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CHAPITRE O1

GENERALITE ET
PRESENTATION DU PROJET




CHAPITRE 1 GENERALITE ET PRESENTATION DU PROJET

1. Introduction :

Le développement économique et social intégré de I’Algérie nécessite inévitablement
le concours de I'ensemble des secteurs d’activités. Parmi ces secteurs, celui des
travaux publics est considéré comme I'élément moteur qui mérite une attention
particuliére de la part des pouvoirs publics et doit bénéficier d’un budget assez
conséquent pour faciliter la réalisation d’infrastructures nécessaires au pays
permettant les échanges entre les différentes régions et la fluidité de la circulation.

Ainsi, la réalisation de I'autoroute EST-OUEST constitue un projet structurant composé
de plusieurs ouvrages d’art dont le pont d’une portée de 107,55 metres qui traverse la
localité de LARBATACHE a celle de LAKHDARIA .Cet ouvrage d’art objet de la présente
étude vise a franchir une breche d’une profondeur de 20 m .Ce choix a été dicté par
les différentes contraintes naturelles rencontrées sur le site nécessitant ainsi la
réalisation de cet ouvrage dont I'importance et I'utilité ne sont plus a démontrer.

Pour ce faire, nous envisageons de proposer plusieurs variantes parmi lesquelles nous
sommes tentés de retenir celle qui répond le mieux aux exigences techniques,
esthétiques et économiques.

Ces différents éléments que nous considérons a notre point de vue comme étant
essentiels feront I'objet d’'une étude et d’une analyse tres approfondies dans les
chapitres suivants.

C’est ainsi que nous verrons dans un premier chapitre la présentation du projet.

Par la suite on va s’intéresser a la conception générale, suivie d’un chapitre consacré
au choix et caractéristiques des matériaux utilisés dans la réalisation de I'ouvrage.

Il est nécessaire de consacrer aussi un chapitre ol I’on va étudier les questions
relatives aux charges et surcharges devant étre supportées par le tablier afin de
déterminer les sollicitations maximales, la méme démarche sera retenue pour
I’étude transversale.

Notre attention sera aussi portée sur un chapitre destiné a I’étude de la précontrainte,
suivi d’'un autre chapitre ou I'on sera amené a traiter du probléme de la dalle et les
déformations de cette derniere. Les équipements du tablier méritent d’étre analysés
compte tenu de leurs importances.

Au cours du dernier chapitre, nous aborderons I'étude de I'infrastructure (la pile sur
laquelle repose le tablier et la culée).

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 1



CHAPITRE 1 GENERALITE ET PRESENTATION DU PROJET

2. Présentation du projet :
Ce mémoire de fin d’étude consiste a réaliser la conception et I'étude de I'ouvrage
OA149/1, il est situé sur I’AutoRoute EST-OUEST a la wilaya de BOUIRA dans le

trongon LARABATACHE-LAKHDARIA au niveau de PK149+182.000.
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La conception d’un pont doit satisfaire un certain nombre d’exigences, puisqu’il est

destiné a offrir des services aux usagers, on distingue :

e Les exigences fonctionnelles qui sont I'ensemble des caractéristiques
permettant au pont d’assure sa fonction d’ouvrage de franchissement.

e Les exigences naturelles qui sont I'ensemble des éléments de son
environnement influant sur sa conception et enfin I'esthétique de facon a ne

pas interrompre la vue d’ensemble.

2.1. Les données fonctionnelles :

2.1.1. Tracé en plan:
Le tracé en plan est la ligne définissant la géométrie de I’axe de la voie porté, dessiné

sur un plan de situation et repérée par les coordonnées de ces points

caractéristiques.
La structure géométrigue de I'ouvrage a une longueur de 107.55m, et un rayon de

courbure de 780m.

L’ouvrage présente un biais de 100gr.

Page 2
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CHAPITRE 1 GENERALITE ET PRESENTATION DU PROJET

2.1.2. Le 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 de nombreux parametres, liés aux
contraintes fonctionnelles de I’'obstacle franchit ou aux contraintes naturelles.

Longitudinalement, le tracé de la voie routiére unidirectionnelle présente une pente
de 4.61%.

Point de départ : PK149+128.225
Point d’arrivée : PK149+235.775

La hauteur de la breche le plus grande est environ de 20m.

LARBATACHE o |
— pente 4.6% LAKHDARIA

—, —_—

Profil en long de I'ouvrage
2.1.3. Profil en travers :

Le profil en travers est 'ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les
équipements de la voie dans le sens transversal, il doit étre soigneusement étudie
car il est trés difficile de modifier (par exemple : I’élargissement) si une telle
possibilité n’a pas été prévue lors de la conception de I'ouvrage.

Le profil en travers de notre tablier est définie par :

= largeur utile:L=13.25m

= Llargeur roulable: Lr=12m

= Nombre de voie de circulations = 3voie (sens unique)
= largeur de trottoir(1) = 0.5m

= Largeur de trottoir(2) =0.75m

= Ledivers:3.1% (unique)
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CHAPITRE 1 GENERALITE ET PRESENTATION DU PROJET

2.2. Données naturelles :

2.2.1. Données géologiques (géotechniques):

Les données géotechniques du sol sont évidemment fondamentales dans |'étude
d’un ouvrage, non seulement pour le choix du type de fondation mais elles
constituent I'un des éléments de la conception de projet.

Elles sont obtenues a partir d’'une reconnaissance qui donne les informations sur le
terrain naturel tel que les parameétres mécaniques de résistance, parameétre
rhéologique pour les problémes de tassement et le fluage et la perméabilité pour les
problemes d’épuisement ou de bétonnage dans les fouilles.

Les essais de pénétration statique et de sondages carottés réalisés au niveau de la
rive gauche (vers LARBATACHE) présentent la structure suivante :

Profondeur (m) Nature du sol
0-1.8 Argileux graveleuse
1.8-17.8 Schistes fortement altérés
>17.8 Schistes faiblement altérés

Les essais de pénétration statique et de sondages carottés réalisés au niveau de la
rive droite (vers LAKHDARIA) présentent la structure suivante :

Profondeur (m) Nature du sol
0-2.2 Argileux graveleuse
25-11.7 Schistes totalement altérés
11.7-23.4 Schistes fortement altérés
>234 Schistes faiblement altérés

Apreés la discussion dans la compagne géotechnique nous proposons d’utiliser les
fondations profondes (pieux qui travaillent par point) pour les piles et les culées.

2.2.2. Données topographique :

L'implantation de I'ouvrage dépond essentiellement de la forme de terrain qui influe
sur la conception générale, A partir le levé topographique on peut remarquer que
notre site est accidenté et y a difficulté qui peut déranger les travaux d’exécution.

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 4



CHAPITRE 1 GENERALITE ET PRESENTATION DU PROJET

2.2.3. Données climatiques :

- Levent:

Les efforts engendrés sur les structures par le vent, sont fixés par le reglement de
charge (fascicule 61, titrell) :

- 2kn/m?* pour les ouvrages en service.
1.25kn/m? pour les ouvrages en cour de construction.

L’effet du vent est pris en considération a cause de la hauteur des piles.
- Laneige:

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

- Latempérature :

Les effets de température sont bien avidement pris en compte dans le calcul des
constructions, elle a son effet au niveau des joints de chaussée et des appareils
d’appui (x30°C).

2.2.4. Données sismologique :

Un séisme est une succession de déplacements rapides imposés aux fondations d’un
ouvrage, dénommé aussi accélération a la base.

Selon le réglement parasismique Algérien (RPOA version 2008), la région de
I’ouvrage est classée dans la catégorie (zone sismique) « Il a », c.-a-d. une zone de
séismicité moyenne, Notre ouvrage est considéré comme une partie du groupe 1
(pont stratégique) auquel correspond a une accélération A =0, 25

Groupe Zone sismique

de pont | lla 11b 111
1 0.15 0.25 0.30 0.40
2 0.12 0.20 0.25 0.30
3 0.10 0.15 0.20 0.25

Coefficient d'accélération
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CHAPITRE 2 CONCEPTION GENERALE

1. Introduction :

L'objectif de ce chapitre est de déterminer du point de vue technique, économique et
esthétique, le type d’ouvrage capable de satisfaire le mieux possible a toutes les conditions
imposées et les contraintes existantes.

2. Choix du type d’ouvrage :

Pour franchir une breche donnée, on recherche la solution la plus économique respectant
les contraintes imposées dont la nature peut étre trés diverse, pour obtenir au meilleur
choix, il doit d’une part bien connaitre I'éventail des solutions possibles avec leurs sujétion,
leur limites et leurs couts, Cette opération fait appel a I'expérience et les connaissances de
I'ingénieur.

2.1.Critéres de choix du type d’ouvrage :

Dans le cas de notre ouvrage, plusieurs propositions peuvent étre envisagées, mais, tout
d’abord, nous signalons la diversité des ponts. Leur classement est réalisé de la maniére
suivante :

e Selon la voie portée : pont (route, rails, aqueducs......).

e Selon I'obstacle a franchir.

e Selon le matériau principal dont ils sont constitués.

e Selon la fonction mécanique : isostatique ou hyperstatique.
e Selon la disposition en plan : droits, biais, courbes.

e Selon leur durée de vie prévue : définitif ou provisoire.

2.2.Les parameétres intervenants dans le choix du type d’ouvrage :

e Les profils de la chaussée (en long, en travers, en plan).
e Les positions possibles des appuis.

e La nature du sol de fondation.

e Le gabarit a respecter.

e Les conditions d’exécution et d’acces a I'ouvrage.

3. Conception de tablier :

Nous proposons les 3 variantes suivantes :

Variante 1 : Pont a poutre précontraint par post-tension.
Variante 2 : Pont mixte (bipoutre).

Variante 3 : pont voussoir construit par encorbellement.
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3.1. Variante (I) :

3.1.1. Implantation des appuis :

Les ouvrages les plus courants comportent donc une série de travées égales encadrées par
des travées de rive dont les portées mesurent 60% a 70% des portées principales.

Cette disposition permet de réaliser des fléaux tous identiques, ce qui simplifie la conception
des matériels de pose ou de bétonnage et améliore les rendements.

) 0.62L=29.8m ) L=48m . 0.62L=29.8m
Partie coulée Partie coulée
sur cintre sur cintre
o e O

Premier Troisiéme Deuxiéme
clavage clavage clavage

Implantation des appuis et culées

Comme il est indiqué dans le schéma ci-dessus, on prend la portée intermédiaire est
symétrique de longueur de 48m, par contre la longueur des travées de rives est égale a
39.8m (0.62L).

Cette distribution offrira des avantages qui suivent:

e Du point de vue statique : pour avoir de valeur approchée du moment sur toute les
travées.
e Du point de vue esthétique : le pont surgira avec une belle apparence.

Pile/culée Pk
C1 149+128.225
P1 149+158.025
P2 149+206.025
Cc2 149+235.775

PK des appuis et culées (pont voussoir)
3.1.2. Pré-dimensionnement :
Remarque :
La justification des éléments du tablier, se fait selon le document « SETRA »

(Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs)
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- Elancement:

Pour des tabliers de hauteur constante est généralement comprise entre un 1/20 a 1/25 de
la portée maximale, avec toutefois un minimum de 2,20 m pour permettre une circulation
satisfaisante a l'intérieur du caisson.

L/25sh<L/20=>1.92<sh<2.4
(L:la longueur de la travée principale)
On prend : H=2.2m
- Hourdis supérieur :
Les ames sont souvent implantées au quart de la largeur du caisson.
C=B/4=>C=3.275
On prend : C=3.3m
Alors I'entraxe des ames égal : D=6.5m
Son épaisseur en extrémité el dépend du dispositif de retenue choisi
On prend : el=24cm
La largeur de I'encorbellement (b’) : mesurée au début du gousset, on prend b’=2.8m
A I'encastrement on prend une épaisseur plus importante égal : b’/7 a b’/8
0.35<e2<0.4 => on prend : e2=40cm
Son épaisseur a mi- portée e4 est égale a D/25 ou D/30 avec un minimum de 20 cm
On prend : e4=25cm
A I'encastrement, la valeur e3 peut étre estimée en métre a 0,10+D/25
On obtenu : e3=36cm
A la fin, on a vérifié également : e3>e2-0,10mete3>1,5¢e4
Alors e3 doit supérieur a 37.5 => on prend e3=40cm
- Epaisseur des ames :

Les ames sont la plupart du temps inclinées car cette disposition facilite le décoffrage et
réduit la largeur des tétes de pile, I'inclinaison couramment adoptée est comprise entre 10
et 30 %.
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L’épaisseur de I’'ame est conditionné a la fois par le type de cablage adopté et par les
conditions de résistance a I’effort tranchant.

Ea=L1/275 +1.25xB/L - 0.125=0.39
On prend : Ea=40cm
- Hourdis inferieur :
L'épaisseur du hourdis inférieur est minimale a la clef et maximale sur pile.

= Alaclé:le hourdis inférieur doit étre aussi mince que possible pour limiter le poids
propre du caisson (18 a 22 cm)

On prend : Ec=22cm

= Sur pile : varie de 35a 80 cm
On prend : Ep=50cm

- @Goussets :

= Les goussets du hourdis supérieur : doivent étre dimensionnés de telle sorte qu’ils
permettent au premier lieu le logement des cables de fléaux, ainsi la facilité de la mise en
place du béton et 'amélioration de I'encastrement du hourdis sur les ames.
Il présente un angle a compris entre 30 et 45°.

= Les goussets du hourdis inférieur : trouvent leur utilité soit pour placer I'ancrage des
cables de fléaux soit pour y disposer tout ou une partie des cables de continuité.
Leur pente est alors comprise entre 40 et 45°.

- Les entretoises :

Les ponts construits par encorbellements successifs comportent d'importantes entretoises
au droit des piles et des culées, alors les voussoirs sur piles et sur culées sont des voussoirs
plein d’'une ouverture de 2m de largeur et de 1m de hauteur pour permettre une circulation
a l'intérieur du caisson.
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5 § g B=2.8m
g ~ =
1 1 I
0] ] [0}

£
3]
N
N
Il
o
L

Description du voussoir en travée

Description du voussoir sur pile
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3.2. Variante (I1) :

3.2.1. Implantation des appuis :

Pour cette variante, il y a 3 travées de méme longueurs : L = 35.85m

C1 P1 P2 C2

Implantation des appuis (VIPP)

Pile/culée Pk
C1 149+128.225
P1 149+164.075
P2 149+199.925
c2 149+235.775

PK des appuis et culées (VIPP)

3.2.2. Pré-dimensionnement :

- Hauteur de la poutre :

L'élancement usuel se situe aux environs du 1/17 de la portée, ce qui fixe la hauteur totale
du tablier (poutre + hourdis).

Alors la hauteur total de tablier : L/17 = 2.1m

T

Poutres + hourdis général
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La hauteur des poutres se déduira du choix adopté pour le type de hourdis et de I'épaisseur
méme du hourdis.

Dans notre cas on prend un hourdis général, alors la hauteur de la poutre se déduit de la
hauteur totale du tablier en retranchant I'épaisseur du hourdis.

On prend: H=1.8m

- Largeur de la table de compression (b) :
La largeur de la table de compression dépend de nombreux critéres, parfois antagonistes.
Pour alléger les poutres, dans le but d'en faciliter la manutention et prévenir tout risque de
Déversement, on ne descendra pas en dessous d'une largeur voisine de 60% de la hauteur H,

b > H.60%

Donc on prendra: b =1.4m

- Epaisseur de la table de compression (el, e2) :

L'épaisseur a extréme est faible que possible avec une dimension nécessaire pour la bonne
mise en place des armatures passives.

= el=10cm

La face inférieure de la membrure présente une légéere pente variant de 1/10 a 1/15, alors
I'épaisseur de la table a la jonction avec le gousset d'ame est majorée d'environ 5 cm par
rapport a I'épaisseur d'extrémité.

On prendra : e2 = 15cm
- Espacement des poutres (A) et nombre de poutre (N) :

L'espacement des poutres varie en pratique entre 2,50 et 3,50 metres, exceptionnellement
4,00 metres. Dans notre tablier nous avons choisis un hourdis général coulé par-dessus les
poutres, qui implique un espacement un peu petit.

A=1.95m

Le nombre de poutres dépend essentiellement de la largeur du tablier et de la position des
poutres de rive.

Il est déterminé par la relation suivante :

N=(La/A)+1
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La : entraxe entre les poutres d’extrémité, égal :

la largeur de tablier —la table de compression =11,7m
N =(11.7/1.95) + 1 = N = 7 poutres.

- Epaisseur du hourdis (H) :

Evidemment I'épaisseur de I’hourdis varie proportionnellement avec I'entraxe des poutres,
et I’épaisseur recommandée est compris entre 18 et 25cm.

Pour notre dalle, nous avons choisis une épaisseur de Ho=22cm
- Largeur du talon (Lt):

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 de bonnes
conditions d'enrobage et d'espacement.

112
ht? k

YLt= avec: 1100<K< 1300

| : largeur du tablier

L : portée de la travée

h : hauteur totale du tablier
= Y Lt=3.82m

Alors on divise ), Lt sur le nombre de poutre transversale (7 poutres) et on trouvera la
largeur du talon donc : Lt = 60cm

L’épaisseur du talon (e;) :

La partie verticale du talon est généralement comprise entre 0,10 m et 0,20 m pour des
largeurs de talons variant de 0,60 m a 0,90 m donc dans notre cas on prendra :

La dimension du pied du talon : e;= 20cm
- Epaisseur de ’ame en travée (b0):

En zone médiane, ou |'effort tranchant est faible, les ames sont dimensionnées au minimum
constructif dans le but d'alléger le plus possible les poutres.

Pour un coffrage en métallique la vibration est externe, I'épaisseur varie entre 20 et 22cm.
On prendra : b0 = 20cm
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- Epaisseur de I’ame aux abouts d’appuis (b1) :

On doit augmenter I'épaisseur de I’ame pour reprendre I'effort tranchant qui sera maximum
a I'appui et aussi pour permettre de placer les ancrages des cables convenablement et cette
épaisseur sera la méme que celle du talon c’est-a-dire : b1 = 60cm

- Goussets:
a- Gousset de la table de compression :

La jonction de I'ame et de la table de compression est assurée par un gousset supérieur qui
joue un triple réle :

- il facilite, de par sa forme, la mise en ceuvre du béton,

- il assure I'encastrement physique du hourdis dans I'ame

- il permet de loger les ancrages des cables relevés en travée dans de bonnes
conditions.

On prendra : o1 =26.56° => b =20cm

h=10cm
b- Gousset du talon :

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

En travée : a = 45° = e3 = 20cm

Forme de talon
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140

10 10

115

20 20

Section a mi travée

140

60

Section d’about
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3.3. Variante (III) :

3.3.1. Implantation des appuis :

Dans le franchissement d’un préche par un ouvrage a trois travées avec la longueur totale de
I'ouvrage est fixée, la répartition la plus favorable des travées est la suivante :

>
o
-

074081 | a L1.07308

Choix des portées

D’apres ce schéma, on prend la portée intermédiaire est de longueur |=44m, par contre la
longueur des travées de rives est égal a: 0.721=31.8m.

31.8m 44m 31.8m
< > 4 > <4 >

N~ | -

—

Implantation des appuis

Pile/culée Pk
C1 149+128.225
P1 149+160
P2 149+204
Cc2 149+235.775

PK des appuis (pont voussoir)
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3.3.2. Pré-dimensionnement :
a. Les poutres:
- Espacement des poutres (b) :

Le tablier est assez large (13.1m), une solution consiste a appuyer la dalle longitudinalement
sur les deux poutres et transversalement sur des entretoises légéres rapprochées (tous les 4
m environ) qui sont alors appelées piéces de pont, alors Les poutres sont souvent
implantées au maximum a 2.5m (longueur des encorbellements latéraux : a<2.5m).

On prendra : a=2.3m.

Alors I'espacement des poutres : b=8.5m.

Dalle de couverture en béton
L . L r_l

q

Piece de pont ~—Poutre

Coupe transversale (cas ouvrage a pieces de pont)
- La hauteur des poutres (h) :
L’élancement optimal d’un pont mixte bipoutre de travées continues est égale a : I/h= 28
Donc la hauteur de la poutre est : h=1/28 => h=1.57m

On prendra : h=1.60m

bs

tts

tw

{6

A
-

Section d’une poutre
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- Epaisseur d’ame:

L’épaisseur de I’ame, notée tw, est presque toujours supérieure ou égale a 12 mm afin de
limiter le nombre de ses raidisseurs.

tw=20mm
- Les semelles :

Les semelles sont déterminées par les efforts au lancement, au bétonnage et en exploitation
par des conditions :

- de résistance.
- d'instabilité.

La largeur bs de la semelle supérieure et la largeur bi de la semelle inférieure peuvent étre
estimées par les formules moyennes suivantes :

bs (mm) = 1/7 (40L + 1600)
bi (mm) = 10L + 200

= bs=480mm
= bi=640mm

Le rapport de la largeur b d’un voile a son épaisseur t doit satisfaire a la condition:

b . E
o [E

Avec : E module d’élasticité de I'acier, fy sa limite d’élasticité.
On obtenu :
ts =28mm
ti=36mm
b. Ladalle:
Dans notre cas (ouvrage a pieces de pont) la dalle est d’épaisseur constante de 22cm
c. Pieces de pont :
- I'espacement :

L’'espacement des pieces de pont est en général d'environ 4 Métres
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~

-ame:

e épaisseur:10a 12 mm (12mm)

hauteur : de I'ordre de 1/10 a 1/15 de la portée, (0.6m)

- membrures :

largeur : 220 a 300 mm (250mm)

e [|"épaisseur : environ 20 mm (20mm)

bs=4230

tw=20

1600

h=

&
u
! 1
|
bi=640
Profilé de poutre
250 -~
3
L L
o
o™~
12 =
o
3
1
o 250
(o]

Profilé Pieces de pont
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4. Analyse multicriteres :
Dans cette analyse, on tiendra compte des 4 critéres principaux, qui sont :

= |’économie.
= L|’entretien.

= |'esthétique.
= |’exécution.

Et on essaiera aussi de prendre en considération le délai de réalisation de chaque variante.

4.1.’entretien :

- Pont mixte (bipoutre) :

Le grand probléme des ponts mixtes est I'entretien périodique contre la corrosion justifie,
mais ce probléme a était régler par I'utilisation des pentures de protection a caractéristique
résistant au phénomene d’oxydation.

- Pont a poutre multiples (précontraint par poste tension) :

On peut noter a I'actif de ce type d’ouvrage I'absence a peu prés compléte de pathologie
structurale grave et les désordres que I'on a pu constater par le passé étaient principalement
dus a une mauvaise injection des cables de précontrainte.

- Pont a voussoirs (hauteur constante) :
Ce mode des ponts ne demande aucun entretien périodique.
4.2.’esthétique :

Ces trois types de ponts ont une forme relativement naturelle et s’integre de maniére
satisfaisante dans le paysage.

4.3.L’exécution :

- Pont mixte (bipoutre) :

e Rapidité d’exécution de ce type

e Possibilité de franchir des grandes portées (30-100m)

e La construction est effectuée de maniére simple par la réalisation des appuis (culées et
piles) puis la mise en place des poutres (PRS) a I'aide d’une grue et on termine par le
coulage d’une dalle en béton armé.

e Précision d’usinage des poutres.
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- Pont a poutre multiples (précontraint par poste tension) :

La construction d’un pont a poutres ne demande pas des grands moyens sauf pour la
préfabrication des poutres dans des moules spéciales et parfois on a affaire a I'indisponibilité
de ces dernier pour des portées importantes, sans oublié bien sur la complexité des moyens
de transports pour ce genre de poutres.

- Pont a voussoirs (hauteur constante) :

La construction de ce pont se passe par plusieurs étapes et de maniere trés compliqué, elle
demande une main d’ceuvre qualifiée et un matériel spécifique ; la premiere étape est la
construction des piles pour poser les voussoirs successivement et la mise en tension des
cables de précontraintes qui demande des techniques bien soignée.

4.4.1’économie :

Il est tres difficile de donner des éléments d’estimation qui ne deviennent pas trop
rapidement obsoletes, Au cours de ces dernieres années, le colt des ponts a largement
fluctué en fonction de I"évolution, parfois erratique, de celui des matériaux de base (béton et
acier), en fonction de conditions économiques générales qui ont plus ou moins favorisé la
mise en concurrence, des entreprises, et en fonction de I'évolution du colt de la main
d’ceuvre qui a d’ailleurs, directement influencé sur la conception des ouvrages dans le sens
d’une simplification des formes.

Le colt d’un pont résulte de la somme des colts de ses trois parties principales, a savoir :

- Le tablier, dont le colt augmente grossierement comme le carré de la portée.

- Les appuis (piles et culées) hors fondations, qui sont d’assez faible importance dans
le budget total, méme si leur coffrage a été travaillé sur le plan architectural.

- Les fondations, dont I’estimation précise est toujours délicate, car, malgré les
sondages, leur exécution réserve souvent des surprises ; cependant, pour une bréche
donnée, ce poste differe assez peu d’une solution a I'autre.

Dans notre cas on a estimé juste le cout de tablier qui est dominante dans le cout total :
e Le Tablier:
Tabliers en béton précontraint :

Le volume de béton est estimé a partir de I'épaisseur équivalente du tablier (e) et de sa
surface utile, I’épaisseur équivalente du tablier est I'épaisseur d’une dalle pleine fictive qui
aurait la méme largeur que le hourdis supérieur du tablier en question et dont la section
transversale aurait la méme aire. Elle est donnée par les formules suivantes :

= Ponts a poutres précontraintes par post-tension :
e(m)=0,55a30,60
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=  Pont-route construits en encorbellement :
e(m)=0,4+0,0035L (L : la plus grande portée)

La quantité totale de béton est donc facilement obtenue a partir de la précédente épaisseur
équivalente, en la multipliant par la largeur utile du hourdis supérieur prise en considération
et la longueur totale de I'ouvrage. Il faut ensuite lui ajoute les quantités d’acier suivantes
(valables quel que soit le type d’ouvrage) :

»  Aciers passifs : 120 3 140 kg par m> de béton

» Aciers actifs : 45 kg par m® de béton.

Tablier en ossature mixte :

e Ladalle couverture en béton armé est estimée a partir de sa géométrie (épaisseur,

largeur, longueur)

e Letonnage d’acier d’'un pont mixte a deux poutres en | peut étre estimé a I'aide de la

formule statistique suivante :

q (kg/m2) = 0.6 X*3 + 70

g : désigne la masse d’acier par metre carré de surface utile de tablier

X : la portée principale dans le cas de travées continues de rapport de portées optimal.

D’apreés ¢a, le devis estimatif et quantitatif des trois tabliers est donné dans le tableau ci-

apres:
Quantité et prix unitaire Pont mixte | Pontvoussoir | Pont a poutre
Epaisseur équivalente (m) / 0.776 0.55
Largeur utile (m) / 13.1 /
Surface utile (m?) / 1408.9 /
Volume de béton tablier (m®) 309.96 1093.3 774.89
Tonnage d’acier PRS (t/mz) 0.15215 / /
Tonnage d’acier PRS total (t) 214.36 / /
Tonnage d’acier passif (t) 40.294 142.129 100.735
Tonnage d’acier actif (t) / 49.198 34.887
Prix unitaire acier passif (da/t) 150000 150000 150000
Prix unitaire acier actif (da/m3) / 12000 10000
Prix unitaire de béton (da/m°) 21000 32000 27000
Prix unitaire acier PRS (da) 390000 / /
Prix unitaire d’appareil d’appuis (da) 90000 90000 90000
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Prix unitaire de joint de chaussée (da/ml) 80000 80000 80000
Cout total béton (da) 65091600 34985600 20112030
Cout total acier PRS (da) 83600400 / /
Cout total acier passif (da) 6044100 21319350 15110250
Cout total acier actif (da) / 13119600 7748900
Cout total joint de chaussée (da) 1920000 1920000 3840000
Cout total des appareils d’appuis (da) 720000 720000 3780000
Cout final de tablier (da) 157376100 72064550 50591180
Ci-dessous, un tableau comparatif des trois variantes sur la base de cinq criteres :
VIPP Bipoutre VOoussoir
Economie + - -
Entretien + - +
Esthétique - + +
Exécution + + -
Durabilité + - +

+ : favorable

- : peu favorable

Apres avoir analysé les variantes adéquates a notre ouvrage, d’aprés les données a notre
disposition notre choix s’est porté sur le tablier a poutre précontrainte par post tension.
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CHAPITRE 3 CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

1. Introduction:
La conception et le calcul des ouvrages sont conditionnés par :

- Le choix et la détermination des caractéristiques des matériaux ;
- La Connaissance des propriétés de ces matériaux ;

- Le choix des techniques de mise en ouvres ;

- Le choix des méthodes d’essais.

Dans ce chapitre, nous présenteront les caractéristiques du béton et d’aciers utilisées pour
cet ouvrage.

2. Le béton:

2.1.Définitions :

- Le béton : c’est un matériau composite obtenu en mélangeant un ensemble de
constituants a savoir : du ciment (comme liant), du gravier et de I'eau et
éventuellement des adjuvants.

- Le béton armé : c’est un matériau composite constitué de béton et d'acier qui lie la
résistance a la compression du béton a la résistance a la traction de l'acier.

- Le béton précontraint : c’est du béton plus torons (acier actifs) plus a de I'acier
ordinaire (passifs).

Le béton destiné a la précontrainte ne différe pas beaucoup du béton armé sauf qu’on
I'utilise sous contrainte plus élevée.

Remarque :

Nous avons utilisés les regles B.A.E.L 91 (Béton Armé Aux Etats Limites) révisées 99, pour le
calcul en béton armé de I'ouvrage.

2.2.Les Caractéristiques mécaniques du béton :

- Larésistance Caractéristique a la compression :

La résistance a la compression du béton (fcj) est la caractéristique la plus importante, elle est
souvent utilisée seul pour caractériser le béton.

Cette résistance varie avec I'age j du béton, dans le calcul, on se référé habituellement a la
résistance a 28 jours (fc28).
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Pour j jours, la résistance caractéristique a la compression se calcule par les relations
suivantes :

W f.,s pourf < 40MPa

si j< 28jours

Jj
f mfczs pour f_,g=>40MPa
cj

si j= 28jours feos

Pour notre ouvrage :

oo { 35 MPa pour le béton de la superstructure.
<8~ 130MPa pour le béton des appuis et fondation.

- Larésistance Caractéristique a la traction :
Elle se déduit conventionnellement par la relation :
ftj =0,6+0,06 fcj

2.7 MPa pour f.,g = 35MPa

Donc: fizg = { 2.4MPa pourf.,; = 30MPa
- Contraintes admissibles :

Nous fixons les valeurs des contraintes qui ne peuvent étre dépassées en aucun point de
I'ouvrage, ces contraintes sont appelées contraintes admissibles.

- Contraintes admissibles a la compression :

a- Calculal’ELU:
Pour le calcul a 'ELU on adopte le diagramme parabole-rectangle suivant :

Obe

A
fa

fbu

o (0
L £ 700)

2.00 3.50

Diagramme parabole-rectangle du béton
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£ oo 0.85 x fC]
bu = 9 x v
Avec - v = { 1,5 ensituations durables ou transitoire
Vo= 1,15 en situations accidentelles
1 siT > 24h
0= 09 silh<T <24h
085 siT <1h

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

Donc:
fou (MPa fou (MPa fou (MPa
f2s (MPa) Vo bue(= 1 ) beu (= 0.9 | (;=( 0.85)
1.5 19,83 22,03 23,33
3 1.15 25,86 28,74 30,43
1.5 17,00 18,89 20,00
30 1.15 22,17 24,64 26,08

Les différentes valeurs de contrainte admissible de compression a I'ELU
b- Calcul a L’ELS :

Pour le calcul a I'E.L.S on suppose que |'on reste dans le domaine élastique (voire le
diagramme président de béton —figure 1-) :

0,5f.,5 Enservice.

0,6 f.,; En construction.
feos (MPa) oy en service (MPa) oy en construction (MPa)
35 17.50 21
30 15 18

Les différentes valeurs de contrainte admissible de compression a I'ELS.

- Déformation du béton :

a- Déformation longitudinale E :

Selon l'article 2.1.4 du Fascicule 62~Titre 1(Section Il), pour les charges dont la durée
d'application est inférieure a 24 heures (tel que charge routiere), le module de' déformation
instantané du béton est :

Eij = ].].0003 fcj
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Pour les charges de longue durée (tel que PP, superstructure, précontrainte...), et en tenant
compte des effets du fluage, le module de déformation élastique du béton est :

Ey; = 3700%/F;;

fczg (MPa) Eij (MPa) Evj (MPa)
35 35982 12103
30 34180 11496

Les valeurs de module d'élasticité
b- Déformation transversale G :

Elle est donnée par la formule suivante :

Go_EF
T2(14V)

Ou v représente le coefficient de poisson :

_ { 0 pour le calcul des sollicitations
V= 0,2 pour le calcul des déformations

3. Les aciers:

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

Les aciers utilisés en précontrainte sont de deux natures différentes :

- Les aciers passifs.
- Les aciers actifs.

3.1.Les aciers passifs :
a- Définitions :

Les Armatures passives ce sont des armatures identiques a celles utilisées dans le béton
armé, ils ne sont mis en tension que par la déformation de I'élément.

Ils sont nécessaires pour le montage, pour reprendre les efforts tranchants, et pour limiter la
fissuration.

b- Caractéres des armatures passives :
Les caracteres des armatures passives a prendre en compte dans les calculs sont les suivants:
- Module de déformation longitudinale :

Le module de déformation longitudinale de I'acier Es est pris égal a 200000 MPa.
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- Limite d'élasticité garantie :
L'acier est défini par la valeur garantie de sa limite d'élasticité, notée « Fe ».

Pour notre ouvrage les aciers passifs utilisés sont des barres HA (Haute Adhérence) de
nuance FeE400, sa limite d’élasticité Fe = 400MPa.

- Contrainte limite de traction cs :
CALCULAL’E.L.U:

Selon Fascicule 62-Titre 1(Section Il) article 2.3, pour les justifications a I'ELU, la contrainte
de traction admissible de I'acier vaut :

Avec : Y4 est coefficient de sécurité égal a { L15 cas général
Vs g ' 1,00 combinaison accidentelle
CALCUL A L’ELS :

Pour le calcul aux ELS nous adoptons le domaine élastique linéaire, et nous ne limitons pas la
contrainte de 'acier sauf en état limite d’ouverture des fissures :

- Enfissuration peu nuisible : Pas de limitation
- Enfissuration préjudiciable : s = min [2/3 fe ; 110,/n f;; ] pour les HA
- Enfissuration trés préjudiciable : os = min [1/2 fe ; 90,/n f;; ] pour les HA

Avec : n est coefficient numérique, dit coefficient de fissuration égal a 1,6 pour les HA

- Diagramme contraint — déformation :

o
'y
o, ="
Y i
|
-10%s T, T
T, 10%,
fe
a — s —
.............. e Y

Diagramme contraintes déformations

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 28



CHAPITRE 3 CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

3.2.Les aciers actifs :

Les aciers actifs sont les aciers de la précontrainte, ils sont mis a des tensions. A l'inverse des
armatures de béton armé qui se contentent d'un acier de qualité courante, les armatures de
précontrainte exige un acier satisfaisant un certain nombre de conditions. Elles ont été
classés par : Catégorie (fils, barres, torons) et Classe de résistance.

- Caractéristiques géométriques et mécaniques des cables :

Les torons utilisés dans ce projet sont T15 Super TBR (tres basse relaxation) de parametre

qui indiqué dans le tableau suivant :

Désignation Notation Valeur Unité

Diameétre nominale ) 15.2 mm

Section nominale Ap 140 mm?

Charge de rupture garantie du cable fprg 1860 MPa

Charge a 0.1% de déformation garantie fpeg 1644 MPa

Module de la déformation élastique Ep 195 GPa
Relaxation a 1000 heures P1000 2.5 %

Parametres de cable précontraint
- Conduit et cone d'ancrage pour cables de précontrainte :

On utilisera Les conduits et les cones d'ancrage OVM pour cables de précontrainte en post-
tension ils doivent étre conformes a la norme Européenne a ses équipements

correspondants.

Les paramétres indiqués dans le tableau suivant :

Désignation Notation Valeur Unité
Coefficient de frottement en courbe f 0.18 rd™?
Coefficient de perte de tension ® 0.002 m™*
Perte par recul du céne d'ancrage g 6 mm
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CHAPITRE 4 CHARGES ET SURCHARGES

1. Introduction:
Les charges ou bien les actions sont des forces et/ou couples appliquées a une construction :

= Soit directement :

- Charges permanentes

- Charges d’exploitation.

- Charges climatique, etc.

= Soit indirectement (résultant des déformations imposées a la structure) :
- Effet thermo-hygrométrique (retrait, fluage, variation de température).

- Déplacement (tassements) d’appuis, etc.,

Les différents types des charges et surcharges appliquées sur notre tablier sont :

= Charges Permanentes.

= Surcharges Civils de type A(l) et B.
= Convoi Militaire Mc120.

= Convoi exceptionnelle D240.

2. Charges permanentes :

Les charges permanentes comprennent le poids propre des éléments porteurs (CP) tels que
les poutres et la dalle, et le poids des équipements fixes non porteurs de toute nature tel
que les corniches et les garde-corps(CCP).

Remarque : Pour le calcul des charges et surcharges, nous avons suivis le : D.T.R (régles
définissant les charges a appliquer pour le calcul et les épreuves des ponts routes)

2.1.Calcul de la charge permanente (CP):

- Les poutres:

Une des poutres de notre tablier
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Pour calculer le poids propre de la poutre, nous la divisons en trois parties (selon la variation
de la section), comme il est indiqué au-dessous :

1 12.925m '—‘[f- 2.7m - 2.3m

Les trois parties de la poutre -variation de la section transversale

al’about: S1 =1,18m2 et donc : Sa = S1+S2
ami travée : S2 = 0,66m2 "3

Section : { =0.92m2

Ppoutre = 2 x (P1 + P2 + P3)

P1=1.18x23x25=6.785t

P2 =0.66x12.925x2.5=21.32625t

P3=0.92x2.7x25=6.21t

Donc pour une seule poutre :

Ppoutre = (6.785 + 21.32625 + 6.21) x 2 = 68.6425 t

Ppoutre (par ml) = 1.914 t/ml

Pour la somme des poutres : Pp=1.914 x 7 => Pp = 13.403 t/ml
- Ladalle:

Epaisseur de la dalle est de 22cm

13.1m

La dalle
Pp=0.22x13.1x2.5=> Pp=7.205 t/ml
D’ou la charge permanente :
CP=Pp+Pp=13.403 +7.205
= CP=20.608 t/ml
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2.2.Calcul du complément des charges permanentes (CPP) :

- Les longrines :

On a deux longrines de 0.75m et 0.5m, la premiére longrine comporte une corniche car il est
dans la face extérieure du pont.

SIongrine =0.145m?
P|Ongrine = 0.145 X 2.5 => Plongrine = 003625 t/m
- Lacorniche :

C’est un équipement tres sensible, il participe a I'aspect architectural de I'ouvrage, en plus
de son roéle architectural elle a un role tres important, Elle assure la protection du bord de la
dalle et permet I'ancrage ou l'accrochage d'autres équipements.

Scorniche =0.177 m?
I:)corniche =0.177x 2.5

=> Pcorniche = 0.443 t/ml

- Lerevétement et I'étanchéité :

Le tablier est revétu d’une couche de béton bitumineux BB d’épaisseur : 8.5cm, surmontant
une couche d'étanchéité de 0.5cm d’épaisseur.

Pgs = 0.085 x 12 x 2.4 => Pgg = 2.448 t/ml
Pe=0.005x12x2.2=>Pg=0.132 t/ml
- Les dispositifs de retenue :

Des dispositifs de retenue pour véhicules qui sont les barrieres de sécurité

Le poids de barriére : Ppg = 0.1 t/ml

Eléments Poids (t/ml) Poids (t)
Poutres 13.403 480.497
c Dalle 7.205 258.299
longrines 0.725 25.991
Revétement +
ccp stanchditd 2.58 92.493
Barriere 0.2 7.17
Corniche 0.443 15.881
Poids total du tablier (G) 24.556 880.344

Charge permanente (G)
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2.3. Les sollicitations maximums dues au les charges permanentes :
Ra =Rg = (G x L)/2

= Rmax =440.172t
Le moment max a (L/2) : Muax = (G x L?)/8

= Mmax =3714.617 t.m

3. Les surcharges:

3.1. Caractéristiques du pont:

- Classe du pont :

La classe et du pont se détermine en fonction de la largeur roulable(Lr), pour notre pont :
Lr=12m, et d’apres le D.T.R les ponts qui ont une largeur roulable supérieur ou égale a 7m
sont classés a la 1ére classe.

Donc notre pont est de la 1ére classe.
- Nombre des voies :
Il est égal a la partie entiére de la fraction suivante : N = Lc/3
N =10.5/3=3.5
Donc nous avons 03 voies de circulation, avec une largeur de Vo=3.5 m

3.2.Surcharges réglementaires :

3.2.1. Systeme de charge A(l) :
D’aprés LED.T.R:

A(L)=aixa A(L)

_ ~ 36000 5
avec: A(L)=230 YT Kg/m

Ou | : la portée de la poutre =35.85 m
Donc: A (L) =0.9823 t/ml
Et al, a2 sont des coefficients de correction.

al est déterminé en fonction de la classe du pont, et de nombre de voies chargées, comme il
est indiqué dans le tableau suivant :
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nb de voies chargées 1 2 3
1ére 1 1 0.9
Classe du
pont 2éme 1 0.9 -
3éme 0.9 0.8 -

Vo
27y

Les valeurs du coefficient al

Pour un pont de la 1ére classe : Vo = 3,5

Alors:a;=1

- Pour une voie chargée :

A(l)iv=A(l)x3.5xa2xal

al =1 {pont de 1ére classe, 1 voie chargée}

Donc:A(l) 1v=0.9823x 3.5

= A(l) 1 = 3.4382 t/ml

- Pour deux voies chargées :

A(l)oy=A(l)x7xalxa2

al =1 {pont de 1ére classe, 2 voies chargées}

Donc: A(l) v = 6.8764 t/ml

- Pour trois voies chargées :

A(l)a3y=A(l)x10.5xalxa2

al = 0.9 {pont de 1ére classe, 2 voies chargées}

= A(l) sy =9.2832 t/ml

= Les sollicitations maximums dues au Systéeme de charge A(l) :

RA= RB= (A (I) X L)/2

Le moment max a (L/2) : Muax = (A (1) x L?)/8

Le tableau ci-dessous donne les différentes valeurs de Ryax et Mmax pour les différents cas

de charges possibles :

Cas de charges

Une voie chargée

Deux voies chargées

Trois voies chargées

Rmax (t) 59.911 119.822 161.76
Mpwmax (t.m) 521.975 1043.951 1409.334
Les sollicitations maximums dues au Systeme de charge A(l)
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3.2.2. Systeme de charge Bc:

On dispose sur la chaussée au plus autant des files ou convois de camions que la chaussée
comporte de voies de circulation-dans notre cas nous avons deux voies ,donc le nombre de
files maximum est égale a deux-, et on place toujours ces files dans la situation la plus
défavorable pour I'élément considéré, et tous les camions sont orientes dans le méme sens.
Dans le sens longitudinal, le nombre de camions par fil est limité par deux.

Lo ool e

. i N 41
Wi ( { \‘r' M
- - s
2,25 4,5 1.5 2,25 2,25 45 LBT 2,25
T (PR T T > .
61 i 12t 61 12 il
10,5 10,5

Vue longitudinale d'un fils des convois de type Bc
- Coefficients de majoration dynamique (bc, 8):

Le calcul de sollicitation se fait en considérant les charges mobiles comme étant statique,
mais en effet I'effet d’'une charge statique est inférieur a celle qui est dynamique, donc les
surcharges du systeme B et Mc sont multipliées par des coefficients de majoration
dynamique.

- Le coefficient bc :

Il dépend de la classe du pont, et le nombre de voies chargées.

NB FILES CONSIDERES 1 2 3
1ére 1.20 1.10 0.95

Classe du -

pont 2éme 1.00 1.00 -
3éme 1.00 0.8 -

Valeurs de bc
- Le coefficient & :

06 04
o=1+pf+ao=1+—"""—+ :
1+4><% 1+02xL

G : la charge permanente
L : longueur de I'élément exprimée en métre (34.85m).

pour une file chargée : S1 = 60x1.2 = 72
S: charge maximal =><{ pour deux files chargées : S2 = 120x1.1 = 132
pour trois files chargées : S3 = 180x0.95 = 171
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= Les sollicitations maximums dues au Systéeme de charge Bc :

L’effort tranchant max (réaction max) :

[ [

34.85m

Disposition de file de convoi de type bc pour une réaction maximum

La réaction max sur I'appui A

Rec=Raxbcx 6

Le moment max :

Le moment fléchissant est maximum au droit d’un essieu de telle facon que cet essieu est la
résultante du convoi se trouvant symétriguement par rapport a I’'axe de la poutre (Théoreme

de Barré).

Moment max

12

&

(-

a=1.72 m—re—»ts

34.85m

Disposition de file de convoi pour un moment maximum.

Mg = Mg x bcx 6

B
iy

»!

Le tableau ci-dessous donne les différentes valeurs de Ryax et Mmax pour les différents cas

de charges possibles :

bc S 6 Rwmax (t) Mpmax (t.m)
Une voie chargée 1.2 72 1.0626 61.029 472.266
Deux voies chargées 1.1 132 1.0725 112.935 873.930
Trois voies chargées 0.95 171 1.0788 147.160 1138.776
Les sollicitations maximums dues au Systeme de charge Bc
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3.2.3. Systeme de charge Mc120 (charges militaires) :

Le convoi militaire de type mMc120 est composée de deux chenilles, et présente les
caractéristiques suivantes :

- Masse totale : 110 t.

- Longueur d’une chenille : 6.10m.

- lLargeur d’une chenille : 1.00m.

- Distance entre axe des deux chenilles : 3.30m.

RN |
/ 110t \ : x

- 6.1m | s

1,00m

Convoi Mc120 longitudinalement
Espace d’'impact convoi Mc120

Le coefficient & :

06 04
o=1+pf+ao=1+—""—+ :
1+4><G 1+02xL

G : la charge permanente
L : longueur de I'élément exprimée en metre (34.85m).
S : charge maximale (110 t)

= & =1.0689
= Les sollicitations maximums dues au Systeme Mc120 :

L’effort tranchant max (réaction max) :

1N

D

e 6.10m

34.85m

Disposition de Mc120 pour une réaction maximum

Ra =100.373 t => Ryax = Ra x 6 =107.292 t
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Le moment max a (L/2) :

P ey avayi

[ 34.85m -

Disposition de mc120 pour un moment maximum
M (1/2) = 874.5 t/m => Myax = M (I/2) x 6 =934.782 t.m
3.2.4. Systeme de charge D240 (charge exceptionnelle) :

Le convoi exceptionnel de type D240t a les caractéristiques suivantes :

- Masse totale : 240 t.
- Sa longueur: 18.60m.

Ce type de convoi est trés lourds, donc il est supposé rouler sur les ponts a une vitesse égale
a 10Km/ce qui justifie I'absence de coefficient dynamique, ainsi la force de freinage.

_—loooolooooloocoool

< 18.6m
Systeme D 240 longitudinalement

[LIgLIgiigt]
(W] (W] (07 [ i) (o) (o

Systeme D 240 en plan

A\ 4

= Les sollicitations maximums dues au Systeme D240 :

L’effort tranchant max (réaction max) :

qQ=12.90 t/m

) - A\

| 18.6m -l

[ 34.85m -

Disposition de D240 pour une réaction maximum

RMAX = RA =175.954 t
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Le moment max a (L/2) :

N

1)

Disposition de D240 pour un moment max maximum

MMAX =M (I/Z) =1533t.m

34.85m

/:\
77

Tableau récapitulatif des moments et réactions dus aux charges et surcharges :

Les charges Réaction Max (t) Moment Max (t.m)
Charge permanente 440.172 3835.006
Une voie 59.911 521.975
Surcharge -
Al Deux voies 119.822 1043.951
Trois voies 161.76 1409.334
Une voie 61.007 472.096
Surcharge Bc Deux voies 112.864 873.379
Trois voies 147.043 1137.870
Mc120 107.234 934.283
convoi
D240 175.954 1533

3.2.5. Autre charges :
- Forces de freinage :

a- Effort du au systeme A (l) :

FA=A() x ———
a=A(l) 20+0.0035x S

A (1) = 0.9823 t/m’
S : surface chargé par m? (35.85x103.5 = 376.425m?)

A (l)=0.9823 x 376.425 = 369.762 t

1
"~ 20+0.0035x376.425

Fa X 369.762 =>F,=17.345t
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CHAPITRE 4 CHARGES ET SURCHARGES

b- Effort du au systeme Bc:

Chaque essieu d'un camion du systéme B peut développer un effort de freinage égal a son
poids. (Fgc =30t)

- Force centrifuges :
Elles sont calculées uniquement a partir du systeme Bc

Les effets des forces centrifuges ne sont pas cumulés avec les effets du freinage, on prend le
plus défavorable.

La valeur de la force centrifuge développé par un essieu, une fraction de son poids égale a :

80
- E Pour : R >400m
R+150

- Pour : R <400m
6R+350

Pour notre ouvrage nous avons un rayon de courbure égal a R(m) = 780m.
La valeur de la force centrifuge est égal a : % x30=>Fc=3.077t

- Levent(W):

Le vent souffle horizontalement dans une direction normale a I'axe longitudinal de la
chaussée, lorsque le vent souffle le pont n’est supposé porter aucune charge de chaussée ou
de trottoir et les efforts du vent et des charges ne sont pas susceptibles de se cumuler.

En général, la valeur représentative de la pression dynamique de vent est égale:

- P=2.00kN/m2 pour les ouvrages en service.
- P=1.25kN/m2 pour les ouvrages en cours de construction.

Surface latérale de I'ouvrage S = 35.85 x 2.895(la hauteur : poutre + dalle + trottoir+60cm)
S =103.785m’

= Hy=20.757t

- Effets thermiques :

a- Variations linéaires :
La différence de température prise en compte est comme suit: AT = +40°C.
Le coefficient de dilatation du béton est pris égal 3: a = 10° C*

La variation linéaire de température est utile également pour justifier les organes d'appuis et
les appuis de 'ouvrage.
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CHAPITRE 4 CHARGES ET SURCHARGES

b- Gradient thermique :

Les efforts dus au gradient thermique sont évalués sur la base d'une différence de
température entre les fibres extrémes du tablier de +12° et -6° avec prise en compte du
module instantané de déformation longitudinale du béton.
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CHAPITRE 5 ETUDE TRANSVERSALE

1. Introduction :

Apres le calcul de charges et de surcharges, ainsi la descente de charges longitudinalement
dans le chapitre précédent, nous passons dans ce chapitre a la répartition transversale de
ces charges et surcharges.

La méthode de Guyon-Massonnet reste I'une des plus simples et les plus utilisées, elle donne
des résultats satisfaisants par rapport aux autres méthodes, car la rigidité transversale du
tablier n’est pas négligeable, Elle consiste pour chaque effort a tracer la ligne d’influence de
son coefficient de répartition transversale et cela pour les différentes excentricités de
charges e = (tb ; ¥3b/4 ; +b/2 ; tb/4 ; 0) en fonction des positions y des bandes étudiées par
la théoriey = (0; +b/4 ; +b/2 ; +3b/4 ; +b).

2. Détermination des parameétres de calcul :
2.1.La largeur active du pont :

La dalle fictive qui modélisera le pont et fera I'objet de notre étude, aura une largeur de 2b,
et comptant un nombre entier de distances entre axes des poutres. Elle est alors supérieure
a la largeur réelle du pont.

Soit n le nombre de poutres, et bg la distance entre axes des poutres :
2b=nxbg=7x1,95=13.65m
Donc : b=6.825m

2.2.Les positions des poutres :

Nous étudierons la moitié de la dalle fictive soit une largeur b = 6.825m, comportant 4
poutres.

Les positions des poutres seront alors calculées a partir de I’axe de symétrie du pont ; la
position de la poutre n°i sera donc 1,95 i.

La position active d’'une poutre est le rapport entre sa position et la largeur de la dalle b.

. . 1.95x
La position active de la poutre Px sera :
6.825
Poutre Position(m) Positon active
Po 0.00 0.00
P1 1.95 0.285b
P, 3.90 0.571b
P3 5.85 0.857b

Numérotation des poutres et positions actives
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CHAPITRE 5 ETUDE TRANSVERSALE

2.3.Calcul du parameétre d’entretoisement 0 :

Avec :
pp: rigidité flexionnelle des poutres par unité de largeur.
pp: rigidité flexionnelle de la dalle par unité de longueur.
L : portée de la travée.

- Calcul Ia Rigidité flexionnelle de la poutre (p,) :
pp=(E Ip/bO)
bo : c’est I'entre-axe des poutres

l, : Moment d’inertie de poutre

Les poutres ont une inertie variable donc I'inertie a prendre pour le calcul de | est :

lp =lo+8(Im-lo) /3Tt

lp : inertie de la section sur appui avec hourdis

Im : inertie de la section a mi- travée avec hourdis
lo = 63500151.97cm4

Im =50373788.30 cm4

lp =52358148.43 cm4

Alors : p, = (E I,/bo) = Ex52358148.43/195

= pp=268503,3253E
- Calcul la Rigidité flexionnelle de la dalle (pp) :

po = Elp/l1
Ip = (Ld3/12) = 195 x (22)3/12 = 173030 cm4
I, : distance entre axes des entretoises (les dalles)
pp = Elp/l; = Ex173030/195
= pp = 887,3333E

Donc: 0 =0,8168
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CHAPITRE 5 ETUDE TRANSVERSALE

2.4.Calcul du parametre de torsion a :

Tp 7Y
w——P2"'D
2*\Pp *Pp
Avec :

vp : rigidité torsionnelle des poutres par unité de largeur y, =C, /bo.

Yo : rigidité torsionnelle de la dalle par unité de largeur. yp = Cp / L;.
- Calcul la Rigidité torsionnelle de la poutre (Cp) :

Cp = G/3 x (zbjh{® + (bh>/2))

Détermination de la poutre équivalente :

- 140 -

) ————— >

La section équivalente

la section de la table de compréssion

" lalargeur de la table de compression =2100/140 = 15 cm

la section du talon

€ = Jalargeur du talon 1600/60 = 33.33 cm

h'=h-(b+c)=131.66 cm
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CHAPITRE 5 ETUDE TRANSVERSALE

131.66
180

33.33

- —60 - _——

Cp = G/3 x ((195x223)/2 + 140 x (15)* + 60 x (33.33)* + 131.66 x (17.468)°)
Cp = G/3 x (1038180 + 472500 + 2221555,62222 + 701787,1157)
= Cp=Gx1477995,7348
G=[E/2(1+V)]
Avec:
v : Coefficient de poisson dépend de la nature des matériaux ; pour le béton précontraint :
v=0.20
D'ou:G=0.4166 x E
Cp = 615831,55617°
- Calcul la Rigidité torsionnelle de la dalle (Cp ):
Cb=2xGxlp=346060x G =144191.666 x E
= Cp=144191.666E
Alors on obtient :
Yp = Cp /bo =>y, = 3158,1105E
vp = Cp / Ly => yp = 739,4444E

= a=0,12625
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CHAPITRE 5 ETUDE TRANSVERSALE

3. Répartition du moment fléchissant :

3.1. Calcul du coefficient de répartition de moment fléchissant Ka :

Ils dépendent :

= Du parametre de I‘entretoisement 6

= Du parametre de torsion a

= De |'excentricité relative (e/b) de la charge linéaire

= De l'ordonnée relative (y/b) de la section ou on veut étudiée le moment

Vu que la valeur de 0 trouvée est de 0.8168, nous aurons besoin des tables de GUYON-
MASSONNET donnant les valeurs de K, et K; pour les valeurs de 0 égales a 0.80 et 0.85
(Voire les tableaux correspondants dans I'annexe).

On procede par interpolation linéaire pour déterminer les valeurs de Ko pour 0 =0.8168.

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0,2984 | 0,3788 1,0576 1,6707 1,9732 | 1,6707 | 1,0576 | 0,3788 | -0,2984

b/4 | -0,1475 | 0,0179 | 0,5286 | 1,1092 | 1,6707 | 1,9549 | 1,6536 | 1,0498 | 0,3805

b/2 | -0,4615 | -0,1848 | 0,1258 | 0,5286 1,0576 | 1,6536 | 2,0757 | 2,0325 | 1,8009

3b/4 | -0,3238 | -0,2691 | -0,1848 | -0,0015 | 0,3788 | 1,0498 | 2,0325 | 3,1607 | 4,1453

b -0,1636 | -0,3238 | -0,4615 | -0,5029 | -0,2984 | 0,3805 | 1,8009 | 4,1453 | 7,2643

Valeurs de coefficient de répartition transversale ko pour 6=0,8186

Cette table donne les valeurs du coefficient Ko pour 6 =0.8168 en fonction des positions y
des bandes étudiées par la théoriey = (0 ; +b/4 ; +b/2 ; +3b/4 ; +b) ; et des excentricités des
charges e = (tb; #3b/4 ; +b/2 ; tb/4 ; 0).

De la méme maniere, nous déterminons les valeurs de K; :

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 | 0,6122 | 0,7635 | 0,9775 | 1,2407 | 1,4035 | 1,2407 | 0,9775 | 0,7635 | 0,6122

b/4 | 0,3788 | 0,4959 | 0,6712 | 0,9289 | 1,2407 | 1,4562 | 1,3523 | 1,1523 | 0,9872

b/2 | 0,2399 0,326 0,4593 | 0,6712 | 0,9775 | 1,3523 | 1,6503 | 1,6505 | 1,5612

3b/4 | 0,1598 | 0,2244 | 0,3261 | 0,4959 | 0,7635 | 1,1523 | 1,6505 | 2,1301 | 2,3819

b 0,1100 | 0,1598 | 0,2399 | 0,3788 | 0,6122 | 0,9872 | 1,5612 | 2,3819 | 3,4239

Valeurs de coefficient de répartition transversale k; pour 6=0,8186
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On a déterminé Les valeurs de K, pour (a=0 et a=1) dans le cas de 6 =0.8168, donc pour un

calcule rigoureux de K, nous utiliserons les formules d’interpolation de Sattler :

Si:0<9<0.1=>Ka=K0+(K1-KQ)OLO'05

Si:0.1<6<1=>KQ=K0+(K1-K0)OLB
Si:1<0<2 =>K0L=K0+(K1-K0)oc0‘5

ou: B =1-¢e (0.065-6)/0.665

Puisque dans notre cas 0.1 < 0 < 1; on utilise la formule :

Avec: B =0.6771 => o = 0,2462

2 K =Ko+ (Ky - Ko) 0.2462

KOL=K0+(K1-K0)G|3

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 |-0,07421] 0,47356 | 1,03790 | 1,56485 | 1,83300 | 1,56485 | 1,03790 | 0,47356 | -0,07421
b/4 |-0,01791 | 0,13559 | 0,56376 | 1,06487 | 1,56485 | 1,83219 | 1,57944 | 1,07511 | 0,52990
b/2 |-0,28886 | -0,05906 | 0,20793 | 0,56376 | 1,03790 | 1,57944 | 1,97100 | 1,93850 | 1,74189
3b/4 | -0,20476 | -0,14761 | -0,05906 | 0,12090 | 0,47356 | 1,07511 | 1,93850 | 2,90698 | 3,71117
b | -0,0962 |-0,20476 | -0,28886 | -0,28583 | -0,07421 | 0,52990 | 1,74189 | 3,71117 | 6,31886

Valeurs de coefficient de répartition transversale k., pour 6=0,8186

Pour obtenir les coefficients de répartition Ka pour chacune des quatres poutres, nous
utiliserons l'interpolation linéaire entre leurs positions actives données précédemment et les

valeurs du tableau précédent.

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
PO | -0,07421 | 0,47356 | 1,03790 | 1,56485 | 1,83300 | 1,56485 | 1,03790 | 0,47356 | -0,07421
P1 | -0,05662 | 0,10779 | 0,51293 | 0,99328 | 1,4895 | 1,79608 | 1,63538 | 1,19845 | 0,70304
P2 | -0,26483 | -0,08436 | 0,13165 | 0,43723 | 0,87666 | 1,43535 | 1,96171 | 2,21521 | 2,30454
P3 | -0,15827 | -0,1721 | -0,15754 | -0,05340 | 0,2388 | 0,84145 | 1,85424 | 3,25163 | 4,82875
Valeurs de coefficient de répartition transversale k., pour chaque poutre
On trace pour chaque poutre la ligne d’influence représentée par ces coefficients de
répartition.
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L'ordonnée de chaque point du diagramme représente la valeur de K, pour cette poutre
guand une charge unitaire serait placée sur son abscisse.

Le coefficient K, représente le rapport entre le moment réel et celui obtenu par répartition
équitable sur I'ensemble des poutres.

PO P1 P2 P3

Ko

) Vi
1 —

P
/// Pl ~
—

i
L~ N
. é / / \\
4( ~
b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

Excentricités des charges

3.2.Calcul de Ky moy :
- Pour les surcharges concentrées :

Dans le cas des charges concentrées ; la valeur sera directement lue sur le graphe, pour le
systéme Bc par exemple ; on prendra la moyenne des valeurs trouvées pour les deux
charges.

> Ki

K(xmoy =

Avec n nombre de charges du convoi.
- Pour une charge uniformément repartie:

Pour les charges réparties la valeur du coefficient sera déterminée comme suit :

S
Kotmoy = I

Avec S : aire du graphe sous la largeur chargée, et L : largeur chargée.
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Remarque : Pour faciliter le travail, nous avons utilisé le logiciel AutoCAD pour calculer les

ordonnées k au droit des surcharges et les surfaces des lignes d’influences surchargées.

Les résultats relatifs a chaque poutre sont détaillés dans le tableau qui suivant :

Désignation Kamoy

Poutre O Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3

1 voie 1.0947 1.4988 1.9729 2.2341

A(l) 2 voies 1.3917 1.4923 1.4842 1.3188
3 voies 1.2292 1.1951 1.0526 0.8388

1 voie 0.9349 1.3959 2.1099 2.8085

Bc 2 voies 1.2709 1.5708 1.8225 1.9664
3 voies 1.3751 1.4424 1.4750 1.3815

Mc120 1.1735 1.5329 1.8178 2.0487

D240 1.0491 1.5814 2.0105 2.3372

Kq pour chaque cas de charge

Les moments longitudinaux a mi—travée dus chaque chargement étant calculés, et divisés

par le nombre de poutres, pour donner les moments équitablement répartis, qui sont a leur

tour multipliés par le coefficient de répartition transversale, pour donner le moment réel

supporté par chaque poutre.

Poutre O Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
Désignation | Mg (t.m)
K(xmoy M réel Ko,moy M réel Kocmoy M réel Ko,moy M réel
CcpP 547.858 | 1.0000 | 547.858 | 1.0000 | 547.858 | 1.0000 | 547.858 | 1.0000 | 547.858
1voie | 74.567 | 1.0947 | 81.628 | 1.4988 | 111.761 | 1.9729 | 147.113 | 2.2341 | 166.590
2
A | voies 149.135 | 1.3917 | 207.551 | 1.4923 | 222.554 | 1.4842 | 221.346 | 1.3188 | 196.679
3
. 201.333 | 1.2292 | 247.478 | 1.1951 | 240.613 | 1.0526 | 211.923 | 0.8388 | 168.878
voles
1lvoie | 67.442 | 0.9349 | 63.051 | 1.3959 | 94.142 | 2.1099 | 142.295 | 2.8085 | 189.410
2
Bc | voies 124.768 | 1.2709 | 158.567 | 1.5708 | 195.985 | 1.8225 | 227.389 | 1.9664 | 245.343
3
. 162.552 | 1.3751 | 223.525 | 1.4424 | 234.465 | 1.4750 | 239.764 | 1.3815 | 224.565
voles
Mc120 133.469 | 1.1735 | 156.625 | 1.5329 | 204.594 | 1.8178 | 242.619 | 2.0487 | 273.437
D240 219 1.0491 | 229.752 | 1.5814 | 346.326 | 2.0105 | 440.299 | 2.3372 | 511.846

Valeur des moments fléchissant réels de chaque poutre
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3.3. Les combinaisons des charges :

Combinaisons Poutre O Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3

G+ 1.2 A(l) 844,831 836.593 813.473 783.872

G+1.2 Bc 816.088 829.216 835.574 842.269

i G + Mc120 704.483 752.452 790.477 821.295
G + D240 777.610 894.184 988.157 1059.704

1.35G + 1.6 A(l) 1135.573 1124.589 1093.762 1054.294

1.35G+ 1.6 Bc 1097.248 1114.752 1123.230 1132.157

i 1.35G +1.35Mc120 951.052 1015.810 1067.144 1108.748
1.35G +1.35 D240 1049.773 1207.148 1334.012 1430.600

Combinaisons des moments vis-a-vis a I'ELS et 'ELU

éme

D’apreés le tableau La poutre la plus sollicitée étant la poutre 3 sous la 4™~ combinaison :

A L’ELS : Mpax = 1059.704 t.m ; A L'ELU : Myax = 1430.600 t.m

4. Répartition de I’effort tranchant :

La répartition de I’effort tranchant se fait de la méme maniere utilisée pour le moment
fléchissant, sauf que la répartition est différente pour les sections sur appui et les sections
en travée.
Pour les sections sur appui on utilise le coefficient de répartition €, :

ga=¢€o+(e1-¢0) si: |y|+|e|<3b/4

go=¢o+(€1-¢0) Vo si: ly|+]e|>3b/4
Pour les autres sections ; on utilise le coefficient de répartition g :

€a = €0+ (&1 -80) O si: |y|+]e|<3b/4

8q=80+(81-80)\/a si: |y|+|e|>3b/4

Les valeurs de g, €1, €'1 sont données comme pour K pour des valeurs de 0 déterminées.

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0,04697 | 0,0604 | 0,1682 | 0,2657 | 0,3139 | 0,2657 | 0,1682 | 0,0604 |-0,0470

b/4 -0,07955| -0,0001 | 0,0840 | 0,1762 | 0,2657 | 0,3111 | 0,2632 | 0,1672 | 0,0608

b/2 -0,0733 | -0,0293 | 0,0199 | 0,0840 | 0,1682 | 0,2632 | 0,3305 | 0,3235 | 0,2864

3b/4 -0,0518 | -0,0429 | -0,0293 | -0,0001 | 0,0604 | 0,1672 | 0,3235 | 0,5030 | 0,6593

b -0,0269 | -0,0518 | -0,0733 | -0,0795 | -0,0470 | 0,0608 | 0,2864 | 0,6593 | 1,1562

Les valeurs de g, pour 6=0,8168.
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yle b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0,0430 | 0,0738 | 0,1258 | 0,2370 | 0,4186 | 0,2257 | 0,1258 | 0,0738 | 0,0430

b/4 0,0242 | 0,0410 | 0,0705 | 0,1234 | 0,2271 | 0,4244 | 0,2358 | 0,1379 | 0,0801

b/2 0,0157 | 0,0257 | 0,0423 | 0,0737 | 0,1328 | 0,2428 | 0,4465 | 0,2607 | 0,1512

3b/4 0,0137 | 0,0211 | 0,0333 | 0,0553 | 0,0949 | 0,1648 | 0,2862 | 0,4949 | 0,2868

b 0,0176 | 0,0255 | 0,0383 | 0,0604 | 0,0974 | 0,1570 | 0,2483 | 0,3789 | 0,5449

Les valeurs de &; pour 6=0.8168.

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0,0113| 0,0261 | 0,0960 | 0,2539 | 0,6137 | 0,2539 | 0,0960 | 0,0261 | -0,0113

b/4 0,0119 | 0,0031 | 0,0659 | 0,0991 | 0,2568 | 0,6170 | 0,5462 | 0,0924 | 0,0031

b/2 |-0,0069 | -0,0006 | 0,0115 | 0,0406 | 0,1100 | 0,2703 | 0,3412 | 0,2588 | 0,0541

3b/4 | 0,0020 | 0,0065 | 0,0146 | 0,0317 | 0,0684 | 0,1463 | 0,1762 | 0,6508 | 0,1946

b 0,0176 | 0,0255 | 0,0383 | 0,0604 | 0,0974 | 0,1570 | 0,1739 | 0,3789 | 0,5449

Les valeurs de €’; pour 6=0.8168.

On extrait par interpolation linéaire les valeurs relatives a 6=0.8168, et on calcul par les
formules ci—dessus les valeurs des coefficients.

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0,0150 | 0,0621 | 0,1628 | 0,2621 | 0,3271 | 0,2606 | 0,1628 | 0,0621 | -0,0150

b/4 -0,0426 | 0,0145 | 0,0823 | 0,1696 | 0,2608 | 0,3254 | 0,2597 | 0,1567 | 0,0676

b/2 -0,0416 | -0,0098 | 0,0279 | 0,0803 | 0,1637 | 0,2606 | 0,3717 | 0,3012 | 0,2383

3b/4 | -0,0285 | -0,0201 | -0,0071 | 0,0196 | 0,0648 | 0,1663 | 0,3103 | 0,5001 | 0,5269

b -0,0111 | -0,0243 | -0,0336 | -0,0298 | 0,0043 | 0,0950 | 0,2728 | 0,5597 | 0,9390

Les valeurs de g, pour 6=0.8168.

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0,0343 | 0,0561 | 0,1590 | 0,2642 | 0,3517 | 0,2642 | 0,1590 | 0,0561 | -0,0343

b/4 -0,0555 | 0,0010 | 0,0817 | 0,1665 | 0,2646 | 0,3498 | 0,2989 | 0,1406 | 0,0403

b/2 -0,0497 | -0,0191 | 0,0170 | 0,0785 | 0,1608 | 0,2641 | 0,3343 | 0,3005 | 0,2038

3b/4 | -0,0327 | -0,0253 | -0,0137 | 0,0112 | 0,0614 | 0,1597 | 0,2712 | 0,5555 | 0,4942

b -0,0111 | -0,0243 | -0,0336 | -0,0298 | 0,0043 | 0,0950 | 0,2464 | 0,5597 | 0,9390

Les valeurs de &', pour 6=0.8168.

Les cellules colorées, sont celles pour lesquelles la deuxieme condition est vérifiée.
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Nous passons maintenant aux positions réelles des poutres.
AY: b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
p0 -0,0343 0,0561 0,1590 0,2642 | 0,3517 | 0,2642 | 0,1590 | 0,0561 | -0,0343
pl -0,0546 | -0,0018 0,0724 0,1539 | 0,2497 | 0,3375 | 0,3040 | 0,1634 | 0,0636
p2 -0,0448 | -0,0209 0,0082 0,0593 | 0,1324 | 0,2343 | 0,3163 | 0,3734 | 0,2868
p3 -0,0234 | -0,0249 | -0,0222 | -0,0064 | 0,0369 | 0,1320 | 0,2605 | 0,5573 | 0,6848
Les valeurs de €'y, pour 6=0.8168 pour chaque poutre.
v\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
p0 -0,0150 0,0621 0,1628 0,2621 | 0,3271 | 0,2606 | 0,1628 | 0,0621 | -0,0150
pl -0,0425 0,0110 0,0745 0,1568 | 0,2470 | 0,3162 | 0,2757 | 0,1774 | 0,0920
p2 -0,0379 | -0,0127 0,0179 0,0630 | 0,1354 | 0,2337 | 0,3542 | 0,3580 | 0,3208
p3 -0,0210 | -0,0219 | -0,0184 | -0,0016 | 0,0389 | 0,1357 | 0,2942 | 0,5256 | 0,7035

Les valeurs de € , pour 6=0.8168 pour chaque poutre.

Les coefficients relatifs aux convois sont calculés de la méme fagon que pour les K.

€amoy
Désignation

Poutre O Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3

1 voie 0.1747 0.2692 0.3363 0.3573

A(l) 2 voies 0.2336 0.2495 0.2468 0.2118
3 voies 0.2024 0.1958 0.1733 0.1379

1 voie 0.1455 0.2470 0.3501 0.4141

Bc 2 voies 0.2110 0.2634 0.2982 0.2875
3 voies 0.2312 0.2388 0.2348 0.2007

Mc120 0.1924 0.2548 0.2969 0.3285
D240 0.1661 0.2647 0.3426 0.3737

Les valeurs de g, pour chaque poutre.
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pO pl p2 p3
0,8
0,7 —
0,6 — &
0,5 —~ =
0,4 5 4
€a 0.3 7 7
0,2 — , .S —
01 _~ — N ~
. —
01 3b/4 b/2—| b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
Excentricités des charges
€ amoy
Désignation Poutre O Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
1 voie 0.1725 0.2871 0.3231 0.3512
2 voies 0.2389 0.2593 0.2392 0.2072
A(l) 3 voies 0.2047 0.2009 0.1658 0.1322
1 voie 0.1422 0.2579 0.3375 0.4113
2 voies 0.2149 0.2759 0.2271 0.2796
Bc 3 voies 0.2372 0.2475 0.1689 0.1943
Mc120 0.1946 0.2537 0.2992 0.3367
D240 0.1634 0.2820 0.3251 0.3683
Les valeurs de €', pour chaque poutre.
pO pl p2 p3
0,8
0,7
0,6 = =
0,5 /
0,4 . &
g'a 03 IAI?, == sl > e
0,2 2 NS
g N
0 —
01 /4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 1
Excentricités des charges
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On multiplie I’effort tranchant d aux surcharges et équitablement réparti sur I'ensemble

des poutres par les coefficients calculés, on obtient I’effort tranchant réel.

T réel (t)
Désignation T/poutre
PO P1 P2 P3
CpP 62,8817 62,8817 62,8817 62,8817 62,8817
1 voie 8,5587 1,4763 2,4572 2,7653 3,0058
A(l) 2 voies 17,1174 4,0893 4,4385 4,0944 3,5467
3 voies 2,3108 0,4730 0,4642 0,3831 0,3054
1 voie 8,7152 1,2393 2,2476 2,9414 3,5845
Bc 2 voies 16,1234 3,4649 4,4484 3,6616 4,5081
3 voies 21,0061 4,9826 5,1990 3,5479 4,0814
Mc120 15,3191 2,9811 3,8864 4,5834 5,1579
D240 25,1362 6,8898 7,8601 6,2287 4,2756
Valeurs des efforts tranchants réels a : x = 0 (max)
T réel (t)
Désignation T/poutre
PO P1 P2 P3
o 62,8817 62,8817 62,8817 62,8817 62,8817
1 voie 8,5587 1,4952 2,3040 2,8782 3,0580
A(l) 2 voies 17,1174 3,9986 4,2707 4,2245 3,6254
3 voies 2,3108 0,4677 0,4524 0,4004 0,3186
1 voie 8,7152 1,2680 2,1526 3,0512 3,6089
Bc 2 voies 16,1234 3,4020 4,2469 4,8080 4,6354
3 voies 21,0061 4,8566 5,0162 4,9322 4,2159
Mc120 15,3191 2,9474 3,9033 4,5482 5,0323
D240 25,1362 4,1751 6,6535 8,6116 9,3934

Valeurs des efforts tranchants réels a : x = 0.25L (max)
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CHAPITRE 6 ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

1. Introduction:

Dans le domaine des structures, le béton précontraint est I'innovation la plus importante du
siecle passé. Aujourd’hui, il est partie prenante plusieurs réalisations exceptionnelles dans le
domaine du génie civil. Certains ouvrages tels que les ponts de grande portée seraient
inimaginables aujourd’hui sans I'utilisation de béton précontraint.

Le béton précontraint est obtenu a partir de deux matériaux : le béton et les aciers a haute
résistance sont mis en tension et produisent la précontrainte. Cette mise en tension de
I'acier peut se faire avant ou apres la coulée du béton.

La précontrainte peut donc étre appliquée au béton de deux manieres différentes : par pré-
tension ou post-tension de I'acier.

G,Q
P P
\_ . -
effet de la flexion e effet de la précontrainte = élément précontraint
: compression : traction

Principe de la précontrainte

D’autre type de précontrainte peuvent étre utilisé dans les structures spéciales :

Précontrainte extérieure, précontrainte par bobinage, précontrainte thermique et
précontrainte chimique.

Comme notre ouvrage est réalisé en précontrainte par post-tension, nous allons abordés en
détaille ce type de précontrainte.
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2. Procédure de la précontrainte par post-tension :

Le procédé utilisé pour la mise en tension des cables est la « post-tension ». Ce type de
précontrainte consiste a la mise en tension dans les cables déja enfilés dans des gaines apres
le coulage et le durcissement du béton a I'aide d’un vérin appuyé sur le béton, une fois que
la tension voulue est atteinte, les cables ainsi tendus sont bloqués avec un systeme
d’ancrage a travers lequel on injecte un coulis de mortier pour protéger les cables contre la
corrosion et assurer I'ladhérence entre les cable et le béton.

Nous pouvons résumer les étapes du procédé de la poste-tension comme suit :
2.1.Calcul de la précontrainte :

Apres le choix de tracé des cables La détermination de la force de précontrainte exercée en
permanence par un cable doit tenir compte de deux phases successives :

- Phase de mise en tension :

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

- Variation dans le temps de la tension dans le cable :

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

2.2.Mise en ceuvre des cables et ancrages :

Les cloches d’ancrage et les trompettes avec le frettage sont fixés au coffrage au moyen de
deux vises de la plague d’about préfabriquée. L'utilisation des plaques d’ancrages
préfabriquées a pour role d’assurer la diffusion de la précontrainte. Les pieces sont
exécutées avec un béton de haute qualité. La zone d’ancrage des cables de précontrainte
doit étre spécialement concue pour que les forces de précontrainte soient transmises a
I’ouvrage en toute sécurité, et pour que les mises en tension puissent se faire facilement.

Les fiches sur les encrages et celles sur les dispositions constructives contiennent les
informations et recommandations valables pour chaque type et notamment : la distance
minimale admissible entre axes des ancrages et entre ces axes et le parement le plus proche,
ainsi que les dégagements a prévoir derriére I'ancrage pour la mise en place du vérin de
mise en tension.
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Le tracé du cable doit répondre aux indications du calcul et aux exigences d’une bonne
exécution. Il faut éviter des variations brusques de courbures. Pour le respect de ses limites,
nous procédons a la fixation de la gaine, car c’est important de la maintenir sur des supports
a intervalles suffisamment rapprochés pour que le tracé reste régulier malgré les
sollicitations exercées sur la gaine par le bétonnage.

2.3.Programme de mise en tension des cables :

Un cable de précontrainte est mis en tension en exercant, a I'aide d’un vérin une force
donnée, a chaque extrémité (deux ancrages actifs) ou a une seule extrémité seulement (un
ancrage actif et un autre passif). Cette force est généralement choisie égale au maximum
admissible en fonction des prescriptions du fournisseur et de la section d’acier.

L'ordre de mise en tension des cdbles fait partie de I’étude. Il doit étre mis au point apres
vérification des phases provisoires de construction. Une attention particuliere sera portée
aux résistances du béton nécessaires, en fonction des sections les plus sollicitées de
I’ouvrage et des zones d’ancrage des cables. Lors de la mise en tension a 100%, le béton sous
les plaques d’ancrage doit avoir une résistance min de 0,9 fc28min.

2.4.Montage de la précontrainte :

En général, les cables sont mis en place par tirage. Les différentes phases d’exécution sont
les suivantes :

- Pose de gaines ;

- Montage des ancrages ;

- Mise en place des torons. (Par tirage, par enfilage) ;
- Pré blocage des ancrages fixés ;

- Bétonnage;

- Mise en tension des cables ;

- Coupe des sur longueurs ;

- Injection;

- Cachetage des ancrages.

Les torons sont tendus a I'aide d’un vérin hydraulique actionné par une pompe. Le vérin
prend appui sur la« plaque d’about ». Les torons seront tendus jusqu’a ce que la pression
manométrique requise soit atteinte. Pour contréler la force de tension produite, on mesure
I’allongement du cable. Apres I'opération de précontrainte, I'intérieur de la gaine doit étre
injecté au coulis de ciment dans le but d’assurer une adhérence entre |’acier et le béton de
méme que la protection de I'acier contre la corrosion. L’injection est effectuée au moyen des
coiffes d’injection fixées aux ancrages ou de raccords d’injection fixés aux gaines de
raccordement (trompette) aprés réalisation du cachetage définitif.
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2.5.Injection des cables :

Pour assurer une meilleure adhérence (acier - béton) et par conséquent une bonne
transmission de contraintes ; Ainsi qu’une protection du cable de précontrainte, ce dernier
est injecté par un coulis de ciment. Cette injection se fait a partir de tubes ou évents dont la
position est choisie en fonction de la géométrie et de la longueur du cable. Dans le cas
courant, il y a un évent a chaque ancrage et a chaque point haut du cable, ces derniers ayant
aussi pour fonction de permettre I’évacuation de I'air repoussée par le coulis d’injection.

La recette d’un coulis de ciment est :
25 kg de ciment + 6 kg de sable 0.2mm (tamisé) + 12 litre d’eau + Plastifiant.
Les cables sont lavés et soufflés a I’air comprimé pour :

- Laver la gaine, débarrasser éventuellement les fils de I'huile souvent employée pour
diminuer les frottements ;

- Mouiller la gaine et les fils pour éviter le bourrage du mortier d’injection et faciliter
son écoulement a I'avancement ;

- Vérifier gu’aucun obstacle ne rend difficile I'injection du coulis.

3. Etude et dimensionnement de la précontrainte:

3.1.Détermination de l'intensité de la précontrainte :

Le calcul se fait a I’'ELS sur la poutre la plus sollicitée, et il sera mené au niveau de la section
la plus dangereuse, donc nous tenons compte dans le calcul les caractéristiques géométrique
de la section médiane (qui a une inertie petite relativement a c’elle de la section d’about).

Caractéristique Sans hourdis Avec hourdis
V (cm) 81.2 66.9
V' (cm) 98.8 135.1
s nette (cm?) 25294382.577 45336409.47
B nette (cm?) 6270 10345.5
p 0.5028 0.4848

Rappel aux caractéristiques géomeétriques de la section nette a mi- travée
Détermination de la valeur de PO (effort a I’origine) :
On utilise I'acier de type T15 TBR (tres basse relaxation)
forg =1860 MPa ; foeg = 1644 MPa.
Contrainte a l'origine correspondante : o = min (0.80 fprg, 0.90 fpeg)

o = min (0.80x1860; 0.90x1644) = min (1488; 1480) = 1480MPa
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L'effort a I'origine : PO =G x Ap
Avec : Ap (de 7T15) =980mm?2
= PO =1.4504 MN
En estimant les pertes de précontrainte a 25%, le nombre de cébles sera:
P1=0.75xp0 =>P1=1.0878 MN

- L’enrobage:

d=1,50
Avec O : diameétre de la gaine

(Pour 7T15: ® = 71mm)

=152 4

d =1,5x71 = 106.5mm
enrobage des cibles
On accepte : d = 11lcm

La valeur minimale de précontrainte (P) :
M min : moment fléchissant sous G (547.858 t.m)

M max: moment fléchissant max sous G + D240 (914.026 t.m)

Mmax—Mmin+B ot

P1 = — oh section sous critique
P=max (Pl ! P2) => Mmax +(1 ot) /v . i
P2 = ————=—  section sur — critique
pxv+(v —d)

P1=3.737 MN ; P2 =5.260 MN
P =max(3.737;5.260) => P = 5.260 MN

P2>P1 : alors la section est sur critique, le fuseau de passage du cable a une de ses frontieres
qui coupe la zone d’enrobage, donc I'effort de précontrainte économique Pl n’est plus
suffisant, La précontrainte doit reprendre 100 %

3.2.Calcul du nombre de cables :
P<NP1=>N=>P/P1
Ou N : représente le nombre de cable
= N>4.84
On prend 5 cables de 7T15

L’effort a I'origine des cables : P = 5x1.4505 = 7.2525 MN

Année universitaire : 2011/2012 Page 59



CHAPITRE 6 ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

3.3.Détermination du nombre de cable a I’about :

Les cables en zone d’about doivent étre tirés a 100% avant la mise en place de la dalle, et
pour le calcul, nous utiliserons les caractéristiques géométriques de la poutre seule a mi-
travée (section critique).

Mpoutre = 290.683 t.m
e=-(v'-d‘)=-(0.988-0.11) =-0.878 m.
Fibre supérieure : Ggyp 2 Gt

Fibre inférieure : ojnt < Opc

Mpout.V 1 e0V

Sup = P(—+ —) = obt = —1.5ftj
osup In + (Bn+ In)_c )
Inf = Mpout.V’_l_P 1 +e0V’ < obe = 0.6 foi
olnf= =+ P+ ;) = obc =061

Osup=9.33 + P (-1.22) 2-4.05

Oinf = -11.35 + P (5.02) <21

Gsup=> P <10.97

onf = P<6.44

Donc: P =6.44 MN

Nous estimons les pertes de tension a 13% de Pq

Donc:P;=0.87 P, =0.87 x 1.45 =1.26 MN.

P

N = o1 =5.11~ 5 cables de (7T15).
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3.4.Vérification des contraintes normales :

Nous devrons I'inégalité suivante dans chaque phase (étape) d’exécution de la précontrainte
(il y a cinq étapes a vérifier) :

0 = Og + Op + Omp < Omax

Sachant que :

o : contrainte de fibre supérieure (os,,) ou contrainte de fibre inférieure (oinf) selon V et V’
og : Contraintes dues au poids propre = M,.V/ g

Op : Contraintes dues a la précontrainte = N/B,

Omp : Contraintes dues au moment de la précontrainte = Mp.V/ g

Omax . CcOntraintes maximale (admissible)

MpV N MgV
= O=—"—+——+——<Oma
Ig Bn Ig

Telles que :
N : effort de la précontrainte (N = nombres de cables x Py x pertes% x mise en tension%)
Mp : moment di a la précontrainte (M =N x e)

Mg : moment d{ au poids propre.

Contraintes admissibles en service :
cgjms 0 o=21 |/

Sous combinaison rare :

NN

ocs =0.6fc28=0.6 x35=21 MPa

oti = -ft28 =-2.7 MPa
Sous combinaison permanente : ﬂ

oci = 0.5 fc28 = 17.5 MPa j

Gy -2.7 Ga=17.5

ots =-1.5 ft28 = -4.05 MPa
Contraintes admissibles en service

Contraintes admissibles en construction : P EE
cs i 7

a=-4.05 0
Sous combinaison rare %\
ocs = 0.6 fc28 = 0.6 x 35 = 21MPa -
oti =-ft28 =-2.7 MPa

Sous combinaison permanente
g /
/ /,

oci=0.6fc28 =21 MPa

i
r ="
Gy gq=21V

ots =-1.5 ft28 = -4.05 MPa
Contraintes admissibles en construction
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a- Phases de vérification :

- Premier phase :
Apres le septieme jour de coulage de béton, la mise en tension est de 50% des cinq cables.
Les pertes instantanées a la mise en tension sont estimées a 10%.

Nous prendrons dans cette phase le poids de la poutre seule et ses caractéristiques
géomeétrigues a mi- travée.

fe7=23.1788MPa
fiz = 1.99MPa
Ope = 0,6 f.; = 13,9MPa
Opt = -1,5 fi7 = -2,98MPa
- Deuxiéme phase:
La mise en tension des cing cables est de 100% a 21 jours.
Les pertes instantanées a la mise en tension sont estimées a 15%.
fo1 =33.123MPa
fi21 = 2.587MPa
Obe = 0,6 fe21 = 19,8738MPa
Opt = -1,5 fio1 = -3.881MPa
- Troisiéme phase :

A 28 jours, nous posons les poutres sur leurs appuis définitivement, et nous coulons I"hourdit
sur place.

Nous prendrons le poids de la poutre avec hourdit, vu que I’"hourdis n’est pas assez encore
résistant, donc on prend l'inertie de la poutre seule.

fczg =35MPa
ftzg =2.7MPa

Opt = -1,5 fro5 = -4.05MPa
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- Quatrieme phase (ouvrage a vide) :

Méme hypotheses que I'étape précédente, seulement qu’on prend cette fois -ci le poids de
I'ouvrage a vide (Mg), et I'inertie de la poutre avec hourdis.

Les pertes sont estimées de 25%
(En exploitation la combinaison quasi permanente)
obc = 0,5 fog = 17.5MPa
Opt = -1,5 fig = -4.05MPa
- Cinquiéme phase (ouvrage en service) :

Méme données que I'étape précédente, mais I'ouvrage est en service, donc on prend la
combinaison max a I'ELS pour la poutre la plus sollicité (Mg+Md240).

Les pertes sont estimées de 25%

(En exploitation la combinaison est fréquente)
Ope = 0,6 foog = 21MPa

Opt = -frog =-2.7MPa

b- Application numérique :

designation Phase 1 Phase 2 Phase 3 Phase 4 Phase 5
N (MN) 3.263 6.164 5.802 5.439 5.439
Mp (MN.m) 2.771 5.235 4.927 6.593 6.593
Mg (MN.m) 2.906 2.906 4.534 5.478 9.140
Oinf (MPa) 4.676 18.925 10.788 8.580 -2.331
Osup (MPa) 5.639 2.358 7.991 3.612 9.016
Omin (MPa) -2.98 -3.881 -4.05 -4.05 -2.7
Omax (MPa) 13.9 19.873 21 17.5 21
Vérification vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée

Vérification des contraintes
Conclusion :

Nous remarquons bien que durant toutes les phases de réalisation de I'ouvrage, les
contraintes sur la fibre supérieure et inférieure ne dépassent pas les contraintes admissibles.
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3.5. Disposition constructives des cables :
Principe de positionnement des cables :
On subdivise la moitié de la poutre en trois zones :

Zone d’about : A I'about on va prendre un espace e de 30 cm entre deux cables successifs et
on détermine A de facon a ce que le point d’application de la résultante des forces de
précontrainte sortant sur la face d’about doit coincider avec le centre de gravité de la
section (moment tres faible et presque nul).

Zone centrale : dans cette zone, les cables sont placés a I’excentricité maximale (avec signe
négatif) afin d’obtenir un moment maximum négatif, tout en respectant I'enrobage.

Zone intermédiaire : c’est la zone de relevage, ou le moment diminuent progressivement et
il s"annule a I'about.

Calcul de A :

On a un cable qui coincide avec le centre de gravité, donc on a deux cables qui sont placés
en haut du centre de gravité et deux en bas du centre de gravité.

{YG =V"'=0971m
YG=2Xd+A=0971m

—— —

= A=0.37Im=37.1cm.

; -0
C20
o
e
‘i GG 1
b3
-
c40 -
s 4
] . J
50 > ] e
| —Beb6d BE
A [
] ' -850,
Disposition des cables en section d’about Disposition des cables a mi- travée

Détermination de d ¢ :

Nous allons calculer maintenant notre d réel suivant notre disposition des cables.
dreel = 3 x dy + 2 x (d1+@,) = 13.88 cm.

Détermination de eg:

eo= -(V'-d)=-(0.971-0.371) = -0.6m = -60cm.
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3.6. Caractéristiques géométriques nettes des sections :

- Caractéristiques géométriques de poutre seule a I'about :

- Caractéristiques géométriques de poutre a I’about avec hourdis :

B nette 11597.23
Périmetre 630.6
Ig nette 35214971.26
\ 82.9
Vv’ 97.1
p 0,377

B nette 15928,06
Périmetre 784.6
lg nette 63301342.53
v 79.8
vV’ 122.2
p 0,407

- Caractéristiques géométriques de poutre seule a mi- travée :

- Caractéristiques géométriques de poutre a mi- travée avec hourdis :

B nette 6397.04
Périmetre 671.9
lg nette 26591107.30
\Y; 78.5
vV’ 101.5
p 0,521

B nette 10687.04
Périmetre 825.9
lg nette 47330068.69
v 64,6
Vv’ 137,4
p 0,498
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4. Trace des cables :

Apres qu’on a fixé le repaire sur la section d’about, et avoir écrit I'’équation des cables sous

forme générale qui est :

Y(x)=ax?>+bx+c

Nous utiliserons les conditions aux limites de chaque cable pour déterminer les constants de

I’équation.

En fin nous tracerons pour chaque demi-cable leur tracé, et on déduit I'autre c6té par

symétrie.

4.1.Tragage des cables :

- Trace de cable C1:

Pour :

0

>
|

Donc:

= 17,925
17,925

Y(0) = 1.571

Y(17,925) = 0.182

Y’'(17,925) = 0

Y(x) = 4.323 103 x2- 0.155 x + 1.571

position Xi Yi a(rad) a(degré) cosa
0x(L/2) 0 1,571 -0,15497908 -8,87965467 0,98801476
0,1x(L/2) 1,7925 1,30709 -0,13948117 -7,9916892 0,99028826
0,2x(L/2) 3,585 1,07096 -0,12398326 -7,10372373 0,99232392
0,3x(L/2) 5,3775 0,86261 -0,10848536 -6,21575827 0,99412123
0,4x(L/2) 7,17 0,68204 -0,09298745 -5,3277928 0,99567978
0,5x(L/2) 8,9625 0,52925 -0,07748954 -4,43982733 0,99699919
0,6x(L/2) 10,755 0,40424 -0,06199163 -3,55186187 0,99807913
0,7x(L/2) 12,5475 0,30701 -0,04649372 -2,6638964 0,99891936
0,8x(L/2) 14,34 0,23756 -0,03099582 -1,77593093 0,99951967
0,9x(L/2) 16,1325 0,19589 -0,01549791 -0,88796547 0,99987991
1x(L/2) 17,925 0,182 0 0 1
Les abscisses et les angles en tous points du demi-cable 1
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- Trace des cables C2 :

X=0 Y(0) = 1.271
Pour:{X = 17,925 Y(17,925) = 0.182
X = 17,925 Y'(17,925) = 0

Donc : Y(x) = 3.389 107 x2- 0.121 x + 1.271

position Xi Yi a(rad) a(degré) cosa
0(L/2) 0 1,271 -0,12150628 -6,96180269 0,99262719
0,1(L/2) 1,7925 1,06409 -0,10935565 -6,26562242 0,99402663
0,2(L/2) 3,585 0,87896 -0,09720502 -5,56944215 0,99527931
0,3(L/2) 5,3775 0,71561 -0,08505439 -4,87326188 0,99638506
0,4(L/2) 7,17 0,57404 -0,07290377 -4,17708161 0,9973437
0,5(L/2) 8,9625 0,45425 -0,06075314 -3,48090134 0,9981551
0,6(L/2) 10,755 0,35624 -0,04860251 -2,78472108 0,99881913
0,7(L/2) 12,5475 0,28001 -0,03645188 -2,08854081 0,9993357
0,8(L/2) 14,34 0,22556 -0,02430126 -1,39236054 0,99970474
0,9(L/2) 16,1325 0,19289 -0,01215063 -0,69618027 0,99992618
1(L/2) 17,925 0,182 0 0 1
Les abscisses et les angles en tous points du demi-cable 2
- Trace des cables C3 :
{x =0 Y(0) = 0.971
Pour: {X = 17,925 Y(17,925) = 0.11
X = 17,925 Y(17,925) = 0
Donc : Y(x) = 2.679 10> x2 - 0.096 x + 0.971
position Xi Yi a(rad) a(degré) cosa
0(L/2) 0 0,971 -0,09606695 -5,50423518 0,99538912
0,1(L/2) 1,7925 0,80741 -0,08646025 -4,95381166 0,99626464
0,2(L/2) 3,585 0,66104 -0,07685356 -4,40338815 0,99704822
0,3(L/2) 5,3775 0,53189 -0,06724686 -3,85296463 0,99773978
0,4(L/2) 7,17 0,41996 -0,05764017 -3,30254111 0,99833927
0,5(L/2) 8,9625 0,32525 -0,04803347 -2,75211759 0,99884661
0,6(L/2) 10,755 0,24776 -0,03842678 -2,20169407 0,99926178
0,7(L/2) 12,5475 0,18749 -0,02882008 -1,65127055 0,99958473
0,8(L/2) 14,34 0,14444 -0,01921339 -1,10084704 0,99981543
0,9(L/2) 16,1325 0,11861 -0,00960669 -0,55042352 0,99995386
1(L/2) 17,925 0,11 0 0 1
Les abscisses et les angles en tous points du demi-cable 3
Année universitaire : 2011/2012 Page 67




CHAPITRE 6

ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

- Trace des cables C4 :

X=0 Y(0) = 0.671
Pour:<X = 17,925 Y(17,925) = 0.11
X = 17,925 Y'(17,925)= 0
Donc: Y(x) = 1.746 107 x? - 0.0626 x + 0.671
position Xi Yi a(rad) o(degré) cosa
0(L/2) 0 0,671 -0,06259414 -3,5863832 0,99804163
0,1(L/2) 1,7925 0,56441 -0,05633473 -3,22774488 0,99841362
0,2(L/2) 3,585 0,46904 -0,05007531 -2,86910656 0,99874649
0,3(L/2) 5,3775 0,38489 -0,0438159 -2,51046824 0,99904024
0,4(L/2) 7,17 0,31196 -0,03755649 -2,15182992 0,99929484
0,5(L/2) 8,9625 0,25025 -0,03129707 -1,7931916 0,99951029
0,6(L/2) 10,755 0,19976 -0,02503766 -1,43455328 0,99968657
0,7(L/2) 12,5475 0,16049 -0,01877824 -1,07591496 0,99982369
0,8(L/2) 14,34 0,13244 -0,01251883 -0,71727664 0,99992164
0,9(L/2) 16,1325 0,11561 -0,00625941 -0,35863832 0,99998041
1(L/2) 17,925 0,11 0 0 1
Les abscisses et les angles en tous points du demi-cable 4
- Trace des cables C5:
X=0 Y(0) = 0.371
Pour:<X = 17,925 Y(17,925) = 0.11
X = 17925 Y(17,925)= 0
Donc: Y(x) = 0.812 10 x2- 0.0291 x + 0.371
position Xi Yi a(rad) a(degré) cosa
0(L/2) 0 0,371 -0,02912134 -1,66853122 0,999576
0,1(L/2) 1,7925 0,32141 -0,02620921 -1,5016781 0,99965656
0,2(L/2) 3,585 0,27704 -0,02329707 -1,33482498 0,99972864
0,3(L/2) 5,3775 0,23789 -0,02038494 -1,16797186 0,99979223
0,4(L/2) 7,17 0,20396 -0,0174728 -1,00111873 0,99984735
0,5(L/2) 8,9625 0,17525 -0,01456067 -0,83426561 0,999894
0,6(L/2) 10,755 0,15176 -0,01164854 -0,66741249 0,99993216
0,7(L/2) 12,5475 0,13349 -0,0087364 -0,50055937 0,99996184
0,8(L/2) 14,34 0,12044 -0,00582427 -0,33370624 0,99998304
0,9(L/2) 16,1325 0,11261 -0,00291213 -0,16685312 0,99999576
1(L/2) 17,925 0,11 0 0 1
Les abscisses et les angles en tous points du demi-cable 5
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Nous pouvons donc représenter les équations des cables comme suit :

18
16
1,4
12 . c1
1 S
vitm) o T TS TS —C2
06 - e 3
04 == —C4
02 -
0 T T T T T T T T T c|5
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
Xi(m)

Tracé des cables
4.2.Vérification de I’angle de relevage selon le BPEL :

Il faut que I'angle de relevage a vérifier la condition suivante :

T—TM T+Tm

P

)

Arc sin (— ) < a<arcsin (

Telles que :

T, : 'effort tranchant du poids propre

Tw : I'effort tranchant la plus défavorable

Tm=T(G) = 0.6288 MN

Tm =T (G+D240) =0,7074 MN

T: Effort tranchant limité que peur supporter la section d’appuis.

Avec :

T=txb,x0.8h
ba=b-nkd
n = 1 nombre de cable par lit
k = 0.5 pour gaine injectée du ciment |
¢ = 7.2cm Diameétre de la gaine

b, =0.6 —1x0.5x0.072

b = 0.564m /"_ | =
T : Effort de cisaillement limité A
T = (0.4 fy (fy + 20,/3)) 12 Les angles de relevage
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Donc la contrainte normale au niveau de fibre neutre oy
P
Oy = a =5.439/1.588 = 3.424MPa

T=(0.4x2.7 (2.7 + 2(3.424)/3)) * = t=2.319MPa
= T=2.1136 MN
L'inégalité donne le résultat suivant :
-14.983° < a <30.2789°
Telles que :
-14.983° < (1.668 ;3.586 ;5.504 ;6.961 ;8.879) < 30.2789°

Donc: Les angles de relevage étant Vérifiés
5. Calcul des pertes :

De facon générale, on désigne sous le nom de perte de précontrainte toute différence entre
la force exercée par le vérin lors de sa mise en tension, et la force (inférieure ) qui s'exerce
en un point donné d'une armature a une époque donnée.

Le calcul des valeurs initiales et finales de la force précontrainte exige donc une évaluation
précise des pertes de précontrainte, pour cette évaluation, les pertes doivent étre rangées
en deux catégories :

1. Les pertes instantanées:

- Pertes dues au frottement.

- Pertes dues au recul a I'ancrage.

- Pertes dues au raccourcissement instantané du béton.

2. Les pertes différées :

- Pertes dues au retrait du béton.

- Pertes dues au fluage.

- Pertes dues a la relaxation des aciers.
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5.1.Perte instantanées :
- Pertes dues au frottement du cable sur la gaine :

La tension o, (X) d'une armature de précontrainte, dans une section donnée, lors de sa mise
en tension, s'obtient, compte tenu des frottements par la formule suivante :

O, (X) = opg € (+fogx)

La perte de tension par frottement, dans la section considérée, est égale a :
Aot = 0y - 0, (X)

Alors :

Aot = Opp (1 — e Tl

Telles que :
o : la déviation angulaire totale en radian = 6(x)-6(0)
| : Longueur en courbe des cables.
f : Coefficient de frottement du cable en courbe, tel que f = 0,18 rad™
¢ : Coefficient de perte de tension par unité de longueur, telle que ¢ = 0,002 m™*
Opo : Contrainte de tension a I’'encrage opg = 1480MPa
Remarque :
- Pour faciliter le calcul de la longueur du courbe |, nous avons utilisé le logiciel

AutoCAD
- La perte due au frottement est nul en zone d’ancrage (x=0)

Section N° cable [ (m) o (rad) fa+ol Ao A(Gl\;l:a(;y

C1 8.9982 0.07748954 | 0,03194452 | 46,5307278
c2 8.9845 0.06075314 | 0,02890457 | 42,1664198

L/4 c3 8.9762 0.04803348 | 0,02659843 | 38 8467496 | 38,4241802
C4 8.9683 0.03129707 | 0,02357007 | 34,4758127
c5 8.9637 0.01456067 | 0,02054832 | 30,1011909
C1 17.9965 0,15497908 | 0,06388923 | 91,5988221
C2 17.9690 0,12150628 | 0,05780913 | 83,1314835

L/2 C3 17.9525 0,09606695 | 0,05319705 | 76,6741355 | 75,8287403
Cc4 17.9367 0,06259414 | 0,04714035 | 68,148812
C5 17.9275 0,02912134 | 0,04109684 | 59,5904485

Pertes dues au frottement du cable sur la gaine
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- Pertes dues au recul d’ancrage :

La Perte de tension due au recul d’ancrage
est donnée : o
Ac g (x) = 0p (X) - 0'p (x)

M2

Ac g (x) = opo (€7

Avec :

3 = 8(6vd/2)-y(0) | 0 |

LZ

Le glissement a I'ancrage se répercute '
. . |
jusqu’a une distance d :

X

gEs Action du glissement sur la contrainte
Gpo A

Avec:
g : I'intensité du recul d’ancrage 6 mm
Es : module d’élasticité de I'acier 195000 MPa.

Opo : Contrainte de tension de I'ancrage 1480 MPa.

C1 C2 C3 Ca C5

A 0,00355628 | 0,00322015 | 0,00296469 | 0,00262856 | 0,00229243

14,9095449 | 15,6683854 | 16,3294855 | 17,3421561 | 18,5700835

On remarque que d(C5) ont une valeur supérieur a la demi portée, on en déduit que le tirage
fera d’un seul c6té uniquement, I'autre coté faisant office d’ancrage dit « mort ».

Les résultats des pertes sont donnés dans le tableau suivant :

~

Ao g (x) 0 /4 /2
c1 148,911277 59,3735916 0
c2 142,057363 60,7778221 0
3 136,580276 61,5985089 0
ca 128,963227 62,2979441 0
cs 120,793891 62,4811802 4,194845966
moy 135,461207 61,3058094 0,838969193
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- Pertes dues au raccourcissement instantané de béton :

Les pertes dues au raccourcissement instantané de béton a la mise en tension de n cable
sont données par la formule suivante :

Eyi : module de déformation longitudinale instantanée du béton = 110003 fcj

ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

Oy : la variation contrainte de béton au niveau du centre de gravité des armatures de

précontrainte sous les diverses actions permanentes appliquées au jour j.

Dans notre cas c’est la contrainte due a la mise en tension des cables alors :

Pi Pie?

Obpj = — +

Bn Ig

On tire les cable sur deux phase (alors deux pertes due au raccourcissement de béton) :

A 7eme jours ; la mise en tonsion est 50% :

Pi = n Ap (opo — Ao — Acg)/2

Ei; = 11000 3/f., = 31363,39 MPa

A 28eme jours ; la mise en tonsion est 50% :

Pi = n Ap (opo — Ao — Acg)/2

Eios = 11000 3/f.,g = 35981,73 MPa

Les résultats des pertes sont donnés dans le tableau suivant :

le jour pi G Aci Aci total

7 3,294120043 2,84063411 7,06458898

0 13,2224214
28 3,294120043 2,84063411 6,15783244
7 3,381661526 10,783386 26,8180226

/4 50,1938892
28 3,381661526 10,783386 23,3758666
7 3,438164112 15,1773098 | 37,7456059

/2 70,6464749
28 3,438164112 15,1773098 32,900869
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- Totalité des pertes instantanées :

Récapitulatif des pertes instantanées :

Aoy (X) = Ao (x) + Ao g (x) + Ao (x)

Le tableau ci-dessous résume les pertes instantanées :

section | Frottement Recul Raccourcissement | Ao (MPa) % de perte
0 0 135,461207 13,2224214 148,683628 0,1004619
I/4 38,4241802 61,3058094 50,1938892 149,923879 0,1012999
1/2 75,8287403 0,83896919 70,6464749 147,314184 0,0995366

Tableau récapitulatif des pertes instantanées

5.2.Pertes différées :
- Pertes dues au retrait de béton :

Le retrait est un phénomene de raccourcissement du béton dans le temps, du a une
évaporation de |I'eau excédentaire contenue dans le béton et a des réactions chimiques. Ce
retrait a lieu dans les premiers mois apres le coulage du béton.

La perte finale due au retrait du béton est donnée selon (article 3.3.2.1 de BPEL 91) par la
relation :

Aor=egr(1-r(j)) Es

er : Le coefficient de retrait final du béton est de 0,0004.

j :I'age du béton au moment de sa mise en précontrainte.

r (j) : fonction traduisant I’évolution du retrait en fonction du temps.
r(i)=j/(G+9r(m)).

Avec:r(m)=Bn/p.

Bn : la section nette.

Comme dans notre cas les cing cables sortent de I'about de la poutre, donc on prend Bn la
section a I'about.

p : le périmétre de la section d’about.
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Le tableau suivant résume les résultats trouvés :

le jour Bn (cm?) P (cm) r(m) r(j) Acr
7 11596,425 630,6 18,38950967 | 0,0405784 |74,8348851
° 28 11596,425 630,6 18,38950967|0,14469866 | 66,7135042
7 6559,28496 671,9 9,762293435(0,07379246 | 72,2441882
" 28 6559,28496 671,9 9,762293435(0,24166965 | 59,1497677
7 6559,28496 671,9 9,762293435(0,07379246 | 72,2441882
"2 28 6559,28496 671,9 9,762293435(0,24166965 | 59,1497677

- Perte de tension due au fluage du béton :

Le fluage est caractérisé par une augmentation de la déformation du béton dans le temps.

La perte finale de tension due au fluage du béton est prise égale a:

(op + om) Ep

Aoq =
fl Eij

Oy : la contrainte finale du béton au niveau du centre de gravité des armatures de

précontrainte dans I'ouvrage soumis aux seules action permanentes (état a vide)

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

centre de gravité des armatures de précontrainte.

Eios = 11000 3/f.,g = 35981.73 MPa

Pi Pie* Mge
o(0p, Om) = —+ +
Bn Ig Ig

Pi=n Ap (Gpo - A(Ypi)

Les résultats des pertes sont donnés dans le tableau suivant :

désignation 0 I/4 /2
o, (MPa) 4,106156116 8,45996623 12,6271519
Om (MPa) 4,106156116 0,3499328 2,83728678
Aoy (MPa) 44,50594542 47,7445175 83,8082434
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- Pertes dues a la relaxation des aciers :

Elles sont données par la formule suivante :

ACreiax = (6/100) p1000 [(opi(x) / fprg) - Kol opi(X)

Avec: p1000 = 2.5% et pg = 0,43 (pour cable a trés basse relaxation (TBR))

0pi(X) = Opo — A0y, (x)

Avec :

Aoy (x) : la contrainte totale des pertes instantanée.

Le tableau suivant donne les résultats pour les différentes sections :

désignation 0 /4 1/2
Aoy (x) 148,683628 149,923879 147,314184
Opi(X) 1331,31637 1330,07612 1332,68582
DO eax 0,57065843 0,56879646 0,57271723
- Totalité des pertes instantanées :
Récapitulatif des pertes instantanées :
5
Aoy = Ao, + Aoy + P AOCrelax
Le tableau ci-dessous récapitule les résultats des pertes différées :
désignation 0 /4 1/2
Ao, (MPa) 74,83488512 72,2441882 72,2441882
Aoy (MPa) 44,50594542 47,7445175 83,8082434
OO e1ax (MPQ) 0,570658425 0,56879646 0,57271723
Aoy (MPa) 119,8163792 120,462703 156,529696
% de perte 0,0809570129 | 0,081393718 0,105763308

Donc la perte totale (instantanée et différée) :

Tableaux récapitulatifs des pertes différées

Perte 0 I/4 1/2
Instantanée 148,683628 149,923879 147,314184
Différée 119,8163792 120,462703 156,529696
Total (MPa) 268,500007 270,386582 303,84388
% de perte 0,18141892 0,182693636 0,20529992
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5.3.Justification de la poutre a I’ELS :

Justification des contraintes normales :

Comme avant de calcul des pertes, ont vérifié les contraintes a mi- travée :

désignation Phase 1 Phase 2 Phase 3 Phase 4 Phase 5
Perte instantanée 50% 100% 100% 100% 100%
Perte différée 0% 40% 40% 100% 100%
P réel (MN) 6,89108 6,22336 6,22336 5,76316 5,76316
Oinf (MPa) 5,57114 19,21639 12,85656 10,06514 -0,84569
Osup (MPa) 5,43362 2,29112 7,51803 3,34607 8,74899
Omin (MPa) -2.98 -3.881 -4.05 -4.05 -2.7
Omax (MPa) 13.9 19.873 21 17.5 21
Vérification vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée
Vérification des contraintes
PHASE 1 PHASE 2 PHASE 3 PHASE 4 PHASE 5
5,433 2,291 7,518 3,346 8,749
B
/
/
//
4
5,571 10,065 -0,845

19,216 12,856

|:| COMPRESSION
(] TracTion

Contraintes normales en différente phases
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5.4.Justification des contraintes tangentielles :

Le but de cette justification est de montrer que les effets d’un effort tranchant cumules aux
effets du moment fléchissant et de I'effort normal ne compromettent pas la sécurité de
I'ouvrage.

La vérification des contraintes tangentielles s’effectue phase par phase.

La contrainte tangentielle dans une section est donnée par la formule suivante :

_ VrédxS
" bnxI

V,¢q : effort tranchant réduit.

S : moment statique par rapport a I’axe horizontal passant par le C.D.G de la section située
au dessue de I'axe neutre, (pour les étapes 1, 2, 3 on prend le moment statique de la poutre
seule, et pour les étapes 4 et 5 on prend celle de la poutre + hourdis).

B, : épaisseur nette de I'ame.
| : moment d’inertie de la section considérée.

Pour la vérification, on calcul la contrainte de la résistance du béton.
_ 2

TST’= 0,4 x fyx (f+ S ot)

ftj: la résistance de la traction du béton a I’age j.

Ot : la contrainte de la précontrainte appliquée.

Viga =Tg+Tp.

Tg: effort tranchant (MN).

Tp = % de la mise en tension x Apxoi (sinal + sina2 + sina.3+ sina4 + sina5).
Bn =b — nk ¢.

Avec:

n =1 nombre de cable par lit.

K =0,5 pour gaine injectée du ciment.

¢ = 7,2cm Diamétre de la gaine.

b,=0,6-1x0,5x0,072

= b,=0,564 m
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Calcul de Py : P1=Py- APg
P/cable= 1,378 MN/cable.
Calcul de 7 : Vieg= Vser —2 P; sin ai;.

Avec : Vsor= 0,247 MN.

Vied=0,247-1,378x% (sin1.668 +sin3.586 +sin5.504 +sin6.961 +sin8.879)

V164=0,024 MN.
S =6396,42x98,8 = 0,631966 m*

| =0,2529438 m*.

= 0,069x1,9588
" 0,564%0,6324

Calcul de oy : P = 2(P/cable) = 2,756 MN.

P 2,756

Gy= === =4,886 MN.
B 0,564

Fy= 1,99 MPA.

T%=2,126 MPA.

Pour les autres phases nous suivrons les mémes étapes de calcul, le résumé des résultats est

donné dans le tableau suivant :

N°PHASE PHASE 1 PHASE 2 PHASE 3 PHASE 4 PHASE 5
P1 1,378 1,245 1,245 1,153 1,153
Ve (MN) 0,247 0,247 0,501 0,628 0,707
Vied (MN) 0,024 -0,27 -0,083 0,034 0,069
S (m?) 1,13123 1,13123 1,13123 1,9588 1,9588
| (m?) 0,35345 0,35345 0,35345 0,6324 0,6324
Fyj 1,99 2,587 2,700 2,700 2,700
7 0,093 2,480 0,196 0,357 0,436
T2 2,126 3,436 4,103 3,901 3,901
<’ vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée
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6. Ferraillage passif de la poutre :
6.1. Armature longitudinale dans les zones tendues :

C’est pour équilibrer les sollicitations de traction dans la zone tendue, (c’est le principe de
béton armé).

8.749

S

7N\

0.845

|:| COMPRESSION
[ ] mraction

Désignation de la zone tendue

On peut déduire la hauteur du zone tendue par :

La hauteur de la partie tendu : ht = —5sup = 17.8cm
Oinf
Bt Ngt fi
1000 opgife
Avec :

B: : surface du béton tendu (0,1068m?).
Ng:: Effort résultant équivalent a la contrainte de traction exercée sur l'aire du béton tendu
ogt : valeur absolue de la contrainte maximale de traction.
Dans notre cas :
fo =400 MPa
Npgt = 0.5 x B¢ X : = 0,045MN
= As>4.6725cm?

Nous prenons 4 HA14 avec une section nominale de 6.16 cm?.
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6.2. Armature de peau :

Le ferraillage de peau est nécessaire afin de répartir les efforts de retrait et des variations de
température.

- Longitudinalement :
As > max [3cm? x Q (le périmetre) ; 0,1%B (B : section de béton de la poutre)]
As > max (3 x 6.719; 0,001 x 6396.4) = max (20.157cm?; 6.396cm?)
= As>20.157 cm?
Avec un maximum : As £ 5% x B = 319.82cm?
On disposera :
4 HA14 HA en nappe inférieure dans le talon (armature dans la zone tendu)
2 HA12 HA sur les deux périmeétres latéraux du talon
6 HA12 HA en la table de compression
8 HA12 HA sur les deux périmetres latéraux de I'ame
Avec une section nominale de 24.25cm? > 20.157cm?
- Transversalement :
Ecartement maximum entre les armatures transversales est donné par :
S¢<min(0,8h;3xb;1m)
b : I'épaisseur brute minimale de I'ame.
S: < min (1.44m ; 60cm ; 1m)
Donc : S; £ 60cm

Nous prenons par exemple un écartement de 10 cm au droit des appuis pour atteindre 40cm
au centre.

At > Ys(ty—0.14 /f¢j)
brSt o 0.9x fe

Avec:
br : largeur réduite (sans gaine) =0.528 m

vs = 1,15 ; fe = 400 MPa ; fo3 = 35 MPa
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_ Vu _ 0,955
“boxd 0.6x1.8%0.9

Tu =0,9825 MPa

= At>0.26 cm?

Nous choisirons les cadres de HA10 espacés de 10cm a I'about jusqu’a 40cm au centre.
6.3.Cadres du talon :

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

0,8 =0.6 x35=21MPa

400
Ot = —— =347.826 MPa
1.15

Soit c=5 cm: I’enrobage nécessaire de la section a mi travée de la poutre

At>c x% x 100 = 3,02 cm?/ml
Ost

Nous choisirons 4 cadres HA10/ml avec une section nominale de 3,14 cm?.
Nous fixerons I'espacement St = 15 cm a I'about et a 20cm en travée.
6.4. Armatures supérieurs de la table de compression :
L’aile de la poutre est sollicitée par les efforts suivants :
Le poids propre : q; =0,101 x 2,5 =0,2525 t/ml
Le béton frais hourdis : g, = 0.154 x 2.5 = 0,385 t/ml

Une surcharge de 450 kg/m? (fascicule 61 titre2) provoquée par la présence des ouvriers et
du matériel de travaux lors de la construction.

03=0,45x0,7x1,2=0,378 t/ml

= g=Xq=1.0155t/ml
L'aile de la poutre est donc supposée comme une console.
Le moment est :

12
M:q—:

5 0.2488 t.m/ml

, . M 0.2488 x 100 5
D'ou: As = = =0.529cm
ZX0g 0,135x347.826

Nous perdrons des cadres de HA10 tous les 20 cm.
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6.5.Etude de la plaque d’about (Justification dans la zone de régularisation) :

Les effets de surface et d'éclatement qui se manifestent dans ces zones exigent une
vérification de I'état des contraintes du béton.

Effet de surface :
Au voisinage immédiat de S,, il y lieu de disposer une section d’acier As, d’ou :

Y Fjo
Cs

As =0.04

FjO = 1.4504 MN : représente la force I'origine ancrage au niveau j

2
Os=3 fe =266.667 MPa

1.15 x 1.4504
As=0.04 ————— =2.502 cm?
266.667

Nous choisirons 1 cadre HA14/ml avec une section nominale de 3.08 cm?.
Plan vertical : Soit un cadre de HA14 autour de chaque plaque d’ancrage.
Plan horizontal : Soit un cadre de HA14 autour de chaque plague d’ancrage.
Effet d’éclatement :

- Veérification des contraintes du béton :

A l'intérieur de chaque prisme symétrique, la contrainte de traction de béton est donnée par
la formule suivante :

aj Fjo
Otej = 0.5 (1-d—‘i thjS 1.25f;;

Contrainte de compression de béton :
F.
- 0

Avec:
Otej: Contrainte maximale d’éclatement.
a; : dimension moyenne dans le plan d’étalement des gaines d’ancrages placés a ce niveau i

di : hauteur du prisme symétrique associé au niveau i

0.21 1.45

=) =1.208 MPa
0.30 " 0.6 X 0.30

Oej = 0.5 (1
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Otej £ 1.25f;; =3.375MPa (vérifie)

1.45
0.6 X0.3

Geej = = 8.055 MPa

Geej £ 2/3 fcj = 23.33MPa Vérifiée
- Ferraillage d’éclatement :
La résultante des contraintes d’éclatement est donnée par :

aj
Ri =0.25 (1 - ) FjO Vs
dj

Pour chaque niveau d’ancrage j, nous calculerons une section d’aciers d’éclatement :

Kjos

A

Le coefficient K; prenant les valeurs :
Ky=1 ;siiestun niveau extréme.

Ky=1,5; siiest un niveau intermédiaire.

21
Ri=0.25x (1 o ) x 1.4504 x 1.15 =0.125MN

0.125

=————=4.691 cm?
1X 266.67

€]

Nous disposons, en définitif, une section d’aciers transversale sur une zone de longueur
égale a max (dj) en aval de S, (30cm).

Y Fjo )
5 ) =sup(4.691; 9.382) =9.382cm

S

Ae = sup (A, 0.15

Donc nous choisirons 4 cadres HA14/ml avec une section nominale de 12.32cm?.
Plan vertical : 4 cadres de HA14 chaque plaque d’ancrage.

Plan horizontal : 4 cadres de HA14 autour de chaque plague d’ancrage.
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HA 14

) //,_ //,-4HA 16
“ I\ @) '/J 1 IL/Il/Il/

H

Li ZONE DE REGULARISATION4J

[
]
3
i
ot
I |
———| —_ _ /s =

le—S D'ABOUT —»

Ferraillage transversal dans la zone de régularisation

6 HA 12
L
b ibls| i HA 10
Sy e e
5 8 HA 12
s HA 10
4HA12 i o
AU,
I | HA 10

4HA 14

Ferraillage passif de la poutre
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CHAPITRE 7

ETUDE DE LA DALLE

1. Introduction :

L'ourdis de notre tablier est constitué d’une dalle en béton armé coulée sur place.

Par ailleurs, il assure I'entretoisement des poutres et la transmission transversale des

charges et des surcharges aux poutres (les éléments porteurs).

Les moments correspondants seront donnés par I’effet local dans I’hourdis (flexion simple).

Donc nous avons a étudier deux types de flexions :

Flexion transversal des hourdis

Flexion longitudinale.
2. Etude de la flexion générale :

2.1.Calcul des coefficients de répartition :

Uq est donné par la formule d’interpolation :

Mo = Mo + (M1 - Mo)\/a

1O et p1 donnée par les tableaux de GUYON-MASSONNET par interpolation linéaire pour la
valeur 6=0,8168 :

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -875,66 | -548,61 | -149,62 | 471,39 | 1484,10| 471,39 |-149,62 | -548,61 | -875,66
b/4 |-448,18 |-366,67 | -245,08 | 10,82 | 533,44 |1446,87| 278,08 |-604,21 |-1383,14
b/2 |-170,65-179,81|-172,21|-103,87 | 96,80 | 516,08 |1218,49|-323,19|-1751,92
3b/4 | -34,65 | -48,09 | -57,69 | -52,21 | 0,72 94,63 | 293,86 | 597,32 |-1533,86
B 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Les valeurs de po 10™ pour 8=0.8168
y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 B
0 |-261,65]-228,90 | -141,85 | 136,20 | 932,28 | 136,20 | -142,08 | -228,90 | -261,65
b/4 | -174,16 | -182,43 | -179,82 | -116,09 | 143,19 | 920,18 | 99,39 |-217,30 | -369,23
b/2 |-109,13 | -126,82 | -148,09 | -158,55 | -108,20 | 133,13 | 878,09 | -8,37 |-464,85
3b/4| -57,03 | -70,74 | -90,14 |-113,39 | -126,87 | -87,75 | 114,26 | 744,49 | -440,08
B 0 0 0 0 0 0 0 0 0

Les valeurs de p; 10™ pour 8=0.8168
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On obtient apres l'interpolation pg :

y\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -657,50|-435,02 | -146,86 | 352,30 | 1288,04 | 352,30 | -146,94 |-435,02 | -657,50
b/4 |-350,82(-301,21|-221,89 | -34,26 | 394,78 |1259,74| 214,59 |-466,74 |-1022,89
b/2 |-148,79|-160,98 | -163,64 |-123,30| 23,96 | 380,02 [1097,54|-211,33|-1294,62
3b/4 -42,60 | -56,14 | -69,22 | -73,95 | -44.61 | 29,83 | 230,04 | 649,61 |-1145,24
B 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Les valeurs de pg 10 pour 6=0.8168
v\e b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
p0 -657,50 | -435,02 | -146,86 | 352,30 |1288,04| 352,30 |-146,94 | -435,02 | -657,50
pl -321,96|-281,18 | -213,57 | -46,98 | 343,81 |1134,06| 340,73 | -430,26|-1061,71
p2 -118,45|-131,03 | -136,67 |-109,20 | 4,37 283,27 | 849,69 | 34,64 |-1251,94
p3 -24,34 | -32,08 | -39,55 | -42,25 | -25.49 | 17.04 | 131,45 | 371,20 | -654,42

Les valeurs de po 10™ pour chaque poutre

A partir du tableau des valeurs de 1 , on trace les linges d’influence de chaque poutre, et on
détermine les valeurs maximales positives et négatives de pa pour les différent types de

chargement.
==p0 =—pl p2 =——p3
1500
/N
1000
/
/- KK
SN
pa O
b W b4 0 bla b2~ \3b/A \\b
-500 — SN
N
-1000 N—|
-1500
Excentricités des charges
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Le tableau suivant résume les valeurs de pa maximales positives et négatives :

Poutre O Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
Désignation
p+ n- pt n- p+ K- pt K-
1voie | 0.0219 | 0.0278 | 0.0615 | 0.0295 | 0.0514 | 0.0145 | 0.0185 | 0.0038
A(l) | 2 voies | 0.0665 | 0.0278 | 0.0517 | 0.0295 | 0.0388 | 0.0103 | 0.0147 | 0.0032
3 voies | 0.0553 | 0.0255 | 0.0512 | 0.0191 | 0.0388 | 0.0106 | 0.0147 | 0.0032
1file | 0.0590 | 0.0364 | 0.0702 | 0.0497 | 0.0812 | 0.0132 | 0.0193 | 0.0037
Bc | 2files | 0.0672 | 0.0364 | 0.0670 | 0.0497 | 0.0530 | 0.0110 | 0.0158 | 0.0036
3 files | 0.0589 | 0.0364 | 0.0571 | 0.0271 | 0.0411 | 0.0105 | 0.0158 | 0.0035
Mc120 0.0657 | 0.0419 | 0.1017 | 0.0381 | 0.0272 | 0.0145 | 0.0173 | 0.0036
D240 0.0169 | 0.0277 | 0.0553 | 0.0307 | 0.0529 | 0.0145 | 0.0198 | 0.0038

2.2. Calcul des moments fléchissant transversaux My :

D’aprés la méthode de Gayon-Massonet, le moment transversal est donné par la relation :

My=P.b.pg.sin (mx /L)

Avec:

b : demi-largeur du pont.
x : abscisse de la bande étudiée en flexion transversale.
L : la portée de la travée.

P : le poids de la charge a étudier.

L, : Coefficient de répartition transversale

Pour m=1:

Pour une charge partiellement répartie (q) :

4xq

= ——Xxsin —xsin
T L

4x TIC
My=—qbsin —sin
T L

Pour une charge uniformément répartie (q) :

c=L/2;d=L/2
4

P= i
T

4xq

T
n-—

td
L

X

d
—Sin —
L Ha

L

M b i b TX
=——DSsIn —SsIih —
y = > L Mo
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Pour une charge concentrée (p) : l 1;2 la
1 3

di
P=2/L2pisinﬁ—1 ‘, g 4 A

L Z dE

.. omdi . Tmx

My = 2b/L Z pi sin I Sin T Ha

Le moment fléchissant transversal est maximum a mi- portée (x=I/2) :

- Poids propre de la dalle :

g =7.205t/m?

P=9.173
My = 62.61 pg

- Surcharge Bc:

.. mdi
P=2/LZ pisin T

pi di Sin (mxdi/L) Pi x Sin (ntxdi/L)
6 9.7 0.7671 4.6026
12 14.2 0.9580 11.496
12 15.7 0.9879 11.8548
6 20.2 0.9688 5.8128
12 24.7 0.7925 9.51
12 26.2 0.7031 8.4372
h) 51.7134

Position des charges
= P=29677t
My =20.255 pq
Pour un file : My = 20.255 x 1.2 x 1.0622 p, = 25.817 g4
Pour deux files : My = 20.255 x 2 x 1.1 x 1.0718 i, = 47.760 L,

Pour trois files : My = 20.255 x 3 x 0.95 x 1.0779 p, = 62.223
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- Surcharge A(l):
A (L) =0.9823 t/m?

4xa(l) | ,m
= X sin E

4xq LM W
My =—b sin® —sin —
Y= 2 7 Ha

P =1.2507

My = 8.536 L

Pour un file : My = 8.536 x 1 x 1 x 3.5 o = 29,876 4

Pour deux files : My =8.536 x 1 x 1 x 7 po, = 59,752

Pour trois files : My =8.536 x 0.9 x 1 x 10.5 i, = 80,665 i,
- Surcharge Mc120:

g=18,0327 t/ml

4xq . mc . md

= —XSIn —XSIn —

T L L
c=3.05;d=1L/2
P=6,2335t/ml

My =6,2335 x 6.825 x 1.0683 X L,

My = 45,449 p,,

- Surcharge D240 :
q=12.9t/ml

4xq TiC nd

P= —xsin —xsin —
T L L

c=9.3;d=L/2

p=12,2156 t/ml

My = 83,372
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Alors le moment fléchissant transversal pour chaque poutre :
Désignation My Poutre 3
p+ M+ - M-
1 voie 29.876 0.0185 0.5527 0.0038 0.1135
A(l) 2 voies 59.752 0.0147 0.8783 0.0032 0.1912
3 voies 80.665 0.0147 1.1858 0.0032 0.2581
1 voie 25.817 0.0193 0.4982 0.0037 0.0955
Bc 2 voies 47.760 0.0158 0.7546 0.0036 0.1719
3 voies 62.223 0.0158 0.9831 0.0035 0.2178
Mc120 45,449 0.0173 0.7863 0.0036 0.1636
D240 83,372 0.0198 1.6508 0.0038 0.3168
Le moment fléchissant transversal au niveau de poutre3
Poutre 2
Désignation My
p+ M+ - M-
1 voie 29.876 0.0514 1.5356 0.0145 0.4332
A(l) 2 voies 59.752 0.0388 2.3184 0.0103 0.6154
3 voies 80.665 0.0388 3.1298 0.0106 0.8550
1 voie 25.817 0.0812 2.0963 0.0132 0.3408
Bc 2 voies 47.760 0.0530 2.5313 0.0110 0.5254
3 voies 62.223 0.0411 2.5574 0.0105 0.6533
Mc120 45,449 0.0272 1.2362 0.0145 0.6590
D240 83,372 0.0522 4.3520 0.0145 1.2089
Le moment fléchissant transversal au niveau de poutre2
Poutre 1
Désignation My
p+ M+ - M-
1 voie 29.876 0.0615 1.8374 0.0295 0.8813
A(l) 2 voies 59.752 0.0517 3.0892 0.0295 1.7627
3 voies 80.665 0.0512 4.1300 0.0191 1.5407
1 voie 25.817 0.0702 1.8123 0.0497 1.2831
Bc 2 voies 47.760 0.0670 3.1999 0.0497 2.3737
3 voies 62.223 0.0571 3.5529 0.0271 1.6862
Mc120 45,449 0.1017 4.6222 0.0391 1.7770
D240 83,372 0.0553 4.6105 0.0307 2.595

Le moment fléchissant transversal au niveau de poutrel
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Poutre O
Désignation My
p+ M+ - M-
1 voie 29.876 0.0219 0.6543 0.0278 0.8305
A(l) 2 voies 59.752 0.0665 3.9735 0.0278 1.6611
3 voies 80.665 0.0553 4.4608 0.0255 2.0569
1 voie 25.817 0.0590 1.5232 0.0364 0.9397
Bc 2 voies 47.760 0.0672 3.2095 0.0364 1.7385
3 voies 62.223 0.0589 3.7238 0.0364 2.3013
Mc120 45,449 0.0587 2.6678 0.0419 1.9043
D240 83,372 0.0169 1.4090 0.0277 2.3094

Le moment fléchissant transversal au niveau de poutre0
Donc les moments transversaux maximums sont :

Le moment transversal positif max est donné par la surcharge Mc120 pour la position de
poutre 1: M+ =4.6222 t.m

Le moment transversal négatif max est donnée par la surcharge D240 pour la position de
poutrel : M-=2.595t.m

3. Etude de la flexion localisée :
3.1. Moments dans I’hourdis dus a la flexion localisée :

Pour I’étude de la flexion localisée, nous démarrerons du principe que la dalle travaille dans
les deux sens X, Y, donc nous avons deux moments, et pour les déterminer nous utiliserons
les abaques PIGEAUD.

Les abaques PIGEAUD permettent de déterminer les moments fléchissant au centre d'une
dalle, rectangulaire simplement appuyée sur ses 4 cOotés pour une charge uniformément
répartie sur un rectangle concentrique a la plaque d'ou I'on peut déduire, par combinaisons
diverses de rectangles chargés, ceux correspondant aux surcharges civiles (Bc) ou militaire
(systeme Mc 120 appelé communément char de 110 tonnes).

L'abaque (n° 61) est la reproduction de I'abaque PIGEAUD relatif a une charge uniformément
répartie sur toute la surface de la dalle. Il est a utiliser pour le calcul des moments dus a la
charge permanente et des moments dus aux surcharges du systeme A.
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Moment Ma et Mb au centre de la dalle :
Les abaques donnent les moments Ma et Mb qui sont :

Ma : moment fléchissant unitaire s’exercant au centre de la dalle dans une bande découpée
dans celle-ci parallélement a la petite portée (bande paralléle a OX de portée (a) et de
largeur d’unité sur une section perpendiculaire a OX ; ce moment est dit « transversal »

Mb : moment fléchissant unitaire s’exercant au centre de la dalle dans une bande découpée
dans celle-ci parallelement a la grande portée (bande paralléle a QY de portée b est de
largeur d’unité) ; ce moment est dit « longitudinal ».

Y =
o },
N A 1

)\

M,

> X

N

>

a a

I'ransversal Longitudinal

Ma et Mb

Pour le calcul des moments dues aux surcharges les abagques nous donnent directement ces
moments en fonction de E, aet b ou :

E : la hauteur de répartition
a : la petite portée Ix

b : la grande portée ly

- CalculdekE:
E = %(épaisseur de la chaussée) + % oY oy
(épaisseur de la dalle) 1l L

x\

= .
E=%(8.5)+%(22)=0,17m —

BN

—_— —ﬁ;zﬁ ——————— — F=
{ Ix=a=195m
ly=b=3585m He2® ]
Donc: Diffusion de la charge sur I’"hourdis
-5-00544' '=18.384
p - Ly -\ ’ p - .
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3.2.Calcul des moments :
Charge permanente :
Poids propre des hourdis : 0.22 x 2.5 = 0.55 t/m?
Poids propre de revétement : 0.085 x 2.4 = 0.204 t/m?
Poids total = (0.55 + 0.204) x 35.85x1.95=52,710t

- Moment due au poids propre :

Le poids propre étant une charge uniformément répartie nous utiliserons les abaques
Pigeaud abaque n°61 (voir annexe), donnant les moments M1 et M2 en fonction de :

p =0.0544

M1 : moment fléchissant rapporté a I'unité de longueur du hourdis dans le sens de la petite
portée Ix = a.

M2 : moment fléchissant rapporté a I'unité de longueur du hourdis dans le sens de la grande
portée ly = b.

Les valeurs des moments fléchissant unitaires au centre de la dalle seront donc :
Ma = (M1 + vM2) P
Mb = (M2 + vM1) P

v : Coefficient de poisson, = 0.15 pour le béton armé

M1 = 0.0065

D’aprés I'abaque n°61 : {MZ — 0.0065

(Le panneau travaille dans un seul sens, celui de la petite portée M1 = M2)

Moment transversal Ma :

Ma = (M1 + vM2) P =[0,0065 + (0,15x0,0065)] x 52,710 = 0,394t.m/ml
En travée = 0,8 x Ma =0,3152 t.m

(0,8 : Coefficient de réduction pour encastrement partiel sur appuis)
Sur appui =-0,5x Ma =-0,197 t.m

Moment longitudinal Mb :

Mb = (M2 + vM1) P = [0,0065 + (0,15x0,0065)] x 52,710 = 0,394t.m/ml
En travée = 0,8 x Mb =0,3152 t.m

Sur appui =-0,5x Mb =-0,197 t.m
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- Moment due a la surcharge A(l) :

A(l) = 0.9823 t/m?
A(l)max = 0.9823 x 35.85 x 1.95 = 68.67 t

Moment transversal Ma :

Ma = (M1 + 0.15M2) x P = (0.0065 + 0.15 x 0.0065) x 68.67 = 0.5133 t.m/ml
En travée : Ma = 0.8 Ma = 0.4106 t.m/ml
Sur appui : M’a =-0.5Ma =-0.2566 t.m/ml

Moment longitudinal Mb :

Mb = (M2 + 0.15M1) x P = (0.15 x 0.0065 + 0.0065) x 68.67 = 0.5133 t.m/ml
En travée : Mb = 0.8 Mb = 0.4106 t.m/ml
Sur appui : M’b =-0.5 Mb =-0.2566 t.m/ml

- Moment du a la surcharge Bc (trois voies chargées) :

L = inf [sup (entre axe des poutres de rive, longueur roulable) ; portée de la poutre]
L=inf [sup (11.7;12);31] d’ol: L=12m

Poids propre de I’hourdis : 0,22 x 122x 2,5=79.2 t

Poids propre de revétement : 0,085 x 12?2 x 2,4 =29.376 t

Poids propre de la superstructure : 1.387 x 12 = 16.644 t

2G=125.221¢

S : surcharge maximales : 3x30=90t

06 04

+
1+4><9 1+0,2x L

S

0.4 0.6
* 14+0.2x12 + 5537 => 0=1.205
2X
I+45 %005

o0=1+p+ao=1+

0=1

Moment transversal Ma :

Les abaques de Thenoz donnent les moments pour des valeurs de a > 2m et nous avons dans
notre cas a = 1.95 qui ne figure pas dans les abaques on prend a = 2m.

Le moment Ma est en fonction de :

a=12m
E=0,17m
b = infini(35.85m)
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D’aprés I'abaque n°9 (voir annexe) :
Ma=Mxbcx6x0,8x1.2=2.48x0.95x1.205x0.8x1.2
(1.2 : Coefficient de pondération des surcharges)

Ma = 2,7254 t.m/ml

Moment longitudinal Mb :

D’apres I'abaque n°25(voir annexe) :
Mb=Mbxbcx&x0,8x1.2=1.24x0.95x1.205x0.8x1.2
Mb =1,3627 t.m/ml

- Moment du a la surcharge Mc120 :

0.4 0.6
+ + 533 => 0=1,2257
1+0.2x12 144 11'0

0=1

Moment transversal :
b = infini (35.85m) ;a=2m; E=0.17
D’apres I'abaque N°35 (voir annexe) :
Ma=2.39x1.2x1.2257x0.8=2.812 t.m/ml
Moment longitudinal :
Le moment longitudinal est néant.

- Moment du a la surcharge D240 :

Le convoi D240 est une charge uniformément repartie sur un rectangle (U’xV’) au milieu de
la dalle.

p =1.95/35.85=0.544
U=U+2E=195+(2x0,17)=2.29 m
V'=V+2E=18,6+(2x0,17) = 18,94 m

M1 = 0.0065

D’aprés I'abaque n°61 : {MZ — 0.0065

P=4,0322x 18,94 x2.29=174.889 t
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Moment transversal Ma :

Ma = (M1 + vM2) P = [0,0065 + (0,15x0,0065)] x 174.878 x 0.8 = 1.0457 t.m/ml

Moment longitudinal Mb :

Mb = (M2 + vM1) P = [0,0065 + (0,15x0,0065)] x 174.878 x 0.8 = 1.0457t.m/ml
3.3. Moment de continuité sur appui :

Pour déterminer les moments de continuité dans les dalles de couverture des ponts a
poutres sous chaussée ; on considére les cas de charges symétrique par rapport aux appuis
de la dalle qui sont les poutres principales, les abaques utilisées dans les documents SETRA
déterminant les moments fléchissant maximaux produits au milieu des cotés encastré de la
dalle ; par les surcharges réglementaires (titre Il CPC) en fonction de :

e [|'épaisseur E (% épaisseur de la dalle + % épaisseur de la chaussée)

e dudemilargeur ‘A’ de I'appui constitué par une poutre principale, ‘A’ est la demi-
largeur de 'ame augmentée s’il y a lieu d’'un gousset dessinée a 45°

e des dimensions: a et b de la dalle, b est paralléle a I'axe de I'ouvrage, et a
perpendiculaire a I'axe de I'ouvrage.

Moment de continuité sur poutre (M) :

ere

On note pour un pont de 17" classe, les cas de charge les plus défavorable sont les systemes

Bc et Mc12o

- SystemeB.:

b = infini (35.85m);a=2m; E=0.17cm;
A =20cm
D’apres I'abaque N°5 : M, = 2600 kg.m/ml

M’ =2.6 x0.95x%x 1.205 x 1.2 =3.571
t.m/ml

- Systeme M1y :

b = infini (35.85m);a=2m; E=0.17cm; A

- 20cm Largeur des appuis de la dalle A

D’apres I'abaque N°26 : M, = 1900
kg.m/ml

M’ =1.9x%x1,2257x 1.2 =2.794 t.m/ml
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4. Ferraillage de I’hourdis :

Tableau récapitulatif des moments a prendre en compte pour ferrailler I’hourdis :

longitudinalement Transversalement
Moment max
M+ M- M+ M-
Flexion Surcharge
. & \ \ 4.6222 2.595
générale (t.m)
) CP (t.m) 0,3152 0,197 0,3152 0,197
Flexion
igé Surcharge
localise & 1.3627 \ 2.7254 3.571
(t.m)
Mes (t.m) 1.950 0.197 8.2078 7.0772
Mg (t.m) 2.6058 0.266 11.026 9.4828

4.1.Ferraillage transversal :

On aura a ferrailler I’hourdis en flexion simple, et pour cela nous étudierons une section

rectangulaire de largeur de 1m.

| 1m

La section de la dalle a étudié

Le ferraillage se fait a I'aide du logiciel calculette BA, les résultats obtenus sont :

- Ferraillage de la nappe inferieure :

Avec un enrobage de 3cm

A ELS: M = 0.08207MN.m => As = 23.59 cm?
A ELU: M =0.11026MN.m => As = 18.6 cm?

Soit : 5SHA25 (As = 24.54 cm?).

Vérification de condition de non fragilité :

Anmi fi;

T2 >0.23 fi:

1x0.19x0.23x2.7
400

=2.62cm?

Amin =

On ne constate que : 24.54 cm? > 2.62 cm? (la condition est vérifiée).
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- Ferraillage de la nappe supérieure :
Avec un enrobage de 3cm
A ELS: M =0.07077MN.m => As = 20.15 cm?
A ELU: M = 0.09482MN.m => As = 15.72 cm?
Soit : 3HA25 et 2HA20 (As = 21.01 cm?).
Vérification de condition de non fragilité :

Amln

> _
- 023 e

1x0.19x0.23x2.7 2
Amin = 200 =2.62cm

On ne constate que : 21.01 cm? > 2.62 cm? (la condition est vérifiée).

3HA25 2HA20 |

e
W/
S’

SHA25 [ ]

4.2.Ferraillage longitudinale :
- Ferraillage de la nappe inferieure :

Avec un enrobage de 3cm

A ELS: M =0.0195MN.m => As =5.19 cm?
A ELU: M =0.02606MN.m => As = 4.03 cm?
Soit : 4HA14 (As = 6.16 cm?).

Vérification de condition de non fragilité :

Amln f’E]
> 0. 23 -
bxd fe
1x0.19x0.23x2.7
Apin > =2.62cm?

400

On ne constate que : 6.16 cm? > 2.62 cm? (la condition est vérifiée).
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- Ferraillage de la nappe supérieure :
Avec un enrobage de 3cm
A ELS: M = 0.00197MN.m => As = 0.49 cm?
A ELU: M =0.00266MN.m => As = 0.40 cm?
Soit : 4HA10 (As = 3.14 cm?).
Vérification de condition de non fragilité :

Amin ftj
—2>0.23—
bxd 0.23 fe

1x0.19x0.23x2.7 2
Amin = 200 =2.62cm

On ne constate que : 3.14 cm? > 2.62 cm? (la condition est vérifiée).

4 HA 10 { I T 1

T2 (5] (&) &)

4 HA 14 ] i ] I

5. Etude de I’effort tranchant :

5.1.Calcul I'effort tranchant :
- Effet de Poids propre :

Nous calculons les efforts tranchant en employant la formule approchée donnée par
Pigeaud :

P=1.95x35.85x(0.22x2.5+0.085x%x2.4)= 52.71t

L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "a" est :

Ta= =52.71/(1.95+2x35.85) = 0.715 t/ml

2a+b

L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "b" est :
P
Tb = ——=152.71/(3x35.85) = 0.49 t/m|

- Effet des surcharges A(l) :
A(l) = 0.9823 t/m?

P=0.9823 x35.85x1.95=68.67t
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L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "a" est :

P
Ta= =68.67/(1.95+2x35.85) = 0.932 t/ml
2a+b

L'effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "b" est :
P
Tb = 30" 68.67/(3x35.85) = 0.638 t/ml

- Surcharge de type Bc :
P = 6t
Impact réel : UxV = (0.25 x 0.25) = 0.0625 m?
Impact diffusée : U’xV’ = (0.59 x 0.59) = 0.3481 m?

L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "a" est :

V=
2vr+ur

=6/(0.59 + 2x0.59) = 3.389 t/ml
L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "b" est :
T -L—6/3 0.59) =3.389 t/ml

u=__ = (3x0.59) =3. m

Tv=Tvx0g.x1.2=3.389x1.205x1.2=4.9t/ml

Tu=Tux0g.x1.2=3.389x1.205x 1.2 =4.9t/ml
- Effet du systeme Mc120:

P=110t

Impact réel : UxV = (6.10 x 1.00) = 6.1000 m?

Impact diffusée : U'xV’ = (6.44 x 1.34) = 8.6296 m?

L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "a" est :

= 55/(1.34+2x6.44) = 3.867 t/ml
2vr+ur

L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "b" est :

P
Tu = e 55/(3x6.44) = 2.846 t/ml

TV = TV X Ome120 = 3.867 x 1,2257 = 4.739 t/ml

Tu =Tu X Smc120 = 2.846 x 1,2257 = 3.488 t/ml
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- Effet du convoi D240 :
P=4.03x18.6x1.95=146.168t
Impact réel : UxV = (18.6 x 1.95) = 36.27 m?
Impact diffusée : U'xV’ = (18.94 x 2.29) = 43.372 m?

L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "a" est :

=146.168/(2.29 + 2x18.94) = 3.638 t/ml
2vr+ur

L’effort tranchant par unité de longueur au milieu du c6té de dimension "b" est :

P
Tu = -=146.168/(3 x 18.94) = 2.572 t/ml

Récapitulatif des efforts :

On remarque que la surcharge Bc est un effet trés important sur la dalle donc la combinaison
a faire pour avoir le Tmax est : 1.35Tg + 1.6Tg.

- Transversalement :
Ta=135x0.49+49x1.6=8.501t
- Longitudinalement :
Tb=1.35x0.715+4.9x1.6=8.805t
5.2.Vérification de la contrainte de cisaillement :
w=T/(bx2)<
Avec:
Tp : contrainte de cisaillement dans I’hourdis
7o : Contrainte admissible du béton
7, = min [0,15 f/yp ; 4AMPa] = 3.5 MPa.
b:100 cm
Z=0,198 cm
D'ou:

8.805x1072 .
T, =—=0.4447 MPa < 7 = 3.5MPa
1x0.198

Donc la contrainte de cisaillement est vérifiée dans les deux sens
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CHAPITRE 8 CALCUL DES DEFORMATIONS

1. Introduction :

La résistance mécanique et la déformation sont des caractéristiques importantes du béton,
car elles jouent un grand réle non pas seulement pour la stabilité, mais aussi la durabilité des
ouvrages.

L'ingénieur attache une importance particuliere aux caractéristiques de résistance
mécanique et de déformation des matériaux, car leur connaissance lui est indispensable
pour réaliser des constructions a la fois sGres et économiques.

Dés la fin de la mise en ceuvre, le béton est soumis a des déformations, méme en absence de
charges.

Les différentes déformations que peut subir une construction en béton sont :

- Les fleches et les rotations qui sont due essentiellement aux charges permanentes et
les surcharges.
- Les déplacements horizontaux (fluage, retrait et température).

2. Calcul des fleches :

2.1. Fléché due au poids propre :

Les fleches sont comptées positivement vers le bas et négativement vers le haut (contre
fleche).

Le poids propre est supposé comme étant une charge uniformément repartie (q=3,608 t/ml)

La fleche est donnée par la formule suivante :
_ 5ql*
T 384 E,l

G
| =34.85m
Ev : module d’élasticité différée du béton =12102,94 MPa
| = 45336409.47 cm” (poutre avec hourdis a mi- travée).

= fg=12.63cm

2.2. Contre-fleche de précontrainte :

fp est donné par:
_=5ul*
PT 384 E,l

Pi=Pxexcos9

i = (8 xexPi)/L?
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e (m) 0 (rad) P (MN) u fi (m)
fi1 1,389 -0,154979 1,1388184 0,0104194 0,0364715
f, 1,089 -0,121506 1,1441349 0,0082071 0,0287277
fs 0,861 -0,096067 1,1473183 0,0065069 0,0227763
fa 0,561 -0,062594 1,1503757 0,004251 0,0148799
fs 0,261 -0,029121 1,1521443 0,0019808 0,0069334

Alors la fleche total du ala précontrainte : fp =-10,978 cm

2.3. Fleche due aux surcharges :
La fleche est maximal a mi- travée pour le convoi D240 (M =366.168 t.m)

La fleche due a ce chargement est donnée par la formule :

5 Mgz 12
fq =
48 E;l
Ei : module d’élasticité différée du béton = 35981.73MPa
= f;= 2.84cm
2.4. Fleche de construction :

On adopte pour le font du coffrage, une fleche dite fleche de construction qui est vers le bas
pour résoudre le probleme de divergence entre la fleche due au poids propre et la contre
fleche due a la précontrainte.

La fleche de construction est donnée par la formule suivante :
3
fo= " (fo - fg)

= f.=1,239cm
2.5. La fleche totale :

- Enservice a vide :

f=fp+fg+fc=-10,978 + 12.63 + 1.239 = 2,891cm
- En service en charge :
f=fp+fg+fc+fq=2.891+2.84=5.731cm
Vérification de la fleche admissible :

F=5.731cm < L/500 = 6,97 cm

Donc la condition de fleche limite a I’ELS est vérifiée.

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 104



CHAPITRE 8

CALCUL DES DEFORMATIONS

3. Calcul des rotations :
3.1. Rotation sous poids propre :

__ab
€7 24x Ey xI
| : moment d’inertie (poutre avec hourdis) a I'about = 0,5715 m*
= 0g=9.199x10°rd

3.2. Rotation sous I'effet de la précontrainte :

1

% ="

f(}M dx

On calcul les moments de précontrainte (M =N x e) pour : x=0L, x=L/2
Tel que:

N : effort de précontrainte Ni = Pi Zcos 0i

e : excentricité.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Section e(m) Pi(MN) >cos 0i N(MN) M(MN.m)
oL 0.25 1.187 4.973 5.904 1.476
L/2 1.08 1.152 5 5.763 6.224

6.224
1.476 1.476
0 05L

Diagramme de Mp

Diagramme de M sous rotation unitaire

1 . . . . .
fo M dx : Représente I'aire du diagramme des moments de précontrainte (A = 138.0225)

A

Alors : 8, = ~SH

0, =-9.977x10"rd
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3.3. Rotation sous surcharge :
Le cas le plus défavorables de surcharge seul (convoie D240), La rotation est donnée par :
__ab
97 24% EixI

0, = 11.06x10°rd

3.4. La rotation totale :

- Enservice a vide :

0 = 0p + 0 = -0.778x107>rd

- Enservice en charge :

0 =0p + 06 + 0q = 10.282x10°rd

4. Calcul des déplacements :

4.1. Déplacement du a une rotation d’appui :

O6xh 10.282x1073 x 202
2 2

Ahyot = =1.03cm

4.2. Déplacement du a Retrait :

La valeur moyenne du retrait étant : g, = 4.10"

erxL _ 0.0004x34.85
S =

Ahpet = =0.69cm

4.3. Déplacement du a Fluage :

Lx(0p + 0m) 34.85x8212
2xE T 2x12102,94

Ahﬂuage = = 1.18Cm

4.4. Déplacement du a la variation de température :

gexL  +4x107%x34.85

Ah =
temp 2 2

=0.69cm
4.5. Déplacement total :
2
AUmax = g (Ahrot + AI']ret + Ahfluage) + Ahtemp

= AUpmax = 2.62cm
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CHAPITRE 9 LES EQUIPEMENTS DU PONT

1. Introduction :

Les équipements jouent un rble trés important dont leurs but principal est d’assurer
le bon fonctionnement mécanique du pont avec sa durabilité dans le temps.

On désigne par « équipements » I'ensemble des dispositifs de nature, de conception
et de fonctionnement tres divers, dont le but est de rendre un tablier de pont apte a
remplir sa fonction, notamment vis-a-vis des usagers. Ces dispositifs, parce qu'ils
n'ont pas la pérennité de la structure elle-méme, ne sont pas liés définitivement a
I'ouvrage et remplissent un certain nombre de fonctions :

e sécurité des personnes et de la circulation ; ce sont les bordures de trottoirs
et les dispositifs de retenue (garde-corps, glissieres et barriéres).

e protection et maintien de la pérennité de la structure : ce sont en particulier

e |'évacuation des eaux, et surtout |'étanchéité.

e fonctionnement correct de la structure : appareils d'appui et les joints de
chaussée.

Par ailleurs, la chaussée, les dalles de transition, les joints de chaussée facilitent
la circulation; les corniches et les écrans acoustiques participent, quant a eux, au
confort de vie des riverains ; enfin, les échelles, les portes, les passerelles, etc
permettent la visite et I'entretien courant du pont.

Par rapport a la structure, les équipements sont caractérisés par une durée de vie
beaucoup plus réduite car ils sont sujets a usure ou vieillissement, qu'il s'agisse de
I'étanchéité, des joints de chaussée (directement soumis aux agressions du trafic) ou
des appareils d'appui, d'ou la nécessité de prévoir des dispositions permettant de les
réparer facilement ou, plus généralement, de les remplacer dans de bonnes
conditions.

2. Les appareils d’appuis :

Les tabliers de ponts reposent sur leurs appuis (piles et culées) par l'intermédiaire
d'appareils d'appui, ces derniers ont pour role de transmettre essentiellement des
efforts horizontaux mais également verticaux.

Les appareils d'appui sont des éléments importants de la structure et non des
équipements pour lesquels il existe une notion d'usure et de durabilité inférieure a
celle de I'ouvrage et que I'on consideére alors comme de la matiere consommable.
A ce titre, on devra donc apporter tout le soin nécessaire a leur choix, leur qualité,
leur conception et leur mise en ceuvre.

D'autant que le colt du produit lui-méme est sans commune mesure avec celui
des opérations d'interventions pour soulever la structure et réparer les bossages :
un rapport de 1 a 50 est considéré comme un minimum.
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Les appareils d'appui en élastomere fretté (AAEF) et les appareils d'appui a pot
(AAP) représentent plus de 90 % des appareils d'appui utilisés sur les ponts en
France. Si, aux extrémes du domaine d'emploi, les raisons conduisant au choix de
I'un ou de l'autre type d'appareil sont assez évidentes, la question est plus délicate
a la frontiere.

Le choix du type d'appareil d'appui dépend de nombreux facteurs : descente de
charge, rotation maximale, déplacements horizontaux, durabilité, co(t, le type
d'ouvrage, son environnement et ses dispositions constructives. C'est pourquoi il
est délicat de pouvoir préciser le domaine d'emploi respectif d'une technique par
rapport a une autre.

Pour des réactions d'appui limitées a 12 MN (calculées a I'ELU), I'appareil d'appui
en élastomere fretté convient parfaitement.

Au vu des réactions calculées, notre choix se portera donc vers les appareils
d'appui en élastomere fretté.

2.1.Description :

Les appareils d'appui en élastomere fretté sont constitués de feuillets
d'élastomere (néopréne) empilés les uns sur les autres avec de fines toles d'aciers
entre elles jouant le role de frettes. Le fait d'allier ces deux matériaux procure a
I'appareil I'élasticité nécessaire a son fonctionnement ainsi qu'une bonne rigidité.

lIs présentent les avantages suivants :

e Facilité de mise en ceuvre et de réglage

e |Is permettent de répartir les efforts horizontaux entre plusieurs appuis
e lIs n'exigent pas d'entretien particulier

e Leur colt est compétitif

Mais le principale intérét de ce type d'appareil d'appui réside dans leur
déformabilité, ils ont la capacité d'absorber les rotations et distorsions imposées
par la structure.

2.2.Dimensionnement :

Le dimensionnement des appareils d'appui est principalement basé sur la
limitation des contraintes de cisaillement qui se développe dans I'élastomeére au
niveau des plans de frettage et qui sont dues aux efforts appliqués et aux
déformations imposées a lI'appareil.

On suppose que |'élastomére est incompressible.
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Enrobage des chants :
24 mm* |

I Enrobage extfrieur **:
2.5 mm 0,+2

1: Epaisseur d'une frette : ts

Epaisseur totale : 'T'b *1:

Epaisseur d'un feuillet

' Dimensions en plan

des frettes : a',b’' ou D'

Dimensions en plan de
I'appareil d'appuis :
ab ouD

en caoulchouc : i

- Détermination de la section :

R
2 MPa < Gpay = —== < Gagm =15 MPa
axXb

Rmax : réaction d’appui maximale.
2 MPa : condition de non cheminement.
15 MPa : condition de non écrasement.

Tel que : Rmax = Vg + Vpaso = 62,88 + 7,86 = 70,66 t.

70,66 x 103 3
Donc: ———— < axb< 7066 x 107 _ 471,06 cm>.
150 20
471,06 cm’ < axb <3533 cm”.
0,0471 M? < axb £0,3533 Moo (2).

- Hauteur nette de I’élastomere :

La hauteur de I’élastomere doit vérifier la condition suivante :

U
T>—2
0,5

U, : déformation lente (retrait, fluage, température).
U; =0,69+1,18+0,69 = 2,56 cm = 25,6 mm.

25,6
T>——=51,2 mm.
0,5

]

On prend T = 60 mm.

On prend 5 feuilles de 12 mm chacune.
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Les dimensions de I'appareil d’appui doivent satisfaire les deux conditions suivantes :

e La condition de non flambement.
e |’épaisseur minimale.

- Dimensions en plan de I'appareil :

Il demandé de respecter les inégalités suivantes qui concernent la condition de non-
flambement et |la condition de I’épaisseur minimale pour les irrégularités de la
surface de pose :
a
10

<T<

v

En choisit en général un appui rectangulaire avec le coté a parallele a I'axe
longitudinale de I'ouvrage et a < b, afin de limiter les contraintes dues a la rotation.

5T<a<10Tdou:300 mm <a<600mm.
On choisit : a =450 mm.

D’apreés I'inégalité (1) on trouve que :
0,0471 m* < axb £0,3533 m’

0,0471 0,3533
<b<
a a

0,1046 m<b <0,7851 m.

Et on choisit b = 500 mm.

450 mm

A
L J

500 mm

75 mm

Dimensions de I'appareil d’appui.
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2.3. Vérification des appareils d’appuis :

- Limitation des contraintes du cisaillement :

Sollicitation sous charges verticales :

Rmax
=——X<
Om b = 15 MPa.

1,5
T= <3G
B
Rmax = 70,66 t.
axb
B=2 (a+b) 11,84
70,66
Om = = 3,14 MPa< 15 MPa.
45%50
1,5 (3,14
m= L5314 _ 0,40 MPa < 2,4 MPa.
11,84

Sollicitation due a un déplacement horizontale ou a un effort horizontale :

Sous un déplacement lent :

Uy

Th1 = <0,5G=4 kg/cm2

8X%2,56 ;g s
a =2,73kg/cm? < 0,5 G = 4 kg/cm? (vérifiée)

Th1 =

)

Force de freinage due a B, :

_ Hp _ 2,143x103
" (axb)  45X50

Th2 = 0,95 kg/cm®

Déformation lente +déformation rapide :

TH<0,7G

TH=1tH; + 0,5 tH,

tH=3,41+0,5x0,95 = 3,885 kg/cm’ < 0,7x8 = 5,6 kg/cm” (vérifiée)
Sollicitation due a la rotation :

G,a

T0L=_(

2
2t)OLT

or = rotation maximale de I"appareil d’appui (en service a vide).

ar = 2,056x107°rd.
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0,8, 450
Tou—_( 12

. )% x 2,056 x 10 = 1,16 kg/cm”.

T=TtN+tH+ta<5G
1=3,885+4 + 1,16 = 9,045 kg/cm” < 40 kg/cm’. (Vérifiée)
- Condition de non cheminement et non glissement :
Cmin 20 kg/cm2
H < f Npin.

f : coefficient de frottement.

62,88 2 . g s
L= = >
Ormin = =50 27,95 > 20 kg/cm*”. (Vérifiée)
6
f=0,1+ ( )=0,31
Omin

fxNmin =0,31 % 62,88 =19,49 t
H due a la déformation lente :

H : force horizontale correspondante a Nyin.

_ Gxaxbxe 8X45X50%X2,56
I 7,5

H =6,144 £ < 19,49 t. (vérifiée)

H due au séisme (calculer selon RPOA) :

€, = 0,25 G horizontalement

&=+0,25x0.3x%xG

Avec le poids propre du tablier G= 876,28 t

Hs=exG

Hsh =€,x G =0,25x 876,28 = 219,07 t = 15,65t (par appui).
Hsv =6, xG=0,25%x0,3x 876,28 =65,721t=4,691

Condition de non flambement :

= 90 mm (vérifiée).

a, 450
T=60mm$(g)=?
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- Dimensionnement des frettes :

a _ om 45 31,40

t;2=— X — = t;>2———Xx——= 0,50 mm.
B Ce 11,84 2400

ts=22 mm.

Donconprend:t;=3 mm; T=5 x (12+3)
T=75 mm.

Donc notre appareil d’appui aura les caractéristiques suivantes : 450x500x5(15).

3. Les dés d’appuis :

3.1.Dimensionnement des dés d’appuis :

Les dés d’appuis ont pour but de diffuser, localisé et de prévoir d’éventuelles
fissures.

A=a+|d}| +|d;| + 50 mm.

d}: Déplacement dans un sens parallele a I’axe de I'ouvrage.

d; : Déplacement dans le sens opposé.

B=b+|d{|+|dy|+50 mm.

df;: Déplacement dans sens perpendiculaire a I’axe de 'ouvrage.
dy, : Déplacement dans le sens opposé.

Pour un déplacement dans les deux cotés égal a 10 cm :

A =100+ 50+ 450 =600 mm.

B =100 + 50 + 500 = 650 mm.

E=250 mm.

Les dimensions du dé d’appuis sont : AxBxE = (600x650x250).

- 65 cm -

Les dimensions de de d’appui.
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3.2.Ferraillage du dé d’appui:

La section calculée doit reprendre un effort R=25% Ray.

0,25XRmax
Cc — GS

0,25%1,35(70,66) )
A= 700 =6,86 cm”.

1,15

On obtient pour 9HA10 = 7,07 cm”>.
- Armature de profondeur:

Afin de limiter la propagation d’éventuelles fissures, on utilise des armatures A,

_0,125XRmax

Ap = =521 cm?

Os
On choisit 5HA12 = 5,65 cm”.
- Armatures de diffusion:
Ferraillage de surface:
Frette supérieure:

Ce sont des armatures capables de reprendre 4% R max, Placés a la face supérieure
des dés d’appuis.

0,04xR
A =— =1 1 cm’
Gs

On choisit 2HA10 =1,57 cm?.

Ferraillage inférieure ou d’eclatement (frettes inf):

0,1XR
A =———22 =) 74 cm?.
Os

On choisit 4HA10 = 3,14 cm”.
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4. Joint de chaussée:

4.1.Introduction:

Les joints de chaussées 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. Dans la plus part des cas, le joint 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

L'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 véhicules et Les joints légers pour un trafic inférieur a 1000
véhicules.

Les joints de chausses sont congus afin de satisfaire certaines exigences importantes
qui sont les suivantes :

- Larésistance : le choix des matériaux constitutifs (nature et qualité), doit étre
garanti pour permettre la bonne circulation sous un trafic trés important.

- L’étanchéité : En assurant la continuité de I'étanchéité, il participe activement a
la protection de I'ouvrage équipé tout en assurant une bonne évacuation des
eaux.

- Confort et esthétique : Souple, il assure la continuité de la surface de
roulement.

4.2. Calcul du souffle :

Le souffle est la variation maximale d’ouverture que peut tolérer un joint de
chaussée.la variation maximale de la longueur Al du tablier définit donc le souffle de
ce dernier.

Le souffle est la somme algébrique de tous les déplacements possibles, comme la
rotation d’extrémité, le gradient thermique, le retrait et le fluage.

- Rotation d’extrémité sous chargement :

La rotation d’extrémité d’une poutre sous un chargement crée au niveau du joint de
chaussée un déplacement horizontal Al = h x tga

La rotation de la poutre est de 11,06x107%rd, ce qui crée un déplacement de :

Al =1,8 x10% x tg (11,06x10) = 1,99 cm.

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 115



CHAPITRE 9 LES EQUIPEMENTS DU PONT

4.3.Calcul des déplacements :
Le déplacement d{ aux variations linéaires est donné par :
At = Af + Ar + AT = 2.56 cm.
Fluage: Af=g¢x L= 3x10™ x 107,55 x 10° = 3.23 cm.
Retrait : Ar =g, x L = 4x10™ x 107,55 x 10° = 4,30 cm.
Dilatation thermique : AT=€tx L= 10*x 107,55 x 10 = 1,07 cm.
Donc:AL=1,99+3,23+4,30+ 1,07 = 10,59 cm.
4.4.Choix de type de joint :
Le type de joint de chaussée est choisi selon le souffle total calculé précédemment. A
L'aide du catalogue de joints de chaussée CIPEC. On constate que pour un

Souffle de 10,59 cm, il faut considérer la famille de joints appelée Wd (souffles
moyens). Ces joints sont de la famille a dents en console. Congu pour une circulation
lourde et intense, ce type de joints possede une robustesse exceptionnelle. La figure
ci-dessous montre la forme de ce joint.

Joint du type Wd (souffle moyen).

Suivant le souffle total, on choisit le joint Wd110. Les souffles admissibles pour ce
genre de joint, permettent des déplacements transversaux admissibles en service, et
des déplacements longitudinaux de 40 a 150 mm.
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5. Les plots parasismiques :

Ce sont des éléments en béton armé, ils sont placés au chevétre au niveau de la pile
et sur le mur garde greve au niveau de la culée.

lIs sont utilisés pour empécher le déplacement transversal du tablier sous I'effet d’un
séisme transversal.

5.1.Conception des plots parasismiques :

La conception des plots parasismiques doivent répondre a certains critéres, pour
assurer que les plots font bien leur fonction :

- Empécher le déplacement transversal du tablier.
- Son hauteur doit étre supérieure a la semelle inférieure.

- Un espace suffisant pour faciliter la dilatation des plots.

Donc on choisit deux différentes dimensions des plots pour chaque appui qui lui
convient, dont ils ont les caractéristiques suivantes :

Sur pile :
Butées B :

e une hauteur de 60 cm.
e une section de 234x120.cm?
e un espacement de 8 cm par rapport aux dés d’appuis.

Butée A

e Une hauteur de 140 cm
e Une section de 234x30 cm?

Sur culée :
Buté B :

e une hauteur de 60 cm.
e une section de 138 x120.
e un espacement de 5 cm par rapport aux dés d’appuis.

Butée A :

e une hauteur de 140 cm.
e une section de 138 x30.
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6. L’évacuation des eaux :

Sur un tablier de pont, I'évacuation des eaux est nécessaire non seulement du point
de vue de la durabilité de la structure, mais également pour la sécurité des usagers.
Le recueil des eaux pluviales dans le sens transversal des ponts se fait en donnant a
la chaussée une pente transversale notée « divers », soit unique (cas des chaussées
séparées) ou une double pente en forme de toit (cas des chaussées bidirectionnelles
a deux voies). Cette pente transversale ne doit pas étre inférieure a 2%.
Généralement, les eaux sont tout d'abord recueillies sur le bord de la chaussée, puis
évacuées par des gargouilles.

La forme de pente est obtenue soit par un profilage approprié de la couche de

Roulement, ou au niveau de la dalle supérieure. Pour des raisons de commodité, on
peut étre amené a prévoir une pente générale constante dans le sens transversal,
méme pour des chaussées bidirectionnelles courantes. Pour le cas de notre projet,
on a une pente transversale unique de 3,1 % (cas de chaussée unidirectionnelle).

Une fois I’eau est recueillie dans le bord de la chaussée, elle est évacuée, le plus
Souvent, par l'intermédiaire des gargouilles implantées au droit de ce fil d'eau. Leur

Espacement est compris entre 20 et 30 m, leur diametre ne doit pas étre inférieur a
10 cm et la section totale de toutes les gargouilles doit étre de I'ordre de 1/10000 de
la surface versante.

Les gargouilles sont souvent des tuyaux en PVC, elles peuvent déboucher
directement a l'air libre ou étre raccordées a un systeme de recueil et d'évacuation
des eaux a l'intérieur de la structure du tablier.

L’emplacement de gargouille.
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1. Conception des appuis :

1.1. Conception de pile :
La conception des piles est tributaire de plusieurs facteurs :

- Hauteur de la bréche a franchir

- Type du tablier supporté, en particulier en fonction de I'importance des efforts a
descendre

- Mode de liaison avec le tablier

- Problemes d’'implantation au sol, de biais

- Critéres d’esthétique qui jouent un role important dans la définition des appuis

1.1.1. Typesde piles:

- Les piles de type voile :

C’est la transposition en béton armé des anciennes piles en magonnerie. Le modéle de base
le plus simple est le voile continu d’épaisseur constante, dont la longueur est égale a la
largeur du tablier porté. Elles sont souvent utilisées pour les passages supérieurs
d’autoroute.

- Les palées ou piles de type poteau :

C’est une succession de colonnes reliées en téte par un chevétre. Les colonnes peuvent étre
le simple prolongement des pieux (radiers semi-submersibles). Elles s’appuient sur une
semelle éventuellement raidie. Il est recommandé de prévoir une colonne sous chaque
appareil d’appui pour optimiser I'épaisseur du chevétre.

- Les piles marteaux :

Elles sont utilisées en site urbain, lorsqu’on a trés peu d’espace ou en site aquatique pour
limiter la perturbation des écoulements. Cette conception est, également, intéressante pour
les franchissements géométriquement biais en conservant I'ouvrage mécaniquement droit.
Elle est formée d’une colonne soumise a d'importants moments de flexion transversaux et
longitudinaux, et d’'un chevétre soumis a d’importants efforts de flexion et d’efforts
tranchants.

- Les piles portiques :

Lorsque le tablier est tres large, la pile marteau ne peut étre envisagée. Si les piles ne sont
pas de grande hauteur, leur conception mécanique s’apparente a celle d’'un portique. Dans
le cas des piles de grande hauteur ou si des problemes de fondation se posent, on choisit des
piles portiques.

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 119



CHAPITRE 10 CONCEPTION ET ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

- Les piles en caisson :

Elles sont utilisées pour les piles de grande hauteur afin d’assurer plus de rigidité vis-a-vis
des efforts horizontaux. Réalisées par un coffrage grimpant, elles doivent étre vérifiées au
flambement.

L’épaisseur minimale est de 30cm. Elle est en général comprise entre 30 et 60cm. La pile est
coiffée par un chevétre important del a 1,50m.

- Les piles spéciales :

Elles se caractérisent essentiellement par le fait qu’elles n’assurent pas une descente de
charge directe a cause de leur géométrie. Il s’agit des piles en forme de « U » et « Y ». Ces
types de piles présentent cependant de nombreux problémes d’exécution (coffrage et
ferraillage).

On prend pour notre ouvrage la pile type fut
1.1.2. Fondation:

Le choix définitif du type de fondation peut se faire dans un deuxieme temps, en fonction du
tassement admissible. Dans les argiles, une fondation superficielle peut fournir une assise
suffisante a un ouvrage pour repousser tout risque de rupture par cisaillement, ce qui
n’empéchera pas le tassement produit par la charge d’étre excessif. Dans un tel cas, les
pieux sont plus efficaces.

Pour les ouvrages anciens, comme pour les ponts modernes, on retrouve les différents
modes de fondation que I'on peut classer en :

[] fondations profondes sur pieux ;
[] fondations superficielles ou semi-profondes ;

- Fondation profonde :

Lorsqu’il n’existe pas une profondeur acceptable un terrain de résistance suffisante pour
supporter la structure, il faudra ancrer plus profond, dans la fondation profonde, on a deux
types:

- Fondation par puits (semi profonde) ;
- Fondation par pieux (profonde) il y a : Les pieux qui travail par frottement et des
pieux résiste par pointe. Les pieux forés et les pieux battus.

Dans notre cas on utilise les pieux profonds forés qui travaillent par point a cause de notre
mauvais sol.
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- Choix des pieux :
Le choix du type et du diametre des pieux dépendra :

= De l'importance de I'ouvrage.
= Des charges a supporter.
= Des caractéristiques du sol sous-jacent.

Parmi les pieux en béton utilisé couramment on choisir le pieu forés exécuté en place dont
caractéristiques sont :

- Section circulaire

- Diameétre : 0.60m a 2.5m

- Longueur : 20m, exceptionnellement jusqu’a 40m
- Inclinaison possible : 12° environ

moyen : 50bars
- Contrainte admissible dans le béton { y

max : 80bar
1.1.3. Implantation des piles :
Les hauteurs H des piles sont définies par :

Hyile = cOte projet - cote fondation - (h appareil + dé appui+ h tablier).

désignation Pile 1 Pile 2
Point kilométrique 149+164.075 149+199.925
Cote projet (m) 150.411 148.755
Cote TN (m) 131.328 128.774
Cote de la fondation(m) 128.498 125.842
Hauteur de la pile (m) 19.3 19.3

1.1.4. Pré dimensionnement de la pile :

- Lechevétre:
C’est I'élément sur lequel repose les poutres et assure la transmission des charges aux f(ts.
L épaisseur du chevétre est déterminée par la condition suivante hc <1,25ht (avec
ht = 2.02m hauteur du tablier)
On fixe hc = 1.5m

Largeur : I'entraxe entre les appareils d’appui dans le sens longitudinal égala 1.2m, La
largeur du chevétre est donc de I'ordre de 2,2 m

Longueur du chevétre L=13.1m
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- Les Fts:

Leurs role est de transmettre les efforts a la semelle, ils sont de forme cylindrique, de
diametre généralement constant et ils ont les dimensions géométriques suivantes :

Le diamétre minimal du fut est de 1,2m. Donc on fixe, d = 1,8m.
L’espacement entre deux flts est de I'ordre de 3 metre d’enivrement
Alors nombre des flts : N <1 + (L-d)/3 =>N<4.76
On prend 3 f(its espacé 4.7m

- Fondation :
Longueur de pieu :

D’apres le rapport géotechnique on prend des pieux de longueur 20m, ils sont doit encré
dans la couche rocheux de 2¢ a 3¢.

Nombre et diameétre des pieux :

Sont deux parametres étroitement liés et du choix du diamétre dépendra le nombre total de
pieu.

On peut adopter en premiéere approximation la régle suivant :
Pour pieu exécutés en place : ¢ = 1/20 de la longueur
Avec une longueur minimum de 20m le diametre doit :
= ¢$>20/20=1m
On prend ¢ = 1.2m
Disposition des pieux :

La disposition la plus courante comporte deux files de pieux, tous verticaux avec un
espacement conseillé par 3¢, On prend I'espacement entre les deux files a 4m.

En ce qui concerne les rangées de pieux, leur répartition devra tenir compte de la maniére
dont sont amenées les charges au niveau de la semelle avec un espacement de I'ordre 3¢.

On obtient 4 rangées, entre-axe des deux rangées égal a 3.6m.
La semelle de liaison :

Le niveau de la semelle sera plafonné par la nécessite de réservé une garde par rapport au
niveau de la chaussée ; cette garde peut étre fixée a 0.5m.
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a. La longueur de la semelle :

Sa longueur est conditionnée soit par I'écartement extréme des éléments verticaux de la
superstructure (colonnes), soit par I’écartement entre les rangées extrémes des pieux en
respectant un débord de ¢.

Ls=(n-0,2)xe

n : est le nombre d’éléments porteurs (futs), dans notre casn =3
e : la distance entre les axes = 4.7m

Donc:Ls=13.2m

b. Largeur de la semelle :

Elle dépend de I'arrangement géométrique du systéme de pieu, caractérisé par le nombre de
files et la distance entre axes des files qui dépend elle-méme du diameétre des pieux.

Si N nombrer de files et L la distance entre deux files, la largeur B sera :
B=(N-1)L+2¢

B=6.4m

c. L’épaisseur de la semelle :

L’épaisseur de la semelle est généralement égale a 1,29,
Donc:hs=1,2®=1,44m

On fixe : hs =1,8m.
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1.2. Conception de culée :

La culée est une partie essentielle dans I'infrastructure du pont, elle fonction comme un

appui d’extrémité, elle assure la continuité entre le tablier et le terrain naturel.

1.2.1. Fonction mécanique :

La fonction mécanique des culées consiste en la transmission des efforts au sol de fondation.

Elle réside, également, dans la limitation des efforts horizontaux en téte et la limitat

ion des

déplacements verticaux. Dans certains cas, les culées ont aussi pour role de retenir les terres

de remblais.

Le choix de la culée se fait en général suivant des parametres différents, qui sont les
suivantes :

e En fonction du site et ses contraintes naturelles.
e La nature et le mode de construction du tablier.
e Les contraintes fonctionnelles de I'ouvrage.

1.2.2. Choix de la morphologie :

Les données géotechniques ont révélé que le sol de surface est de mauvaise qualité. Raison

pour laquelle on a opté pour une culée fondée sur pieux. Les pieux en question sont

exécutés a travers le remblai.

La culée comporte les éléments constructifs suivants :

Un sommier d'appuis sur lequel repose le tablier. Ce sommier étant la semelle elle-
méme.

Un mur de garde-greve qui sert a séparer physiquement le remblai de |'ouvrage. |
protege |'about du tablier en retenant les terres et assure la fixation du joint de
chaussée.

Deux mdrs latéraux du c6té du tablier, qui ont une fonction plutét architecturale car
ils dissimulent I'about du tablier, mais aussi un réle mécanique, qui est la retenue
latérale des remblais.

Deux murs en retour qui servent a retenir latéralement les terres en téte de la culée.
lIs sont liés au mur garde-greve. Ces murs ont aussi un role architectural qui se
caractérise en une fixation de la corniche au-dela du tablier.

La dalle de transition ; elle est destinée a atténuer les effets des dénivellations se
produisant entre la chaussée courante et I'ouvrage d'art et assure le confort des
usagers.

Corbeau arriére sur lequel s'appuie la dalle de transition.
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1.2.3. Pré dimensionnement :

Le pré-dimensionnement a été fait selon I'ouvrage de Mr. J.A.Calgaro intitulé : Projet et
construction des ponts : « Généralités. Fondations. Appuis. Ouvrages courants ».

- Mur garde gréve :
La hauteur du mur garde gréve est :
h = h (poutre+dalle) + Nappareil d’appui + Ndé d'appui = 2,02+ 0,115 + 0,25 = 2,385 m.
On prend: h=2,4m.
Son épaisseur e est donnée par la formule suivante :
e =Max (0,3m; h/8) = Max (0,3; 0,275) = 0,3 m.
La longueur du mur garde greve est celle du tablier: L=13,5 m.
- Dalle de transition :
Longueur L : L= Min [6m, max (3m ; 0,6H)] = Min [6m, max (3 m ; 0,6x4)]
L=3m.
H : hauteur de remblai H =4 m.
L’épaisseur de la dalle est 0,3 m.
Elle présente une pente de 8 % vers I'appui élastique.
- Murs latéraux:
La hauteur du mur est : h = hygs — heorniche = 1,4 M.
La longueur du mur latéral est L=1,4 m.
Son épaisseur est comprise entre 30 cm et 40 cm, on prend e = 0,4 m.
- Mur enretour :
Salongueur estL=4,5m
La hauteur h=3,7 m.
Son épaisseur est comprise entre 30 cm et 40 cm, on prend e = 0,40 m.
- Corbeau arriere :

C’est une poutre encastré sur le mur garde greve, il supporte la dalle de transition et le
remblai au-dessus d’elle et les charges.
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Il a une forme de trapeze ayant une grande base de 0,6 m, une petite base de 0,3 m et une
hauteur de 0,3 m.

30 cm

r'y
I 30 cm

60 cm

Corbeau arriere.
- Lechevétre:
Longueur de la semelle : L=13,5 m.
Largeur de la semelle : L=1,6 m.

Epaisseur de la semelle : E=1,3m.

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 126



CHAPITRE 10 CONCEPTION ET ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

2. Détermination des sollicitations sismiques :

- Lesite:

D'apres le rapport géologique du projet, I'ouvrage se situe donc sur un site S2.
- Coefficient de comportement :

L'ouvrage est dimensionné pour rester élastique sous séisme (on prendra g=1).

Nous sommes en présence d'un ouvrage pour lequel nous pouvons utiliser la méthode
d'analyse simplifiée dite monomodale.

On distingue les trois directions du séisme, longitudinal, transversal et vertical que I'on traite
de fagon indépendante.

2.1. Détermination des sollicitations sismiques longitudinales :

La détermination des sollicitations que subit I'ouvrage sous I'action sismique longitudinale se
fait de la maniere suivante :

2.1.1. Les efforts provenant de la mise en mouvement du tablier :

- Détermination des masses de la structure:
La masse a prendre en compte est la masse du tablier : 2641.032t
- Détermination de La raideur de la structure :

La raideur du systéme comprend la raideur des piles et la raideur des appareils d'appui (pour
les ouvrages courants, on néglige la souplesse des fondations)

a- Raideur des appareils d'appui par appui :

Gxaxb
e

K appareils = N X

Avec :

n : nombre d'appareils d'appui par élément porteur
G: le module de cisaillement de I'appareil

a, b : les dimensions en plan de I'appareil

e : I'épaisseur totale de caoutchouc de I'appareil
Pour la pile : K appareils = 50.4 MN/m

Pour la culée : K ppareils = 25.2 MN/m
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b- Raideur du corps de la Pile :

3 EI
Kp“eanF

Avec :

n : nombre de fut (3futs)

E : module de déformation instantanée (34179.557MPa)

| : linertie longitudinale d'un fut (0.5153 m?)

L : la hauteur du fut de pile (16m)

Raideur totale de pile :

1
K pile totale = 1 1

KappareilsI Kpile
K pile totale = 21.88 MN/m

c- Raideur du corps la culée :

La raideur longitudinal de la culée peut étre considérée comme une valeur infiniment rigide

(Kculée =OO)
Raideur totale de pile :

1
K culée totale = 1

K cutée totatle = 25.2 MN/m

- Raideur du systéeme :
K'=2 x K culge totale + N X K pile totale
Avec : n le nombre de piles
K=94.16 MN/m

- Période du systeme :

M
T—Zﬂ;\/;

T=1.052s
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- L’amortissement structurel :

Dans le cas d'un ouvrage avec des piles en béton armé, on applique un taux d'amortissement
€ égala 5%

Le facteur de correction de I'amortissement :

= L—> =1
N=Jz+e N7

- Spectre de réponse élastique :

Le spectre de réponse élastique constitue généralement la donnée de base pour le calcul
sismique.

L'ouvrage est dimensionné pour rester élastique sous séisme (on prendra q=1).

Le spectre de réponse élastique Sae pour les deux composantes horizontales est donnée en
fonction du période élastique (T) et du taux d’amortissement (&)

AgS(l+1(2.5:]—l)) 0<T<T,
2.51}IAgS T,<T <T,
Sae (T.¢) (m/s”) ] 2.5!),45;5‘[%} T, <T <3.0s
2.5n4 gﬂ{ :;i) T =23.0s

Avec:

g : accélération de la pesanteur

T.; T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie de site
S : coefficient de site

A : le coefficient d'accélération de zone

T1 = 0.15
Pour le site catégorie S2 (site ferme) :{ T2 = 0.4
s=1.1

Dans notre cas la période du systéeme situé entre T, < T < 3.0s

Donc on utilise la 3eme équation : T
S%(Tig)(m/s) = 25’7A95(?J

On obtient : Sae" (t,€) = 2.612m/s?
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- Effort longitudinal :
F longitudinal = M X sae"(t) = 2641.032 x 2.612

F longitudinal = 6.89 MN

Répartition de I'effort total au prorata des raideurs des appuis :

. _Kj
Fi longitudinal = E xF longitudinal

Sur CUlé . FCU|é |ongitudina| = 1.84 MN

- Déplacement du tablier par rapport au sol :

TY .
d:(gJ SJ(T)

d tablier longitudinal = 0.079 m

- Déplacement de la téte de pile par rapport au sol :

i Filongitudinal
d longitudinal = .
Kigppui
; 1.60
le
d” itudinal = ——— =0.0413 m
longitudinal 38.69
; 1.84
|
d “e longitudinal = o =0m

2.1.2. Les efforts provenant de la mise en mouvement de I'appui :

Lorsque l'appareil d'appui est en caoutchouc fretté ou comporte un dispositif de glissement

(comme dans notre cas), les vibrations de |'appui peuvent étre considérées comme

indépendantes des vibrations du tablier.

Les efforts sismiques provenant de I'accélération propre de I'appui se calculent comme suit :

En utilisant le spectre de réponse défini
pour l'ouvrage et en calculant la fréquence
propre de la pile comme celle d'une
console de caractéristiques géométriques
constantes présentant la méme rigidité
que l'appui vis-a-vis d'un effort horizontal
en téte.

F «9

Console équivalente
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Le calcul de la période propre s'effectue comme suit :

pSL*4
EI

T=1.784

Avec:

p : Masse volumique du matériau de I'appui (2.5t/m?)

E : Module d'Young du matériau de I'appui (34179.557MPa)
S : section de I'appui (2.544m?)

| : inertie de I'appui (0.5153 m?)

0.025%2.544x(16%)
T=1.784

34179.557%0.5153
= T=0.274s
Dans notre cas la période du systéeme situé entre :
T1=0.15s<T<T,=0.4s
Donc on utilise la 2eme équation :
Sae" (t,§) = 2.51AgS
Sae” (t,£) = 6.875 m/s?

On applique cette accélération a I'ensemble du f{t.

La charge statique équivalente au chargement sismique s'en déduit par :

q= Sae" x p
p : masse linéaire du fut.
Donc:q=6.875x0.025 x 2.544 = 0.043 MN/ml
Par suite, en pied de pileona:
VpL=qxL=0.043 x 16
= V. =0.68 MN
MoL = gxL?/2 = 0.043 x (162)/2

= My, = 5.50 MN
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2.1.3. Cumul des actions :

On combine les efforts venant du tablier et ceux venant de la pile :

Vo= /szz + Vi

Avec : Vy = FP"® o citudinal/3 = 1.6/3 = 0.53 MN

|\/|p|= ’Mplz + Mtlz

Avec : My = (Fpile longitudinal X L)/3 = (160 X 16)/3
My = 8.53 MIN

Ainsi, les sollicitations totales en pied de f(t sont :

VpL = 0.86 MN
L {MpL = 10.14 MN

2.2. Détermination des sollicitations sismiques transversale :

2.2.1. Les efforts provenant de la mise en mouvement du tablier :

Le tablier est " infiniment rigide " suivant cette direction et est bloqué transversalement sur
chacune des appuis (piles et culée) Fr = 0.

L'analyse sismique se limite au calcul de la force s'appliquant sur chacune de ces butées.
Pour cela, on applique a la masse du tablier une accélération égale au plateau du spectre
(6,875 m/s2), puis on répartit celle-ci de maniere égale sur les appuis.

Sur chaque appui : F yansversal = M X sae'(t)/2 = (880,344 x 6.875)/2 = 3.025 MN
2.2.2. Les efforts provenant de la mise en mouvement de |'appui :

Se fait par la méme maniere que dans le sens longitudinal :

0.025)(2.544)((164‘)
T=1.784
34179.557x0.5153

= T=0.274s

Sae” (t,£) = 6.875 m/s?

Vi = 0.68 MN
= ET:{M = 5.50 MN
pT — <+
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2.3. Détermination des sollicitations sismiques verticale :

2.3.1. Les efforts provenant de la mise en mouvement du tablier :

On a une poutre isostatique soumis a un séisme verticale, la période d’une poutre de masse
uniformément repartie est obtient par :

T=hL2 /l
gEI

Avec :

P : poids par unité de longueur (24.443 t/ml)

L : longueur de la poutre (34.85m)

E : module d’élasticité (pour béton 35MPa => E = 35981.729MPa)
| : moment d’inertie du tablier (128,972m")

A : Coefficient du mode

Pour le 1*" mode (cas plus défavorable) : A = 0.636

0.24443
10Xx35981.729x128.972

T=0.636 x (34.85)? \/

= T=0.056s

Le spectre de réponse élastique Sae pour la composante verticale est donnée en fonction du
période élastique (T) et du taux d’amortissement (&) :

T
a4g{l+?(2.5q-l)] 0<T<T,
1
v 2.5a4gn T,<T<T,
Sae (T) , =4 T,
(m/s”) 2.5aA4gn ? T, <T<3.0s
3T,
2.5@45;:;(;_—5) T >3.0s

Avec :

o : Coefficient qui tient compte de I'importance de la composante verticale en zone de forte
0.7 pour les zones |, I1a, IIb

sismicité : {1'0 pour la zone sismique III
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Dans notre cas la période du systéme situé entre 0<T<T, =0.15s

Donc on utilise la 1eme équation :

a‘4g[l+;(2.51}—1)]

1
On obtient : Sae’ (t,§) = 2.73 m/s?

On applique cette accélération au tablier, La charge statique équivalente au chargement
sismique s'en déduit par :

q=Sae’'xp
Donc:q=2.73x0.24=0.065 MN/ml
Par suite, en téte de chaque appuion a:
Vi =q xL/2=(0.065 x34.85)/2 =1.13 MN
Sur la pile : Vi, = 2.26 MN
Sur la culée : Vi, =1.13 MN
2.3.2. Les efforts provenant de la mise en mouvement de I'appui :

Une pile étant toujours tres raide vis-a-vis des efforts normaux, on se place sur le plateau du
spectre.

Nov=mpxa
ou mp est la masse totale de la pile et "a" I'accélération au plateau.
Nov = mp x a =(0.025 x 2.544 x 16) x 4,375
= Npy = 0.44 MN
2.3.3. Cumul des actions :

On combine les efforts venant du tablier et ceux venant de la pile :

Npy = /Nm,z + N2

Avec : Ny, = V/3 =2.26/3 =0.75 MN

E, = Np, = 0.869 MN
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2.4. Combinaisons des directions :

Les efforts sismiques sont découplés suivant les directions. On peut donc se limiter a 3
combinaisons de directions :

E1 = EL +0.3 (ET + EV)
Ez = ET +0.3 (EL + EV)
Es=E,+0.3 (ET + EL)

Avec E| les effets de la composante longitudinale du séisme, Et les effets de la composante
transversale et E, les effets de la composante verticale (définis précédemment).

EL Er Ey Eq E> Es
Effort longitudinaux
0.86 0 0 0.86 0.258 0.258
Vi (MN)
Efforts transversaux
0 0.68 0 0.204 0.68 0.204
V1 (MN)
Moment longitudinal
10.14 0 0 10.14 3.042 3.042
M, (MN.m)
Moment transversal
0 5.50 0 1.65 5.5 1.65
Mr (MN.m)
Effort normal N (MN) 0 0 0.869 0.26 0.26 0.869

2.4.1. Combinaisons d'actions en pied de f(it :
Les combinaisons d'actions sont faites par rapport aux effets maximums attendus.
On a 3 combinaisons :
1: E1 + Reablier + Rpile
2 : E; + Reaplier + Rpile
3 : E3 + Riaplier + Rypile
Ou : Rpje est la réaction pour chaque fut di au poids propre de la pile (chevétre + fut) :
1.017+0.36 =1.37 MN
Pour chaque f(t, les réactions verticales sous charges permanentes sont :

Rtablier = 8.80/3 = 2.93 MN
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1 2 3
Effort longitudinaux V| (MN) 0.86 0.258 0.258
Efforts transversaux V1 (MN) 0.204 0.68 0.204
Moment longitudinal M, (MN.m) 10.14 3.042 3.042
Moment transversal Mt (MN.m) 1.65 5.5 1.65
Effort normal N (MN) 4.56 4.56 5.169

2.4.2. Combinaisons d'actions en base de la semelle :
Les coefficients sismiques sont : 6,=a=0,25;6,=0,5a=0,125
Poids de la semelle : Psemelie= 1.8 x 6.4 x 13.2 x 0.025 = 3.80 MN
VsL = Vst = Psemelle X Gh = 0,95 MIN
Nsv = Psemelle X Oy = 0,475 MN
Prerres = [(6.4x 13.2 x 1) — (3 xgx (1.8)2x 1)] x 1.8 = 1.38 MN
Vi = Vir = Prerres X O = 0,345 MN

NtV = Pterres X Oy = 0,172 MN

Les efforts en base de la semelle dans la direction longitudinale sont :

VSL= \/VSLZ + VtLZ + (SVPL)Z + FLongitudinalz

Vo =+/0.952 + 0.3452 + (3 x 0.68)2 + 1.6 = 2.78 MN

M, = J(VsL X 0.9)2 + (Vg X 2.3)2 + (3Vy, X 9.8)2 + (F, X 19,3)?

My = /(0.95 X 0.9)2 + (0.345 X 2.3)2 + (3 X 0.68 X 9.8) + (1.6 x 19.3)% = 36.80 MN

De méme, les efforts sismiques dans le sens transversal sont :

Vsr= \/Vst +Vir? + BVpr)? + Fr?

Ver=4/0.952 + 0.3452 + (3 x 0.68)2 + 0% = 2.27 MN

MST= \/(VST X 09)2 + (VtT X 23)2 + (BVpT X 98)2 + (FT X 19,3)2 =

Mqr=+/(0.95 X 0.9)% + (0.345 X 2.3)2 + (3 x 0.68 X 9.8)2 + (0 x 19,3)2 = 20.01 MN
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Et les efforts verticaux valent :

N, = \/Nsvz + Ny’ + BNyy)? + F2

Ny=+/0.4752 4+ 0.1722 + (3 x 0.44)2 + 2.26% = 2.66 MN

Comme précédemment, on combine les directions de séisme avec :

E;=E +0.3 (ET + EV)
Ez = ET +0.3 (EL + EV)

Es=E,+0.3 (ET + EL)

EL Er Ev Eq E> Es
Effort longitudinaux
2.78 0 0 2.78 0,834 0,834
Vi (MN)
Efforts transversaux
0 2.27 0 0,681 2.27 0,681
V1 (MN)
Moment longitudinal
36.80 0 0 36.80 11,04 11,04
M, (MN.m)
Moment transversal
0 20.01 0 6,00 20.01 6,00
M (MN.m)
Effort normal N (MN) 0 0 2.66 0,798 0,798 2.66
Et les combinaisons d'action sont numérotées par :
1: El + Rtablier + RpiIe
2: E2 + Rtablier + Rpile
3: E3 + Rtablier + Rpile
Ou : Rpje est la réaction di au poids propre de la pile : 9,31 MN
Pour chaque f(it, les réactions verticales sous charges permanentes sont :
Rtablier = 8.80 MN
1 2 3
Effort longitudinaux V, (MN) 2.78 0,834 0,834
Efforts transversaux V1 (MN) 0,681 2.27 0,681
Moment longitudinal M, (MN.m) 36.80 11,04 11,04
Moment transversal Mt (MN.m) 6,00 20.01 6,00
Effort normal N (MN) 18.90 18.90 20.77
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3. Etude des appuis :

3.1. Etude de la pile :

- Calcul de poids propre de la pille :
Poids propre de Chevétre :
Pchevatre = (2.2 x 1.5 x13.1) x 2.5 =108.075 t
Poids propre de Fts :
Prac =3 X7 X (1.8)2x 16 x 2.5 =305.362 t
Poids propre de Semelle :
Psemelle = 1.8 x6.4x 13.2x2,5=380.16 t
Poids des terres sur semelles :

Prerres = [(6.4 x 13.2 x 1) — (3 x g x (1.8)2x 1)] x 1.8 = 138.322 t

Poids total de la pile =931.919 t.

3.1.1. Répartition des charges et surcharges sur la pile :

- Charge permanente (tablier) :
D’apreés le chapitre 4 la réaction du au charges permanentes du tablier :
R =440.172t
Alors la pile recevait : R, = 880.344 t

- SurchargeA (l):

Trois voies chargées sur une seule travée :

T

o —D

36
A(l)=0.23 + ————=0.998 t/m?
12434.85

A(l) x al x a2 = 0.898 t/m?
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0.898 x10.5 x 34.85
Rmax = > =164.40t

Trois voies chargées sur les deux travées :

1.2m

e R e R ol e R R R R R

A(l)=0.23 +

= 0.664 t/m?
12+70.9

A(l)x al xa2 =0.597 t/m?

_0.597x10.5% 35.4572
- 34.85x 2

=113.022 t

Rmax = 2R =226.044 t
- Surcharge Bc:

Trois files chargées sur une seule travée :

In e

R
- - 34.85m - >

? 1.5-1-—4.5-+L<—4.5—H1.5>14--4.5 ~—pie—18.35 -]
R
1.2m -

1
= 3485 [36 x (34.85 + 33.35 + 24.35 + 22.85) + 18 x (28.85 + 18.35)]

R=143.5861
Rmax = R x 0.95 x 1.0779 = 147.032

Trois files chargées sur les deux travées :

R1 |R2

- 34.85m - 34.85m >

R, [36 x (34.85 + 33.35) + 18 x (28.85)]

"~ 34.85

R1=85.351t
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R, [36 x (27.05 + 25.55) + 18 x (31.55)]

"~ 34.85

R,=70.631t

max = (85.351 + 70.631)x 0.95 x 1.0779 = 117.8845 t

Rmax = 117.8845 t
- Surcharge Mc120:

Une seule travée chargée :

110t

®

34.85m

_110x31.8

=100.373 t
34.85

Rmax=R x 6 =100.373 x 1.0683
Rmax = 107.228 t

Deux travées chargées :

110t

T

n—D1—

A

34.85m

_110x33.925

=107.080 t
34.85

Rmax= R x 8 =107.080 x 1.0683
Rmax = 114.394 t
- Surcharges D240 :

Une seule travée chargée :
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:u_D

A

34.85m

Y

_240x25.55

Rmax = W =175.954 t

Deux travées chargées :

- 34.85m -

240x30.8

Rmax = W =212.109t

Réaction totale :

AELS:

Reis=CP+ 1.2 xA(l) =880.344 + 1.2 x 226.044

Reis =1151.596 t

AELU:

Reww = 1.35CP + 1.6 x A (I) = 1.35 x 880.344 + 1.6 x 226.044
Reww =1550.134 t

3.1.2. Etude et ferraillage des éléments de la pile :
a. Lechevétre:

- Calcul des sollicitations :

Notre chevétre est placé sur trois flts, pour le calcul on la suppose comme une poutre
continue, simplement appuyée sur les trois fQts.

AELS:

Poids de (tablier + surcharges) par ml :
P1=1151.596/13.1 = 87.908 t/ml
Poids de chevétre par ml :

P2=1,5%x2.2x25=825t/ml
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Donc:

P=P1+P2=96.158 t/ml

‘ILI R A R R R O R R R R R R
f4——1.85m > 4.7 m > 4.7 m > 1,85m—bl

Poids de (tablier + surcharges) par ml :
P’1=1550.134/13.1 =118.33 t/ml
Poids de chevétre par ml :
P'2=135x1,5%2.2x2,5=11.137 t/ml
Donc:

P’=P'1+P’2=129.467 t/ml

129.467 t/ml

- 1.85m > 4Tm 47m - 1.85m >

Nous avons calculé les sollicitations a I'aide de logiciel Robot Professional.

(Voire Les diagrammes des moments fléchissant et efforts tranchant correspondants dans
I'annexe)

Donc nous pouvons résumer les résultats dans le tableau suivant :

désignation ELS ELU
Moment fléchissant Sur appui -182.949 -246.317
(t.m) En travée 91.555 123.267
Effort tranchant (t) 229.582 309.102

- Ferraillage de chevétre a la flexion :
Armatures longitudinales :

Le ferraillage se fait a selon les regles BAEL91 a I'aide du logiciel calculette BA, les résultats
obtenus sont :
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Section d’armature supérieure (sur appuis) :
A ELS: As = 63.07 cm?

A ELU: As = 49.65 cm?

Soit : 13HA25 (As = 63.81 cm?).

Section d’armature inferieur (a mi- travée) :
A ELS: As =30.91 cm?

A ELU: As = 24.64 cm?

Soit : 6HA20 avec 7HA16 (As = 32.92 cm?).

Armatures Transversales :

_ Vu
_boxd

Tu <T=min [0.1X f.,g; 4MPa] =3 MPa

Avec : 1, : contrainte tangentielle dans le béton.

Vu : effort tranchant maximum a I'appui a I'ELU.

3.091

= ————— =1.04 < 3 MPa => condition verifiée.
2.2x1.35

Tu

Les armatures droites sont suffisantes, on disposera donc les cadres droits espacés de St
inférieur a 20 cm d’aprés S.E.T.R.A, Soit : St = 15cm

Atl > YSbO(Tu_O'3 ftzgk)
S¢ 0.9xf,

Avec : k = 1 pas reprise de bétonnage.

Atl
e > 22.488 cm?/ml
t

=

Avec : St = 10cm => Atl = 2,248 cm?

- Veérification des contraintes a I’ELS :

o M, X - . - ”Mm,(d—X) =
be 11 ~ U ke st Il ~O
2 3
l%+ nd', (X -¢)-nd,(d-X)=0 I,= b{( +nd' (X -¢) +nd,(d-X)’

- J

En fissuration préjudiciable :
Gsr = min (2/3fe, 110 (nfy)”?) = min (266.66 ; 215.55) = 215.55 MPa.

Opc = 0,6 x fc28 = 18 MPa.
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a- Vérification des contraintes sur appui :
Mser = 1.829MN.m
obc =3.932 MPa < 18 MPa Vérifie

ost =213.064 MPa < 215.55 MPa Vérifie.

b- Vérification des contraintes a mi travée :

Mger = 0.915 MN.m

obc = 2.596 MPa < 18 MPa Vérifie

ost = 202.656 MPa < 215.55 MPa Vérifie.
- Etude du chevétre a la torsion

Evaluation des efforts (Moment de torsion) :

La torsion dans le chevétre est due généralement aux réactions d’appuis du tablier dans le

cas ou une seule travée chargée a cause de I'excentricité transversale des charges (e = 60cm)

Mt =R (A(l) x 1.2x 0,6 = 164,4 x 1.2 x 0.6

Mt = 118,368 t.m

On considére une section de forme rectangulaire ayant pour hauteur celle du chevétre et

d’une largeur limitée It au diameétre du fat.

{ltzb sib < x+h
It=x+hsib > x+h

X+h=1+15=25m>b=22m=>1t=2.2m
bn=h/6=1.5/6=0.25m.

Q=(2.2-0.25) x (1.5—-0.25) = 2,438 m?
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1.5m1.25m

- 1.95m
2.2m

La contrainte tangentielle :

Cmax 11837
20b, 2x2.438x0.25

Tpt = =0.971 MPa

- Ferraillage de chevétre a la torsion :

Armatures longitudinales:

Cmax Uy 1.1837x6.4x1.15

Al >
20fe 2Xx2.438x400

Avec U : le périmeétre
= Al >44.68 cm?
Donc : on prend 10 HA25, avec As = 49.09 cm2

Armatures Transversales:

At2  Cmaxy _ 1.1837x115
St  2Qf, 2x2.438x400
At2

t
> 6.98cm?/ml
St

=

Avec : St = 10cm => At2 = 0.698 cm?

At = Atl + At2 (d’apres SETRA).

D’ou: At = Atl + At2 = 2.248 + 0.698 = 2,9468 cm?.
on prend 2 cadre de HA14, avec At = 3.08 cm?

- Justification du béton :
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Il faut que : T® + Tht® < Tjim>
Avec :

Tim = Min [0.2 X fe28/Vp ; 5SMPa] = 4 MPa

Vu
bon

Tu=Ty= =1.04 MPa

_ Cmax _
Tpt = 20b, 0.971 MPa

Donc: T2 + Tp? = 1,081 + 0,943 = 2,0238 < 12 = 16 (vérifie)
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b. Les fats:
- Hauteur de fat : 16 m
- Diamétredefit®=1,8m

- Nombre de flt n = 3 fQts.

Présentation de nos futs

- Vérification au flambement :
A =Lc/i

Lc : longueur de flambement. Lc=0,7L=0,7 x 16 = 11.2m

i : rayon de giration de la barre autour de I'axe de flambement.

i=®/4=1.8/4=0.45m
A=11.2/0,45 = 24.88 < 50 pas de risque de flambement.

- Calcul des sollicitations :
a- Sans séisme:

Charges verticales :
Vser = Tog + Top = 177.609 + 221.641 = 399,250 t

Vit = Tog + Top = 239.128 + 298.411 = 537,539t
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Charges horizontales :
Freinage de Bc :
Soit par fat : Hg. = (30/2) x (1/3) = 5t

Effet dG au vent :

Le vent agit sur une surface latérale du pont avec une intensité g = 0,2 t/m?2.

Tablier =35.85x2.27 x0,2 = 16,276 t.
Chevétre = 0.2 x (2.2 x 1.5) = 0,66 t.
Fits=0.2(3x1.8x15)=16,2t.

Hy =16.276 + 0.66 + 16.2 = 33,136 t.
Force centrifuges :

D’aprés chapitre 4 : Fc =3.077 t
Moment a la base du fit :

Freinage : Mg, =6 x (16 + 1.5 + 0.25) = 106,5 t.m.

Le vent : My = (16.2 x 8.5 + 0.66 x 16.75 + 16.276 x 17.75)/3 = 145,884 t.m.

Variation linéaire : 0.772 x 17,75 = 13,703 t.m.
AELS:
Nmax = 399,250 t
Mpuax = 266.267 t.m
AELU:
Nmax = 537,539 t
Mpmax = 359.460 t.m
b- Avec séisme :
On a déja déterminé les sollicitations sous séisme :
Nmax = 537,539t

MMAX =10.14 MN.m
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- Ferraillage:
Armatures longitudinales :

Le f(it est soumis a un moment fléchissant et a un effort normal, donc il sera calculé a la
flexion composée, et pour cela, nous utiliserons les abaques de Walther.

Solen I'abaque de Walther (voir annexe) on a:

0.035
=——=0.0194=0.02
1.80

Qs

Avec: h :I'enrobage ; D : diametre de pile

N
—=0.05 (Nr = 4.56 MN)
TTR*L
M, _ _
— 0.07 (Mr = 10.14 MN.m)

[ : Résistance du béton

En fonction des valeurs obtenues, on tire de I'abaque la valeur de w :

o =0,24
_ OfFq _ wnR?B,
T mR2B, ¢ of

w: degré mécanique d’armature.
Fa : aire totale de I'armature passive

0.24 x 3.14 x (0.9%) x 30
- 400 x 1.15

=398.09 cm?

Fa

Soit : 50HA32 de section nominale 402.12 cm? avec un espacement de 10.7cm.
Les f(ts doivent comporter au moins le pourcentage minimum de ferraillage requis suivant :

0,35% pour une nuance d'acier Fe E400 et un pourcentage maximal des armatures est de 3%
hors zone de recouvrement et 6% dans les zones de recouvrement :

0.35% < ps<3%
pe = As/B = (402.12 x 10™%)/2.544 = 1,58% (vérifié)
L'espacement des barres longitudinales doit étre inférieur a 250 mm :

10.7cm < 25cm (vérifié)
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Ferraillage transversale :

Pour le calcul du ferraillage transversal, on majore les efforts tranchants par le coefficient :

=14
V=1,204 MN
N =4.56 MN

At/St = 15.9cm?/ml

L'espacement maximum entre 2 cours d'armatures est de :
Min [12®; b ; 200 mm] = 200mm

Ou : @ : diameétre des armatures longitudinales.

b : plus petit c6té du rectangle circonscrit.

Avec un espacement de 15cm, On prend des cerces de HA14 (3.08cm?)

50 HA32

Ferraillage des futs

Armatures du fut - Vue 3D

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 150



CHAPITRE 10 CONCEPTION ET ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

c. Lasemelle:
Longueur : L=13.20m

Largeur :B=6.40 m

Epaisseur: E=1,80m

Présentation de la semelle

- Calcul des sollicitations :

a- Conditions normales :
Charges verticales :
CP (Tablier + 3F(ts + Chevétre) = 12.93 MN
Surcharges A(l) = 2.26 MN
Poids de la semelle : 3.80 MN
Poids des terres sur la semelle : =1.38 MN
Donc:
A I'ELS : Nmax = 20,82 MIN

ATELU : Nmax = 28,06 MN
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Charges horizontales :
Freinage : Fgc = 15t.
Vent: Fv = 33,136 t.
Freinage : Mg =15x (16 + 1.5+ 0.25 + 1.8) =2.93 MN.m
Le vent : My =(16.2 x 10.3 + 0.66 x 18.55 + 16.276 x 19.55) = 4.97 MN.m
Force centrifuges : Mc=3.077 x (16 + 1.5+ 0.25 + 1.8) = 0.6 MN.m
Moment en base de la semelle :
AI'ELS : Mpax = 8.48 MN.m
AVELU : Mpax = 12.14 MN.m
b- Avec séisme :
On a déja déterminé les sollicitations sous séisme :
Nmax = 20.77 MN
Mmax = 36.80 MN.m
Détermination du nombre des pieux :

Les réactions transmises par la semelle sur les groupes des pieux sont : 28,06 MN

ef fort maximal 28.06

= — ————= =7.088
capacité portant d'un pieu 3.958

On peut prendre un nombre de pieux égal a 8.
Effort revenant a chaque pieu:

La disposition des pieux est symétrique par rapport au centre de gravité de la semelle donc:
L’effort normal qui revient a chaque pieu est donné par la formule suivante :

N M My x
Ni=—+22 + 2
n Xy° Xx

n : nombre des pieux

Avec les hypotheses suivantes :

- Déformation pieu semelle proportionnelle a la charge.
- Semelle infiniment rigide.

- Pieux identiques.
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i. Conditions normales :

. 28.06 12.14x2
Ni =

+ =4,
g 8 x(22) 4.26 MN
. 28.06 12.14x2
Ni = - =2.74 MN
8 8 x(22)
ii. Conditions sismiques :
20.77 36.8X2
i=—— =4.89 MN
8 8 x(22)
20.77 36.8x2
Ni=——- =0.29 MN

8  8x(22)
Vérification de poinconnement (résistance local a I’effort tranchant) :

La résistance a |'effort tranchant doit étre vérifiée au voisinage des pieux d’angle, la section
qui doit faire I'objet d’une vérification est située a une distance du nu du pieu égal a la
moitié de la hauteur de la semelle, sa largeur "b" peut étre prise égale a la hauteur

Rmax = 193.3 < 228t — condition vérifiée
Vérification de soulevement :

Rmin = 0.29 > 0 — condition vérifiée
Rigidité de la semelle :

Pour le calcul des sollicitations, il est loisible de considérer la semelle de liaison comme un
corps infiniment rigide si elle respecte la condition :

h>d/2,5
h : désignant la hauteur de la semelle (1.8m)
d : le plus grand entraxe entre deux éléments de fondation voisins (4m)

= h>1.6m (vérifié)
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- Ferraillage de la semelle (méthode des bielles):

Armatures transversales inférieures : b
Les Conditions de la méthode sont: b
{ o> 45° 4 17
h>L/2—-b/4 h I
L b 4 18 1
tga=h/(z—z)=1.75/(E-T)=1.129 d¢ Z /« ‘>\ AN
. — >

= o= 48.46° (vérifié)

L b Y g s
—-—=155<1.75 (vérifié)
2 4

Condition normale :

0,=2/3 Ge = 266.66 MPa

L b 4 1.8
N (E_Z)_ 426 G—)

A — =
s h 266.66 1.75

=141.5 cm?

Condition sismique :
0,=GCe =400 MPa

N(E—E) 489(i—£)
A=—2—2%_-_——2 % _108.28cm?
Ga h 400 1.75

La condition normale est la plus défavorable A; = 141.5 cm?
On prend : 18HA32 A; = 144.76 cm?

Les armatures transversales placées dans les bandes axées sur les pieux, ayant pour largeur
(1), telleque : I =h + @i, =3 m
h+0—-d _ 1.8+1.2-0.1

L’espacement est de : St = =
n-1 18-1

= St=17cm

Entre les différents bandes, on placera des armatures de répartitions A’; ayant une densité
au moins égale au tiers de la densité A4, tel que :

A; L-1 14476 (3.6-3)
T3 3

=9.65 cm?

Soit 3HA25 A’; = 14.73 cm?

Les armatures transversale inferieures totale est : 72HA32 et 9HA25 (As = 623.23cm?)
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Armatures longitudinales inférieures :

Elles jouent un role de répartition dans la transmission des efforts entre les flts et les pieux
de fondation.

Si les pieux les plus éloignés du centre de I'appui sont situés au-dela des nus du fut dans le
sens de la longueur de I'appui comme dans notre cas, le calcul de A, reléve également de la
méthode des bielles.

A N protection de PP sur oy
2==

Oq h
426 0.7 R
2= ——=63.90cm
266.66 1.75

Soit : 14 HA25 A, = 68.72 cm?

h+0-d _1.8+1.2-0.1

L'espacement est de : St = =
n—1 14-1

= St=22cm

Puisque la distance restante entre deux bandes sur pieux est petite (0.4m), donc on opte le
méme ferraillage longitudinal le long de la semelle, alors on ajoute deux barre de HA25 entre
les deux bandes.

Les armatures longitudinales totale sur la nappe inferieur est : 30HA25 (As = 147.26cm?)
Armatures longitudinales supérieures :

Les armatures longitudinales régnant sur toute la longueur de la semelle et dont la section
ne doit pas étre inférieure a 1/10 de la section de I'armature inferieure :

A1 _ 770,49
10 10

As > =77.05 cm?

On prend : 30HA20 (As =94.25 cm?) St = 0.21cm

Armatures transversales supérieures :

Ap 9425

As>— =31.41cm?
3 3

On prend : 44HA10 (As = 32.99 cm?) St = 0.29cm
Réseau d’armatures verticales et horizontales :

Sont Des armatures verticales sont constituées par des cadres formant ceinture des barres
longitudinales supérieures et inférieures, et des armatures horizontales sont constituées par
des cadres formant ceinture des armatures verticales.
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La section d’une barre du réseau (cas d’une barre a haute adhérence Fe E400) est donnée
par I'expression :

Ar=0.002xb’ xt
t : 'espacement des barres
b’ : largeur de la semelle si b’<hs/2, sinon égal hs/2 (b’ =1.8/2 = 0.9m)
Avec un espacement de 20cm : Ar = 3.8cm?
On prend des cadres HA16 espacée 20cm

Vérification de la contrainte de cisaillement :

V
Tu = = < 1-5ft28
bod

5.78

u=———=0.51<1.5f,5 = 3.6 MPa (verifié)
6.4X1.75

d. Les pieux:

Les fondations sur pieux (profondes) sont utilisées quand le sol de surface n’a pas une bonne
portance, donc il faut descendre a une grande profondeur pour atteindre le bon sol.

La disposition des pieux dépend des impératifs suivants : Une disposition symétrique pour
éviter les tassements différentiels, centrée sous les efforts pour assurer une diffusion directe
des charges.

Action sur les pieux :

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer mathématiquement a
I'aide de I'équation différentielle du 4éme ordre :

d*y H
E|E+Cuby=0 — > M

b : Diametre du pieu.
CU : Module de réaction du sol.
Cy

y : Déplacement en téte du pieu.
Cy = 2000 t/m?
Une solution de cette équation est de la forme :

4 ’ 4EI
a= [—

Cub

o : longueur élastique du pieux.
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Le pieu est soumis a un moment fléchissant en chaque dixieme de section, ce moment est
déterminé par la méthode WERNER, le pieu étant encastré en téte ce qui implique que le
déplacement ou la rotation est nulle.

Calcul de A :

4EI

A : coefficient d’amortissement du module de WARNER.
E : module d’élasticité du béton (34179.55 MPa)
| : moment d’inertie du pieu = 0.1017m"
A=0.2038 m™*

= AL=0.2038 x 20=4,07
Effort tranchant en téte du pieu :
Condition normale :
Freinage : Hg. = 15t.
Vent : Hv = 33,136 t.

H=15+33.136=48.136 1

P=

H .
5 6.017 t/pieu

Condition sismique :
Vi=H=278 MN

P =—=34.75 t/pieu

© |z

Calcul des moments par la formule de WERNER :

La méthode de WERNER permet de donner des moments fléchissant auxquels le pieu est
soumis en différents points, a I'aide de la formule suivante :

Elg =X M+pX
- X — + —
0 = Xom X ==+ % Xop

Notre pieu est encastré a la semelle en téte donc la seule déformation qui peut se produire,
est le déplacement avec rotation nulle.
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_ P
M(Z)=X9MXM+IX9p

M : Moment en téte du pieu.
Xom, Xop : Donnés par les abaques de WERNER en fonction de AL.

M(2) = Elo = Xom X 4 2 Xop = 0 => i = 2.2
Z)=Elg= OMXX s o =U= _XeMl

Détermination des coefficients Xgn, Xop :
On interpole entre les valeursde Al=4 etAl=6:

{7\1 =4 - Xgp = 1.26; Xop = 1.54
Al=6- Xgp = 145, X@M = 1.65

_ _ Xgp == 127
A =4.07 => {XBM e

D’apres la formule (1) on obtient :
Condition normale : P = 6.017 t /pieux ; M = -24.19 t.m

Condition sismique : P = 34.75 t /pieux ; M =-139.7 t.m

Valeurs des coefficients Xgnm, Xor €n fonction de Z : (Abaques de WERNER),

Z(m) 0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L 0.6L 0.7L 0.8L
m
2 4 6 8 10 12 14 16
Xom 0.97 0.88 0.65 0.44 0.26 0.1 0.04 0.01
Xop 0.38 0.63 0.66 0.56 0.42 0.25 0.14 0.04
Coefficients Xgm, Xgp €n fonction de Z
Détermination des moments tout le long du pieu :
_ P
M(Z) =Xom X M + I Xop
Condition normale : M(z) = - 24.19 Xgm + 29.52 Xgp
Condition sismique : M(z) = - 139.7 Xgm + 170.51 Xgp
Z(m) 0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L 0.6L 0.7L 0.8L
m
2 4 6 8 10 12 14 16
C.N -12,246 | -2,6896 | 3,7597 | 5,8876 6,109 4,961 3,1652 | 0,9389
C.S -70,715 | -15,514 | 21,7316 | 34,0176 | 35,2922 | 28,6575 | 18,2834 | 5,4234

Moments fléchissant de pieu en fonctions de Z
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condition normale
10

M (2) s 2 / 6 8 10 12

wi=

7
-15
Z(m)
Diagramme de moment (Condition normale)
condition sismique
50

M (2) 2 / 6 8 10 12 14 16
50

7~

Z(m)

Diagramme de moment (Condition sismique)

D’apreés les résultats donnés, on constate que les sollicitations des conditions sismiques sont

les plus défavorables : Mmax =-139.7 t.m

- Ferraillage de pieu:

Le ferraillage est fait a I'aide des abaques de WALTHER (voir annexe). Le pieu est considéré

comme une piece soumise a la flexion composée :

{ N = 489t
M =139,7t.m

Solen I'abaque de Walther (voir annexe) on a :
—=—=0.041=0.04

Avec : h : I'enrobage ; D : diameétre de pile

Nr 0.14
TR?B o

M, _
T 0.03

[ : Résistance du béton
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En fonction des valeurs obtenues, on tire de I’'abaque la valeur de w : ® = 0,22

0¢F WTR?
TTR2 B, of

w: degré mécanique d’armature.
Fa : aire totale de I'armature passive

_0.22x3.14x(0.6%) X 30

=162.27 cm?
400x1.15

Fa

On prend 21 HA32 pour : As = 168.89 cm?

Selon RPOA : 0.5% < pg < 3%

pe = As/B = (168.89 x 10%)/1.1309 = 1,49% (vérifié)
St =(2rR/21) = 0,164m; on prend : St =16 cm
Armatures transversales :

O > 0/3 = 32/3

D’aprés RPOA : St yax =12 x ¢, = 38.4 cm

On prend des cerces HA14 espacée 20cm

Zone de renforcement :

Il doit étre prévu des renforts sur une profondeur 2d (2.4m) a partir de la téte du pieu avec

un espacement des cerces de 10cm.

_— HA14

— 21HA32

Ferraillage du pieu

4.2 m St'= 10cm
¥ St=20cm
HA14 -
T HA32

Répartition des armatures transversale
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3.2. Etude de la culée :

Le travail qui va étre effectué a pour but de déterminer le fonctionnement mécanique et le
ferraillage nécessaire pour chaque élément de la culée.

3.2.1. Le mur garde gréve :

Le mur garde greve est soumis a la poussée des terres engendrée par les remblais de la
face arriére, force de freinage et son poids propre.

Le mur garde gréve est supposé encastré a la base.
- Evaluation des efforts agissant sur le MGG :
La pousse des terres :
Sous un séisme la poussée dynamique globale a la valeur suivante :

1
Fag =2 ¥ (1 £ Ky) H* Kag

Avec:
cos? (p-96)
Kad = 2
cos260 |1+ singsin(¢-f-6)
cosBcosf

6=arctan( Kn )

1+K,

H: hauteur du mur.

y : Le poids volumique des terres.

@ : L'angle de frottement interne du remblai sans cohésion.
B: L'angle de la surface du remblai sur I’horizontal.

Ky =A=0,25 (RPOA 2008).

Ky, =0,3 Ky =0,3x0,25 = 0.075

Caractéristiques du remblai :

@ =35° : angle de frottement interne du remblai.

B =0° :angle d’inclinaison de la culée par rapport a la verticale.

Dans le cas normal:

1-sing

ad = =0,27 avec: ¢ =35°

N 1+sing
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Action du séisme Ky Ky =0.3 Ky 0° Kad
Condition normal 0 0 0 0,271
horizontal 0,25 0 14,04 0,435
Séisme (vertical+horizontal) 0,25 0,075 13,09 0,4206
Séisme (vertical-horizontal) 0,25 -0,075 15,12 0,452

Coefficients de poussée des terres.

Le moment a I'’encastrement est :

h 1 ,. _h
Mp=Px§—EKahxnyh LX;

Les moments des poussées des terres sont résumés dans ce tableau :

Action du séisme Kah yr(t/m’) H(m) L(m) P(t) M,(t.m)
Condition normal 0,271 2 2,4 1 1,5609 1,2487
Horizontal 0,435 2 2,4 1 2,5056 2,0045
Vertical + horizontal | 0,4206 2 2,4 1 2,4226 1,9381
Vertical - horizontal 0,452 2 2,4 1 2,6035 2,0828

Moments des poussées des terres.

Moment du a la force de freinage:

Le moment du a I'effort de freinage est donné par la formule suivante :

_ 2Ph
"~ 0,25+2h

f

Avec : P : poids d’une roue d’un camion Bc; P=6t.
h : hauteur de mur de garde greve.

Le moment du au freinage du Bcest alors :

2X6X2,4

=—=5703t.m
0,25+(2x2,4)

f

Poussée d’une charge locale située en arriére du mur :

Selon les documents ""'SETRA", la sollicitation la plus défavorable en poussée des charges
locales est engendrée par les camions type B, I'effort nominal étant produit par les deux
roues arrieres de 6t chacune des deux camions accédés, placées d'une maniere tel que les
rectangles d’impact soient en contact avec la face arriere du mur garde gréve. 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). |l sera admis que la pression
sur le rectangle d'impact ainsi défini se répartira a 45° latéralement et en arriére du mur.
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La charge des deux roues est uniformément répartie sur cette surface, elle est donnée par ¢:

12

=————=64t/m’.
0,25%0,75

¢

Le moment fléchissant a I’encastrement est donné par :

, 12K h h-x
p= X f
0,75+2h 0 0,25+x

Avec: K=Kyxb.x 6

Ou:

Kan : coefficient de poussée des terres.
b. =0.95 pour trois voix chargés.

6 : 1; coefficient de pondération dynamique (charge sur remblai).

0,25m | 0,75m |
B -
4 kA r
-]
K % K
0.25+h
= - | 0.75+2h

Poussée de la charge locale située en arriere du mur.

[P 22X Gy = [(h + 0,25).1n(0,25 + %) — x]!

0 0,25+x
On aalors:
I o,};ix dx = [(h + 0,25).1n(0,25 + x) — x]2* = 3.8562
Kan bc 5 K M’ (t.m)

Condition normal 0,271 0,95 1 0,2574 2,1461
Horizontal 0,435 0,95 1 0,4132 3,4451
Vertical + horizontal 0,4206 0,95 1 0,3995 3,3309
Vertical - horizontal 0,452 0,95 1 0,4294 3,5802

Moments d’une charge locale située en arriere du mur.
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Charge accidentelle :
Les efforts sismiques sont :

- Leffort sismique horizontal : Hs = K4.G

- Leffort sismique vertical : H, = (1 £ K,).G
L’effort du séisme horizontal tend a fléchir le mur.
On prend 1 ml du mur ; les dimensions sont alors :
h=24m;e=03m;L=1m
G=24x03%x1x25=1,8t.

H,=0,25 x 1,8 = 0.45 t.m
h
Mys = Hy x 2= 0,45 x 1,2 =0,54 t.m

Combinaison des charges:

Condition hormal:

G=M,
ELS: G+1,2 S ou:

ELU:1,35G+1,6S
Donc: Mgis = 1,2487+1,2 (5,77+ 2,1461) = 10,7480 t.m/ml
Mew = (1,35 x 1,2487) + 1,6 x (5,77 +2,1461) = 14,3515 t.m/ml

Condition accidentelle :

G = Mp
ELA=G+Fy+S ou: Fa- My
S = M’p + Mf
Mea = 2,0828+ 0,54 + (3,5802+5,703) = 11,906 t.m
Donc:
MELS = 10,7480 tm/mI

MELU = 14,3515 tm/mI

MELA = 11,906 tm/ml

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012

Page 164



CHAPITRE 10 CONCEPTION ET ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

- Ferraillage du MGG :

Ce ferraillage se fait en considérant une bande d’un meétre linéaire encastrée dans la

semelle. Le mur garde greve est sollicité en flexion simple (selon le document PP73 du

SETRA), et les fissurations sont considérées préjudiciables.

La section d’armature est déterminée a I'aide de logiciel Robot Expert. On trouve As=

23,06 cm? Avec (As : section d’armature tendus). Et A’s= 0 cm?.(pas d’armatures
comprimées).

Alors on prend 8HA20 = 25,13 cm®.

| A‘s
h=30cm

I

>

A

b=100cm

Pour A’; on prend 8HA14 = 12,32 cm?

Vérification des contraintes :

h=0,3m

Op.= 0,6.f,g = 18MPa

O =min [ %fe , max (0,5 fq, 11oﬂ)] (Fissurations préjudiciables)

f;=2,4 MPa et n = 1,6 (pour les armatures HA) = o= 215,55 MPa.
b, \ :
EX +nA(X-c)-nA/(d-X)=0

Avec; n=15, A,= 25,13 cm’ A’s=0.
Donc; X =10,467 cm.

bX?
h=— +n A (d-X)?

l; = 117848,13 = 0,00117848 m”.

Mger-X
Opc= % =9,547 MPa < 18 MPa (la condition est vérifiée).
1

Mger.(d-X
Oy =N % = 198.807 MPa < 215,55 MPa (la condition est vérifiée).
1
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Ferraillage horizontal :

A oA 2513 oo o
y_4_ 4 _6,8 cm

Condition de non fragilité :

Amin 023 fyj DA = 1X0,3X0,9 X 0,23X2,4 _ 373 em?
b.d > Y, fo min = 400 =D, cm

Donc: Ag = Agmin (Vérifié)
Alors on prend A, = 6,82cm? ce qui nous donne 7HA12 = 7,92 cm’.
Pour A’y, on prend 7HA10 = 5,5 cm?.

3.2.2. La dalle de transition :

- Evaluation des charges :
Les charges agissant sur la dalle de transition sont :

Remblai :

01=0,7x2=1,4t/m.

Poids propre :

Qpp =0,3x1x2,5=0,75t/ml.

Le revétement :

Orev = 0,085 x 1 x 2,4 =0,204 t/ml.
Surcharges sur remblai :

Qsur = 1,2x1=1,2t/ml.

Lt B W

-q
Remblay

1
[ I2alle de tranvuton

Poads propee v

Charges sur la dalle de transition.
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Le tableau suivant résume les moments et efforts tranchants dus a chaque charge sur la

dalle :
Poids propre remblai revétement | surcharges
Moment (t.m/ml) 0,844 1,57 0,2295 1,35
Effort tranchant (t/ml) 1,125 2,1 0,306 1,8
Moments et effort tranchent dans la dalle de transition.
Mg = 0,844 + 1,57 + 0,2295 = 2,6435 t.m/ml et Mq = 1,35 t.m/ml
V6=1,125+2,1+0,306 = 3,531 t/ml et Vq=1,8t/ml.
Combinaisons des charges :
AT'ELS:
Les combinaisons donnant le moment et effort tranchant a I'E.L.S sont :
Meis = Mg +1,2 Mg =4,2635 t.m/ml
Veis =V +1,2Vq =5,691 t/ml
AT'ELU :
Les combinaisons donnant le moment et effort tranchant a I'E.L.U sont :
Mgy = 1,35 Mg + 1,6 Mg=5,7287 t.m/ml
Vew = 1,35 Vg + 1,6 Vq = 7,6468 t/ml
AI'ELA:
Les combinaisons donnant le moment et effort tranchant a I'E.L.U sont :
Mga = (1 £0,06) Mg + Mg = 4,152 t.m/ml
Vea = (1£0,06) Vg + Vo =5,5428 t/ml
- Ferraillage :
La section a ferrailler est la suivante :
| 1 ™m
I
) g‘ )
g'
A I'aide de logiciel Robot Expert on a trouvé : A; =11,00 cm?.
A’s =0 cm? (pas d’armatures comprimées).
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On prend 6HA16 =12,06 cm?.
Pour la nappe inférieure on prend : 6HA16, avec S; =18 cm.
Pour la nappe supérieure on prend : 6HA14, avec S; = 18 cm.

Les armatures de répartition :

> |

Ag
<A< ey = 3,015 cm? <A, < 6,03 cm?

On prend A, = 5,65 cm? ce qui nous donne 5HA12, avec un espace de 20 cm.

Condition de non fragilité :

£y
Asmin = 0,23.b.d.—
fe

2,4
Agmin = 0,23.100.2,7.—
Smin = Y ) 400

Agmin = 3,726cm? Donc Ag = Agpin (Vérifié)
Vérification des contraintes :

La vérification se fait a I'ELS avec les deux conditions suivantes :

Obc < Obc
O < Og

Meer = 4,2635 t.m/ml.
o—bc =0I6xfC28 =18 MPa.
0, = 0,8 x min [g fo, max (0,5 f, 110,/n. ;)] (Fissurations trés préjudiciables).

fy=2,4MPaet n= 1,6 (pour lesarmatures HA) = o4= 172,44 MPa
b, . ‘
EX +nAX-c)-nA(d-X)=0

Avec n =15,A;=12,06 cm* A’;=0.
Donc X=7,87 cm.

bx?
h=— +n A (d-X)?

l; = 0,00069347 m*.
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Mser-X
Op.= % = 4,84 MPa < Gj,; = 18 MPa (la condition est vérifiée).
1
Mger.(d - X
Og= N # = 157,946 MPa < 172,44 MPa (la condition est vérifiée).
1

Vérification a I’effort tranchant :
On doit vérifier la condition suivante : T, <1,

Avec :

_V, _ 76468

T,= = 30,59 t.m = 0,3059 MPa.
boxd  1x0,25

15f.og

— 0'
T, = min <4MPa, v )=3|\/IPa.
b

Alors : 1, < T, Donc la condition est vérifiée.

3.2.3. Corbeau d’appui de la dalle de transition :

Le corbeau c’est un appui pour la dalle de transition, il est soumis a la réaction de cette
derniére.

Evaluation des efforts :

Réaction des surcharges sur remblai :

Réaction de la dalle de transition :
L

Ry = q? = 1,125t /ml.

Poids propre du corbeau :

R3=0,135%2,5x1=0,3375t/ml.

Réaction du remblai :
Rs = 2,1 t /ml

Réaction du revétement :
R;=0,306t /ml.
Donc ; Les charges permanentes donnent :

Rg = Ry+R3+R4+Rs = 3,87 t /ml
Mgrc=3,87x0,15=0,58 t.m

Et les charges non permanentes donnent :
Ro =Ry =1,800t.

Mgq= 1,8 x 0,15 = 0,27 t.m
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Combinaisons :

Reis = Rg +1,2 Rq = 6,03 t/ml.

Reww =1,35Rg +1,6Rq = 8,10 t/ml.

Reta = (1+0,075) Rg + Rq = 5,96 t/ml.

Mes = Mg + 1,2 Mgq = 0,906 t.m/ml.

Mg = 1,35 Mgg + 1,6 Mg = 1,215 t.m/ml.

Meia = (1+0,075) Mgg + Mgq = 0,89 t.m/ml.

Ferraillage :

A I'aide de logiciel Robot Expert on a trouvé : A, =0,79 cm’et A= 0 cm>.

Condition de non fragilité :

Amin
b.d

1x0,54%0,23X2,4
400

f _ _ 2
> 0,23 N = Anin = =7,45 cm~.
e

Donc on prend A = Anin et par conséquent on choisit 7ZHA12 = 7,92 cm?.
Pour I'armature de construction on prend :

A
As= ?S = 2,64 cm?/ml.

Soit : 5HA10 pour A’s= 3,93 cm?.

30 cm

60 cm

Ferraillage du corbeau.
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3.2.4. Le mur latéral :

Le mur latéral est soumis uniquement a la poussée des terres engendrée par les remblais et
I’effort de son poids propre.

Poussée des terres :

Le coefficient de poussée des terres est déterminé par la formule suivante :

cos? (p-8)
Kad = 2
cos2 0 |1+ singsin(¢p—-0)
cos 0
Le moment a I’'encastrement est :
h 1 ) h
Mp = P X§ = EKah-SR-h L§

Les moments des poussées des terres sont résumés dans ce tableau :

Action du séisme Kan Yr(t/m3) H (m) L (m) P (t) Mp (t. m)
Condition normal 0,271 2 1,4 1 0,5311 0,2479
Horizontale 0,435 2 1,4 1 0,8526 0,3979
Vertical + horizontal | 0,4206 2 1,4 1 0,8244 0,3847
Vertical - horizontal 0,452 2 1,4 1 0,8859 0,4134

Coefficients de poussée des terres.

Charge accidentelle :

Les efforts sismiques sont :

L'effort sismique horizontal: Hs= Kh.G

L'effort sismique vertical: Vs= (1 + Kv).G

L’effort du séisme horizontal tend a fléchir le mur.

On prend 1 ml du mur ; les dimensions sont alors: h=1,4 m.
e=040m;L=1m.

G=14x%x040 X1 x 25 =14t.

He = 0,25 x 1,4 =0,35t.

My = Hgx 2 =0,245tm
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Combinaisons de charges:

Condition normale:

ELS:G+1,25 ou: {Gs ==M(§’
ELU:1,35G+1,6S
Donc: Mgs=0,2479 t.m

Mg =0,3346 t.m
Condition sismique :

G=M,
ELA: G + F,+ S Ou §F, = My
S =

MELA = 0,4929 tm

Ferraillage du mur et cachet :

Le mur latéral est sollicité en flexion simple, avec une fissuration jugée préjudiciable.

Ce ferraillage se fait pour une bande d’un metre linéaire encastrée dans la semelle.
La section des armatures est déterminée a I'aide de logiciel Robot Expert.
On trouve As= 5,1cm?.

On prend alors 5HA12 = 5,65 cm?, et on prend 5HA10 = 3,93 cm?. (Les armatures de
construction).

Ferraillage horizontal :

% <A< %z) 1,28 cm? < A, £2,55 cm?,donc on prend A, = 2 cm?

On choisit 3HA10 = 2,36 cm?.

Vérification des contraintes :

h=0,4m.

Op= 0,6.f,3 = 18MPa

Og=min [ %fe , max (0,5 fo, 110,/n. ;)] (Fissurations préjudiciables)

fy=2,4 MPa et n = 1,6 (pour les armatures HA) = o= 215,55 MPa.
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b : .
Exz +nAX-¢)-nA(d-X)=0

Avec n =15, A;= 5,65 cm® A’ = 0.
Donc: X =5,85 cm.

bx?
h=— +n A (d-X)?

l;=56790,01 cm* = 0,0005679 m*.

Opc= Meer X _ 0,255MPa <0, = 18MPa ( la condition est vérifiée).

1

0y =n"= = 19,005MPA <Gy = 215,55 MPA ( la condition est vérifie).

1

3.2.5. Le mur en retour:
Evaluation des charges :

Le mur en retour a pour role d'assurer le soutenement des terres du remblai d'accés au
pont, il est soumis aux charges suivantes:

e Poids propre du mur y compris la superstructure.
e Les poussées horizontales réparties.
e Les charges concentrées qui sont appliquées a 1 m de I'extrémité théorique du mur.

Etude de l'oreille :

Efforts verticaux :

Les efforts verticaux sont donnés par la formule suivante : (SETRA)

TV =2'F;ie+0,3l+PV

Ty s = 222997 40,4 + 0,3x5,6 + 1,2x(4) = 16,84 .
Ty gLy = 1,35% (MXOA + o,3x5,6) +1,6%(4) = 22,65 .
2,51%h 12
= e+ 035+ R(-1)
Mygis = 222227 0,4 + 0,355 4 1,2x(4(5,6 - 1)) = 46,124 t.m.
My o = 1,35x (22227 0,4 + 0,355 + 1,6x(4(5,6 — 1)) = 61,90 t.m.
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Efforts horizontaux :
Les efforts horizontaux sont donnés par la formule suivante : (SETRA)
Ty = (3+05) 5 +Py.
Tips = (3 +05)

Ty gy = 1,35% (( +0,5)22%7 7) +1,6x2 = 36,07 t.

56X37+12x2—26746t

MH—( +05) + Py - 1).

MHELS — (?_}_0’5)56 X3,7

+1,2x(2(5,6 — 1)) = 44,56 t.m.

5,62x3,7

My gLy = 1;35X<( +0 5) ) +1,6x(2(5,6 — 1)) = 59,97 t.m.
Le ferraillage de l'oreille :
Verticalement :

My gu= 61,90 t.m
Le ferraillage se fait en flexion simple. Avec: h=3,7m;b=0,4m.
Le ferraillage a I'aide du Logiciel Robot Expert, on obtient : A;= 6,68 cm’.
Condition de non fragilité :
0,9%3,7X0,4X0,23X2,4

Amin fﬂ _ _ 2
oy 2023 ¢ = A= o0 = 18,38 cm?.

Donc on prend As = Anin, €t on choisit 6HA20 = 18,85 cm?.

Pour I’armature de construction on prend :
A;=%=6,13 cm?. Soit : 6HA12 pour A’s = 6,79 cm’,
Horizontalement :

Mgy = 59,97 t.m.

Le ferraillage se fait en flexion simple.

Le ferraillage a 'aide du Logiciel Robot Expert, on obtient :
A; =64, 15cm?. Soit : 21HA20 pour A =65, 97cm?.

Condition de non fragilité :

fy 0,9X3,7X0,4X0,23X2,4 , N
od > 0,23 T = Anin = 200 = 18,38 cm? (condition vérifiée).
. e

Amin

Pour I'armature de construction on prend :

A;=%= 21,38cm? . Soit : 14HA14 pour A’ = 21,55 cm?.
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3.2.6. Lasemelle:
- Calcul des sollicitations :
Le tableau suivant donne les moments et efforts agissants sur la culée pour les trois cas :

DESIGNATION CAS P(t) KnxP (1+K,)xP h v Ms Mr

CN 876,28 0 876,28 0,25 2,7 0 219,07

Poids propore |\ 87628 | 219,07 | 871,351 | 0,25 | 2,7 | 217,83 | 591,48

du tablier
H+V 876,28 219,07 810,559 0,25 2,7 202,64 591,48
CN 24,3 0 26,1 0,65 2,5 15,795 0
M.G.G H+V 24,3 6,075 26,122 0,65 2,5 16,979 15,187
H+V 24,3 6,075 22,477 0,65 2,5 14,610 15,187
CN 4,556 0 4,556 0,95 2,8 4,3282 0
CORBEAU H+V 4,556 1,139 4,898 0,95 2,8 4,6528 3,189
H+V 4,556 1,139 4,214 0,95 2,8 4,0035 3,189
MUR EN CN 6 0 6 3,05 | 3,34 18,3 0
RETOUR 1 H+V 6 1,5 6,45 3,05 | 3,34 19,672 5,01
H+V 6 1,5 5,55 3,05 | 3,34 16,927 5,01
CN 12,255 0 12,255 2,3 1,9 28,186 0
R“I?'I':J:UERNZ H+V 12,255 3,0637 13,174 2,3 1,9 30,300 5,821
H+V 12,255 3,0637 11,336 2,3 1,9 26,072 5,821
CN 70,2 0 70,2 0 0 0 0
SEMELLE H+V 70,2 17,55 75,465 0 0 0 0
H+V 70,2 17,55 64,935 0 0 0 0
CN 28,575 0 28,575 2,3 3,15 65,722 0
DALLE DE H+V 28,575 7,1437 30,718 2,3 3,15 70,651 22,502
TRANSITION : : d d : 4 d
H+V 28,575 7,1437 26,432 2,3 3,15 60,793 22,502
, CN 1,70625 0 1,706 0,15 | 1,42 0 0,255
DES D’APPUIS H+V | 1,70625 | 0,4265 1,834 0,15 | 1,42 | 0,2751 0,607
H+V | 1,70625 | 0,4265 1,578 0,15 | 1,42 | 0,2367 0,607
bLOT CN 5,07 0 5,07 0,15 | 1,95 0 0,760
PARASISMIQUE H+V 5,07 1,2675 5,450 0,15 | 1,95 0,8175 10,628
H+V 5,07 1,2675 4,689 0,15 | 1,95 0,7034 9,145
CN 46,943 0 46,943 4,8 1,23 57,739
Po:::ERi:ES H+V 73,126 18,281 78,610 4,8 1,23 377,33 22,486
H+V 78,63 19,657 72,732 4,8 1,23 349,11 24,178
SURCHARGE CN 15,2248 0 15,224 4,8 1,85 28,165
SUR H+V 9,97528 2,4938 10,723 4,8 1,85 51,472 4,613
REMBLAI H+V 11,5203 2,8800 10,656 4,8 1,85 51,150 5,328
CN 17,345 - - - 1,75 30,353
FREINAGE H+V 17,345 - - - 1,75 30,353
H+V 17,345 - - - 1,75 30,353
SURCHARGE CN 176 - - 0,25 2,7 43,988
ROULANTE H+V 176 - - 0,25 | 2,7 43,998
D 240 H+V 176 - - 0,25 | 2,7 43,988
CN 17,345 | 1092,910 132,33 380,33
TOTAL H+V 295,35 | 1124,797 509,35 755,87
H+V 297,11 | 1142,074 504,65 756,80

Calcul des sollicitations.
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Remarque :

Lorsqu’on a des fondations profondes, les conditions de renversement, de glissement ne
sont pas prises en compte car les pieux empéchent tous types de non stabilité de la
fondation.

Détermination de nombre de pieux :

D’apreés le rapport géotechnique ; on a préconisé un pieu de 1.2m qui travaille par pointe, a
une capacité portante nominale de : 339.29t

1142,074

D’olu le nombre de pieu est : N = =3,81
339.29

Donc on prend : 4 pieux.
Evaluation des efforts :
Charge uniformément répartie :

e poids propre du mur garde gréve : Gmgg = 1,8 t/ml

e poids propre du chevétre : G4=5,2t /ml

e poids propre du corbeau : G .=0,3375 t/ml

e poids propre de la dalle de transition : G ppr = 2,25t/ ml
e gtotal=9,5875 t/ml

Charges concentrées :

e réaction due au poids du tablier : P.=62,5914 t
e poids propre du mur en retour : P,= 20,345t
e réaction due au chargement D 240 :Ppy0=25,1361

Calcul de I’élancement du chevétre :

e h=13mL=3,6entreaxe entre pieux
h R TR .
. - 0,362 >0,2 le chevétre est assimilé a une poutre indéformable reposant sur des

appuis élastiques.
Ferraillage du chevétre en flexion :
1) alappui:
ELU : Mpax=221,3 tm
ELS : Mpax = 142,3t.m

=A, = 57,7 cm?; soit 12HA25 = 58,90cm?.

ANNEE UNIVERSITAIRE : 2011/2012 Page 176



CHAPITRE 10 CONCEPTION ET ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

Condition de non fragilité :

Acin = 0,23.b.d.%

Agpmin = 0,23.x1,17 x1,6 x%
Agpin = 25,83 cm?.
Ag = Agmin La condition est vérifiée.
1) entravée:
ELU : Mpyax =67,703 t.m
ELS: Mmax = 51,410 t.m
As < Agmin = As = 25,83 cm?; soit 6HA25 = 29,45 cm?.

Ferraillage transversal :

Tu =min (0,1Fc28, 3MPA)= 3 MPa

%4
TU = ——=0714 MPA = Tu < TU
b0 d

Pour un espacement St=20cm

A b
L5222 Max (£;0,4) = At > 4,45 cm?2.
St fe 2

Vérification du chevétre a la torsion:

Les moments calculés dans le tableau précédant donne le moment de torsion.

La torsion est reprise par des armatures longitudinales et transversales qui viennent
s’ajouter respectivement aux armatures de flexion et d’effort tranchant.

Justification du béton :
Tu+tTuMt<tTu Tu =3 MPA
Bo===0,26 m

6

Q=[(a - %)x(b—%)]=1,3936m2

U=[(a—%)+(b—%)]x2= 475m

\Y4
Vu=2,1Mn Tu=—— =1,12 MPA
boxd
M; 0,248

2xQxby 2X1,3936 X 0,26

Tu (Mt) = = 0,342 MPA

Tu (Mt) + Tu (Vu) = 1,46 MPA < 3MPA
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- Armature longitudinales :

UXMtXys .
Al = —— =12,176 cm?; soit 4HA20.
2 X QX fe
- Armatures transversale :
St X Mt X ys .
At = ————  =1,023 cm?; soit 2 cadre HA 12 (4,52 cm?).
2 X QX fe

3.2.7. Les pieux:

Les fondations sur pieux (profondes) sont utilisées quand le sol de surface n’a pas une bonne
portance, donc il faut descendre a une grande profondeur pour atteindre le bon sol.

La disposition des pieux dépend des impératifs suivants : Une disposition symétrique pour
éviter les tassements différentiels, centrée sous les efforts pour assurer une diffusion directe
des charges.

- Action sur les pieux :

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer mathématiquement a
I'aide de I'équation différentielle du 4éme ordre :

d4-
EIde+cuby=0 _H, M

b : Diametre du pieu.
Cu : Module de réaction du sol.
Cy

y : Déplacement en téte du pieu.
Cy = 2000 t/m?
Une solution de cette équation est de la forme :

4 | 4EI
a= [—

cCub

o : longueur élastique du pieux.

Le pieu est soumis a un moment fléchissant en chaque dixieme de section, ce moment est
déterminé par la méthode WERNER, le pieu étant encastré en téte ce qui implique que le
déplacement ou la rotation est nulle.

Calcul de A :
4[Cub
. /L
4EI
A : coefficient d’amortissement du module de WARNER.

E : module d’élasticité du béton (34179,55 MPa)
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| : moment d’inertie du pieu = 0,1017m*

A=0,2038 m™*
= AL=0,2038 x 20 = 4,07
- Effort tranchant en téte du pieu :
Condition normale :
Freinage : Ha)= 17,345 t.

H=17,345=17,345t

P =—=4,336 t/pieu

S|z

Condition sismique :

V.=H=1,84 MN.

P =—=46t/pieu.

| T

- Calcul des moments par la formule de WERNER :

La méthode de WERNER permet de donner des moments fléchissant auxquels le pieu est

soumis en différents points, a I'aide de la formule suivante :

Elp =X l\7[+PX
= X—+—
6 oM REE opP

Notre pieu est encastré a la semelle en téte donc la seule déformation qui peut se produire,

est le déplacement avec rotation nulle.
_ P
M(Z) = XeM xM + xXep

M : Moment en téte du pieu.

Xom, Xop : Donnés par les abaques de WERNER en fonction de AL.

M(z) = Elg = X E+Ex —o—>1\71——:
Z)=Elg= eMXx sz P =U= _XeMl

Détermination des coefficients Xgn, Xop :

On interpole entre les valeursde Al=4 etA|l=6:

{)\l =4 - Xep =1,26; XBM = 1,54
AM=6- Xep = 1,45; XBM = 1,65
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Xop = 1,27
A= {XQM — 1,55

D’aprés la formule (1) on obtient :

Condition normale : P = 4,336t /pieux; M =-17,43 t.m

Condition sismique : P = 46 t /pieux ; M = -184,94 t.m

Valeurs des coefficients Xgn, Xep €n fonction de Z : (Abaques de WERNER).

Z(m) 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L 0,6L 0,7L 0,8L
m
2 4 6 8 10 12 14 16
Xom 0,97 0,88 0,65 0,44 0,26 0,1 0,04 0,01
Xop 0,38 0,63 0,66 0,56 0,42 0,25 0,14 0,04
Coefficients Xgnm, Xep €n fonction de Z
- Détermination des moments tout le long du pieu :
_ P
M(Z) = XgM xM + IXQP
Condition normale : M(z) =- 17,43 Xgm + 21,27 Xgp
Condition sismique : M(z) = - 184,94 Xgu + 225,71 Xgp
Z(m) 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L 0,6L 0,7L 0,8L
m
2 4 6 8 10 12 14 16
C.N -8,824 -1,938 2,708 4,242 4,401 3,574 2,280 0,676
CS -93,622 | -20,550 | 28,757 | 45,024 | 46,714 | 37,933 | 24,202 7,179
Moments fléchissant de pieu en fonctions de Z
condition normale
10
5 /I ‘\
O | /I T T T T T )
M (z) 2 6 8 10 12 14 16
_5 /
-10
7
-15

Z (m)

Diagramme de moment (Condition normale)
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condition sismique

60
40

O 1 I T 1 1 T 1 1
M@ 2 / 6 8 10 12 14 16

w 2

-80

Z(m)

Diagramme de moment (Condition sismique)

D’apres les résultats donnés, on constate que les sollicitations des conditions sismiques sont
les plus défavorables : Mmax =-184,94 t.m

- Ferraillage:

Le ferraillage est fait a I'aide des abaques de WALTHER (voir annexe). Le pieu est considéré
comme une piece soumise a la flexion composée :

{N = 285,52t
M = 184,94 t.m

Solen I'abaque de Walther (voir annexe) on a :

h 0,05
—=-"—1=0,041=0,04
d 1,20

Avec: h :I'enrobage ; D : diamétre du pieu.

L =008
mR?*B,

M 0,045
TR* DB,

B : Résistance du béton
En fonction des valeurs obtenues, on tire de I'abaque la valeur de w : ® = 0,20

o¢F wTR?
- fI'a = Fa - Bm
mR2B,, of

w: degré mécanique d’armature.

Fa : aire totale de I'armature passive
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0,20 x 3,14 x (0,6%) X 30
a=
400x 1,15

= 147,52 cm?

On prend 19 HA32 pour : As = 152,81 cm?

Selon RPOA : 0.5% < pc < 3%

pe = As/B = (152,81 x 10™)/1,1309 = 1,35 % (vérifié)
St =(2mR/21) = 0,1818m; on prend : St =18 cm
Armatures transversales :

O > 0 /3 =32/3

D’apres RPOA : St yax =12 x ¢ = 38,4 cm

On prend des cerces HA14 espacée 20cm

Zone de renforcement :

Il doit étre prévu des renforts sur une profondeur 2d (2,4m) a partir de la téte du pieu avec
un espacement des cerces de 10cm.

HA 14
19 HA 32
4.2 m St'=10cm
v St=20cm
HA14 -
Ferraillage d’un pieu T HA32

Répartition des armatures transversale
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Conclusion :

A l'issue de ce mémoire qui a nécessité pour sa mise en forme une masse assez
conséquente d’informations et de connaissances techniques puisées sur des
manuels de références avérées, on peut dire que cette tache n’a pas été du tout
facile.

Ce travail nous a été tres bénéfique, en ce sens ol il nous a donné I'occasion de se
familiariser avec la démarche scientifique qui nous a permis de traiter clairement les
différentes étapes du sujet.

A cet effet, il n’est pas inutile de rappeler les différentes difficultés que nous avons
rencontrées tout au long de notre travail, ces difficultés qui ont nécessité, doit-on
I’affirmer, I'intervention de spécialistes pour faciliter la compréhension et
I'assimilation d’un certain nombre de données nécessaires a la poursuite des
travaux.

Cette expérience enrichissante ne doit pas s’arréter a ce niveau, elle doit par
conséquent étre poursuivie de maniere a consolider notre expérience et approfondir
nos connaissances par des recherches réguliéres et soutenues. Ainsi donc, le futur
ingénieur est appelé a améliorer sans relaches ses connaissances théoriques et
pratiques.
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Coefficient de répartition de flexion générale de hourdis :

1500
1000 A
500
10%po
0 —p0
-500 > N
-1000
b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
e——=p0| -657,5 | -435 |-146,9 | 352,3 | 1288 | 352,3 | -146,9 | -435 | -657,5
Excentricités des charges
Les valeurs de po 10™ pour la poutre PO
1500
1000 //\\
N /( \
10°Ho 0
\L )
-500 \
-1000 .
-1500
b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
e——pl| -322 |-281,2 | -213,6 | -46,99 | 341,82 | 1134,1 | 340,73 | -430,3 | -1062

Excentricités des charges

Les valeurs de po 10™ pour la poutre P1




1000

500 / \
L I R [ I —
10°Ua
-500 02
-1000 \
-1500
b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
——p2|-118,5 | -131 |-136,7 | -109,2 | 4,3747 | 279,97 | 849,69 | 34,647 | -1252
excentricités des charges
Les valeurs de po 10™ pour la poutre P2
600
400
200 /(/ \\
0 ) S— I | | -
10*po \
-200
-400 \
-600
-800
b 3b/4 | b/2 b/4 0 b/4 b/2 | 3b/4 b
—p3|(-24,346|-32,081|-39,559 -42,259 |-25,491 |17,0483|131,457|371,207|-654,43

exentricités des charges

Les valeurs de po 10™ pour la poutre P3




Les lignes d’influence de moment fléchissant des poutres :

2
15 y, N
1
Ka
05 PO
0 v N
-0,5
b 3b/4 b/2 b/a 0 b/a b/2 3b/4 b
I—m -0,07421 |0,473561|1,037904 1,564857 | 1,833008 | 1,564857 | 1,037904|0,473561 | -0,07421
excentricités des charges
Ligne d’influence du coefficient K, pour la poutreQ
2
15 / \\
1 \
K \
05 P1
0 V’
-0,5
b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
~P1|-0,05662 |0,107791 0,512933 |0,993287 |1,489578 | 1,79609 |1,635383 |1,198457 |0,703043
excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient K, pour la poutrel




25

/
.. /
/ —
1

o |/V

0,5
b 3b/a b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/a b
|P2 -0,26483 | -0,08436 |0,131652 |0,437236|0,876664| 1,435352|1,961718|2,2152172,304544
excentricités des charges
Ligne d’influence du coefficient K, pour la poutre2
=
5

“ /
1 pd -

b 3b/4 b/2 b/4 o] b/4 b/2 3b/4 b
=——pP3|-0,15827 | -0,17211 | -0,15755 | -0,05341 |0,238802 |0,841452 |1,8542453,251638 |4,828756

excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient K, pour la poutre3




Les lignes d’influence de I’effort tranchant sur appui des poutres :

0,4

0,35

0,3

0,25

)
€'o 0,15

0,1

/

AN

0,05

/

N\

/

AN

Vv

N

-0,05
-0,1

b 3b/4

b/2

b/4

0

b/4

b/2

3b/4

-0,0343

0,05611

0,15908

0,26423

0,35178

0,26423

0,15908

0,05611

-0,0343

excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient €', pour la poutre0

0,4

0,35

0,3

0,25
0,2

g'a 015

0,1

0,05

pd

-0,05

/

-0,1

b 3b/4

b/2

b/4

0

b/4

b/2

3b/4

b

-0,0547

-0,0018

0,07246

0,15394

0,24977

0,33754

0,30401

0,16347

0,06367

Excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient €', pour la poutrel




0,4

0,35
0,3

0,25

0,2

g'a 0,15
0,1

0,05

pd

e

-0,05

/

-0,1

3b/4

b/2

b/4

0

b/4

b/2

3b/4 b

-0,0449

-0,0209

0,0082

0,05928

0,13245

0,23431

0,31632

0,3733910,28682

Excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient &', pour la poutre2

yd

ga

e

e

—

T

3b/4

b/2

b/4

0

b/4

b/2

3b/4 b

-0,0235

-0,0249

-0,0223

-0,0064

0,03698

0,132

0,26059

0,55733|0,68485

Excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient €', pour la poutre3




Les lignes d’influence de I’effort tranchant sur les autres sections des poutres:

0,35

0,25
/ N\
ga 0,15 /
01 // \\ po
0,05 /] N
Ny \

174 N

-0,05

b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
——p0| -0,015 (0,06214|0,16284| 0,2621 |0,32714|0,26066|0,16284|0,06214| -0,015

Excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient g, pour la poutre0

0,35
P
0,3
\\
0,25

0,15 A
ga / \
0,1
0,05 // —pl
0 V

b 3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
——=pl|-0,0425|0,01104|0,07452|0,15684|0,24697| 0,3162 |0,27576|0,17741|0,09203

Excentricités des charges

-0,05

-0,1

Ligne d’influence du coefficient g, pour la poutrel




0,4
0,35

0,3

0,25
0,2

ga 015

0,1
0,05

-~

L—

-0,05
-0,1

b 3b/4

b/2

b/4

0

b

/4

b/2

3b/4

b

-0,0379|-0,0128

0,01792

0,06299

0,13546

0,2

337

0,35419

0,35804

0,32082

Excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient g, pour la poutre2

€a

e

/

e

b 3b/4

b/2

b/4

0

b/4

b/2

3b/4

b

-0,0211| -0,022

-0,0185

-0,0016

0,03889

0,13576

0,29425

0,52567

0,70356

Excentricités des charges

Ligne d’influence du coefficient g, pour la poutre3




Diagrammes des sollicitations dans le chevétre :

AELS:

Diagramme de moment fléchissant en KN.m

'

Diagramme de I'effort tranchant en KN

Diagramme de moment fléchissant en KN.m

,

Diagramme de I'effort tranchant en KN



LES CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES DES POUTRES :

Caractéristiques géométriques de poutre seule a mi- travée :

B brute 6600
B nette 6270
Périmetre 671.9
Ig brute 28104869.53
Ig nette 25294382,577
\ 81.2
vV 98.8
p 0,5028

Caractéristiques géométriques de poutre a mi- travée avec hourdis :

B brute 10890
B nette 10345.5
Périmetre 825.9
Ig brute 50373788.30
lg nette 45336409,47
v 66.9
Vv’ 135.1
p 0,4848

Caractéristiques géométriques de poutre seule a I’about :

B brute 11800
B nette 11210
Périmetre 630.6
Ig brute 35580936.91
Ig nette 32022843,219
\ 82.9
Vv’ 97.1
p 0,3548




Caractéristiques géométriques de poutre a I'about avec hourdis :

B brute 16090
B nette 15285.5
Périmetre 784.6
Ig brute 63500151.97
lg nette 57150136,773
Y 79.9
Vv 1221
p 0,3832

ABAQUE DE PIGEAUD N°61:

ABAQUE N° -61-

MOMENT FLECHISSANT AU CENTRE D'UNE DALLE RECTANGULAIRE
SIMPLEMENT APPUYEE SUR SES QUATRE COTES SOUS L'EFFET D'UNE CHARGE TOTALE
P = 1 UNIFORMEMENT REPARTIE
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ABAQUE DE PIGEAUD N°9
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ABAQUE DE PIGEAUD N°25
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ABAQUE DE PIGEAUD N°35 :



ABAQUE DE PIGEAUD N°26 :
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ABAQUE DE PIGEAUD N°5 :
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Les abaques de Walther :
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Abaque de WARNER :
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