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Chapitre | Présentation génerale

[.1-INTRODUCTION

Un ouvrage d’art désigne soit une construction de grande importance entrainée
par I’établissement d’une voie de communication (route, voie ferrée, canal, etc.), soit
un dispositif de protection contre 1’action de la terre ou de 1’eau, soit enfin un
dispositif de retenue des eaux (digue, barrage).

De tels ouvrages sont qualifiés « d’art » parce que leur conception et leur réalisation
font intervenir des connaissances ou 1’expérience joue un rdle aussi important que la
théorie. Cet ensemble de connaissance constitue d’ailleurs ce que 1’on appelle I’art de
I’ingénieur.

D’une fagon générale, un pont est un ouvrage en élévation, construit in situ,
permettant a une voie de circulation (dite voie portée) de franchir un obstacle naturel
ou artificiel: riviere, vallée, route, voie ferrée, canal, etc. La voie portée peut étre une
voie routiére (pont-route), piétonnicre (passerelle), ferroviaire (pont-rail) ou,
rarement, une voie d’eau (pont-canal).

L’établissement D’un projet d’ouvrage d’art est toujours fait par approximation
successive, Commengant par la proposition de plusieurs variantes, pour convergé
enfin a la variante optimisée la plus performante. (Optimisation entre les longueurs
des portées, le nombre d’appuis, le ferraillage associé, les gabarits du site a franchir et
la nature de son sol support et son hydrologie, les délais de réalisation ....).

Une fois la conception d’un type de pont est fixé on proceéde au
dimensionnement qui est un travail de synthese des différentes Disciplines, telles que
la résistance des matériaux, Le béton armé, le béton précontraint, Le caractére
spécifique du calcul des ponts réside dans I’interdépendance des éléments de
structure soumis simultanément a des sollicitations combinées. Ce qui implique un
calcul minutieux dés le départ.
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Chapitre | Présentation génerale

[.2-Présentation du projet

Notre projet de fin d’étude porte sur 1I’étude d’un pont a poutres multiples
précontraintes par post-tension a EL TARF, le pont fait partie de I’ensemble des
ouvrages d’art de I’autoroute EST-OUEST, ce projet est localis¢ au PK361+376.69
jusqu’au PK361+535.79 il permet le franchissement du oued Bouna moussa.

Notre projet s’agit de deux ponts indépendants, on se contente d’étudier le pont
supportant la voie allant de I’ouest vers 1’est

[.2.1-Les données du projet

La conception d’un pont est entierement conditionnée par un certain nombre de
données, ces données sont de deux types :

1.2.1.1-Les Données fonctionnelles

Ensemble des caractéristiques permettant au pont d’assurer sa fonction
d’ouvrage de franchissement. Elles contiennent le tracé en plan le profil en long,
profil en travers, gabarit a respecte etc...

a) Tracé en plan

C’est la ligne définissant la géométrie de 1’axe de la voie portée pour notre
projet I’axe de ’autoroute présente un angle d’environ 75° par rapport a 1’axe de

I’oued alors le pont est bais¢ d’un angle de 75°la longueur total de 1’ouvrage est de
159.1m

b) Profil en long

Le profil en long est la ligne située sur I’extrados de I’ouvrage (couche de
roulement mise en ceuvre) définissant en €lévation le tracé en plan, 1’ouvrage présente
une pente longitudinale constante de 0.232% en allant de 1’ouest vers 1’est

¢) Le profil en travers

Le profil en travers est I’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et
les équipements de la voie dans le sens transversal,
comme décidé pour Chaque direction de 1’autoroute le pont contient 3 voies de 3.5m,
une bande d'arrét d'urgence de 1.0m a co6té de la barriere de sécurité et une bande
dérasée de 0.5m aupres la barriére centrale. La largeur totale de la chaussée (la
largeur roulable L) est de L,=12m, la chaussée présente un devers unique de 2.5%

1.2.1.2-Les données naturelles
Ces données Concernent le sol, les riviéres a franchir, leur hydrologie ...
a) Les données géotechniques

Les données géotechniques sont évidemment fondamentales dans 1’étude d’un
ouvrage, non seulement elles conditionnent le type de fondation des appuis, mais
elles constituent I’un des éléments du choix de la solution pour le franchissement
projeté, elles sont obtenues a partir d’une reconnaissance qui doit donner les
informations les plus complétes possibles sur le terrain naturel,

Pour notre site La compagne de reconnaissance géotechnique a réalisé les essais
suivants :

La réalisation d’un (04) sondages carottés
La réalisation d’essai de pénétration standard (SPT).
La réalisation d’essai préssiométreique de type Ménard
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L'analyse des carottes de sondages indique depuis la surface, la s€équence
lithologique suivante :

Sondage 1:
0.0m — 3.0m
3.0m—-5.0m
5.0m—9.0m
9.0m —32.0m
32.0m—33.5m

: limon sableuse

: sable

: limon sableuse

: argile organique
: argile limoneuse

33.5m —37.0m : argile
37.0m —40.0m : grave

Sondage 2:

0.0m—2.0m
2.0m - 18.0m
18.0m — 25.0m
25.0m — 32.5m
32.5m —40.0m

Sondage 3:

0.0m —4.5m
4.5m—26.0m
26.0m—31.0m
31.0m—41.5m
41.5m —45.5m

Sondage 4:

0.0m - 3.0m
3.0m-8.0m
8.0m—15.0m
15.0m —28.0m
28.0m —33.0m
33.0m —40.0m
40.0m — 48.0m

: sable avec gravier
: sable

: argile organique

: sable

: grave

: Limon sableuse

: argile organique avec sable
: sable avec argile

: grave

: sable

: sable avec gravier
: sable

: argile

: argile organique

: sable

: grave

: sable avec gravier

Considérant la nature géologique du sol au niveau du sondage qui montre la
présence d’argile et de graves de faible portance d’une épaisseur de Sm ~ 28m et
comme une couche de portance entre 31m ~ 37m de profondeur depuis la surface. Il
est recommandé donc de réaliser des fondations profondes encastrées en couche de

graves

b) Les Données hydraulique

Lorsqu’un ouvrage franchit un court d’eau il est indispensable de connaitre en
dehors du relevé topographique précis du lit les niveaux de 1’eau qui influent sur la
conception générale du franchissement et son implantation dans I’espace et aussi pour
apprécier certaines méthodes d’exécution, ces niveaux d’eau sont:

Le niveau des plus hautes eaux (PHE) : PHE=12.65m
Le niveau des plus basses eaux (PBE) : PBE=1.67m
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Chapitre | Présentation génerale

La connaissance des PHE permet de caler le profil en long de 1’ouvrage par ce
qu’il est d’usage de dessiner un pont en placant ses appareils d’appui
au-dessus de cette cote pour éviter leur détérioration a la suite d’immersions trop
fréquentes

La connaissance des PBE (étiage) et de ces périodes permet de phraser les
travaux de facon que les fondations soient exécutées dans les meilleures conditions
possibles

¢) Les affouillements

Les affouillements sont de deux types,
Les affouillements locaux, qui sont des surcreusements en forme entonnoir qui se
produisent a la base des piles et des points durs dans le lit, sous I’effet des
mouvements tourbillonnaires de 1’eau, I’autre type c’est I’affouillement général qui
est la mise en suspension de tout le fond du lit, sur une épaisseur quelque fois
impressionnantes, il faut signaler que les piles de forme circulaire ou a avant-bec
arrondis contribue fortement & diminuée ce phénomene

Pour le cas de notre pont qui est soumis a des hauts débits d’eau et donc a
I’affouillement on doit protéger les appuis contre ce phénomene

La protection contre les affouillements locaux consiste a disposé des talus
d’enrochement ou de boucliers de gabions mais cette solution reste limitée par ce que
on doit recharger périodiquement ces dernier car le courant a tendance de les
arrachés,
la meilleure solution (pour les deux types d’affouillement) c’est de descendre les
fondations au-dessus de la profondeur maximale des affouillements

1.2.1.2-Les donnés climatiques
a) Le vent

Les efforts engendrés sur les structures par ce phénomene naturel sont fixés par
de fascicule 61, titre II. Soit 1,25KN/m?2.

b) La température

L’effet de la température est pris en compte dans le calcul du joint de chaussée
(pour calculé¢ le souffle) et pour le calcul des appareilles d’appui (calcul de la
déformation di a la variation de la température) on adoptera des variations globales
de température variant de +30°C a -40°C, ces variations globales peuvent se
décomposer en une partie rapidement variable d’amplitude £10°C

a) Données sismologique

Un séisme est une succession de déplacements rapides imposés aux fondations
d’un Ouvrage sur une construction rigide, les efforts engendré par le séisme sont
identiques a ceux d’une accélération uniforme présentant une composante horizontale
de direction quelconque et une composante verticale.

Selon le zonage sismique du territoire national donné par le réglement
parasismique des ouvrages d’art RPOA2008 la Wilaya d'ELTAREF est classée dans la
catégorie « II a », c.-a-d. dans une zone de séismicité moyenne. Le coefficient
d’accélération de zone A sera =0.25 (groupe de pont 1 zone II a)
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Chapitre Il Caractéristiques des matériaux

I1. Introduction

La conception et le calcul d’un pont sont généralement conditionnés par le choix
et La qualité des matériaux de construction,
notre travail dans ce chapitre consiste & Donner les caractéristiques du béton, les
aciers actifs et passifs de construction en relation direct avec le calcul a venir.

I1.1-Le béton

Le béton est un mélange de constituants minéraux actifs (ciment) et non actif
(les granulats), d’eau et éventuellement d’adjuvant, constituants un ensemble
homogene

a) Dosage en ciment et classe de résistance

Le dosage en ciment et la classe de résistance varient suivant les caractéristiques
exigées : résistance mécanique, résistance aux agents agressifs et compacité, les
valeurs usuelles du dosage pour le béton armé varient de 350 a 400 Kg/m” et pour le
béton précontraint elles peuvent atteindre 500 Kg/m®

On utilise pour notre projet un béton de ciment type CPA de classe de résistance
32,5 dosé 4 400 Kg/m’
b) Dosage en granulats
Le dosage en granulats (gravier ou sable) est déterminé de fagon a avoir une
compacité optimale, on peut avoir cette compacité par 1’utilisation d’une gamme
assez compléte de dimension de granulats pour bien remplir les vides situés entre les
granulats les plus gros
¢) Poids volumique du béton
Le poids volumique du béton est de I’ordre de 22KN/m’
le poids volumique du béton armé ou du béton précontraint est pris égale 4 25KN/m’
(valeur imposée par les regles BAEL et BPEL)
d) Résistance du béton
> Résistance a la compression simple
Pour I’établissement des projets, dans les cas courants, un béton est défini par la
valeur de sa résistance a la compression a I’age de 28 jours dite valeur caractéristique
requise, celle-ci notéef, g
Pour notre projet on adopte les valeurs suivantes :
35 MPa pour le béton du tablier
feos=
27MPa pour le béton d’appui
» La résistance a la traction

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours, notée f;, est
conventionnellement définie par la relation :
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Chapitre Il Caractéristiques des matériaux

£;=0.6+0.06f; (unité :fj; et fjsont exprimées enMPa)

Pour notre ouvrage :

=0.6+0.06*35=2.7MPa pour le tablier

f=
=0.6+0.06*27=2.22 MPa pour les appuis

e) Variation dans le temps de f,,3

Pour j jours la résistance caractéristique a la compression du béton est donnée
par les régles BAEL et BPEL :

fe = fog.pourj > 28 jours

fy=—3J— fc28.  Pour j < 28
4.76+0.83j

jours

f) Déformations longitudinales du béton
» Déformations instantanées

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heures,
on admet, qu’a I’age de j jours le module de déformation longitudinale instantanée du
béton Ejvaut :

E; =110003/fcj (Ej et f,; en MPa).

> Déformations différées du béton

On admet que sous contraintes de longue durée d’application (supérieure a 24
heures) le module de déformation longitudinale différée est donnée par :

E,; =3700 y/fcj (E,; et f,; en MPa).

g) Déformations transversales du béton
Elles sont caractérisées par le Coefficient de poisson v qui est pris égal a :

v=0.2 pour les justifications aux états-limites de service (béton non fissur¢)
v =0 pour les justifications aux états-limites ultimes (bétonfissuré)
h) Contrainte de calcul du béton A I’E.L.U.
o 0.85f;
bu™
0 v,

Le coefficient 0 est fixé a « 1 » lorsque la durée probable d’application de la

combinaison d’action considérée est supérieure a 24h, a 0.9 lorsque cette durée est
comprise entre 1h et 24h, et a 0.85 lorsqu’elle est inférieure a 1h.
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Chapitre Il Caractéristiques des matériaux

1,5 en situations durables ou transitoires.

Yo =
1,15 en situations accidentelles.

I1.2-Les aciers

les aciers utilisés dans les ouvrages de béton précontraint sont de deux types :
les aciers actifs qui créent et maintient la précontrainte sur le béton
les aciers passifs nécessaire pour reprendre les effort tranchants ou limiter la
fissuration ou bien assurer le montage

I1.2.1-Les aciers actifs

Les aciers actifs sont utilisés pour mettre en précontrainte les structures de
béton, elles agissent en créant des efforts, elles seront soumises a des fortes tensions,
des chutes de tension dans le temps ainsi elles doivent :

Etre de trés bonnes qualités
Etre de trés fortes résistances élastique
Avoir une ductilité suffisante
Avoir une bonne résistance a la corrosion
a) Classes de résistance
On entend par classe de résistance les caracteres de garantie f, et ., qui
désigne :

foeg : Tésistance €lastique garantie

fore : Tésistance de rupture garantie
pour le cas de notre projet on utilise des cables (assemblages de plusieurs torons)
composés de torons T15 (toron monocouche un fil central et 6 fils périphériques) de

classe 1860 et dont les caractéristiques sont les suivantes :

Tableaull.1-caractéristiques de toron

Nature | Classe Diamétre Section free(MPa) | f,,(MPa)
(fore) (mm) (mm?’)
T15 1860 15.2 139 1660 1860

b) Relaxation

Le phénomeéne de relaxations de I’acier est un relachement de tension a
longueur constante, elle est caractérisée par la valeur de relaxation maximale a 1000
heures, les armatures de précontraintes sont classées en 3 groupes, pour notre projet
nous optons le groupe des armatures de tres basse relaxation (TBR) p1goon=2.5%
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Chapitre Il Caractéristiques des matériaux

¢) Module de Young
Le module d’¢élasticité longitudinal "Ep" des aciers de précontrainte est pris
égalea:
Ep =200 000MPa pour les fils et barres.
Ep =190 000MPa pour les torons.
d) La limite élastique

La limite ¢élastique conventionnelle des aciers de précontrainte représente 90%
de la résistance garantie f,,., ce qui fixe cette limite a 6,=0.9x1660=1494MPa

e) La relation contrainte-déformation

dans le calcul en état limite ultime, 1l est nécessaire de connaitre la relation entre
contrainte et déformation aux différents stades de calcul, le BPEL donne pour les fils
et les torons les équations de calcul suivantes :

Oqgfpeg . _ _:
pour ;<= "=, la contrainte de calcul vaut 6,—¢, E, avec yp=1.15

0.9,
pour g,>—2
Epyp

,0p est déterminer par la relation suivante

5

o (0]

£, = =+ 100 (y” P _ 0.9)
Ep peg

I1.2.2-Les aciers passifs

Les aciers passifs sont les aciers courant a haute adhérence comme celle utilisé
pour le béton armé, ils sont utilisé pour :
reprendre les efforts de traction pour les zones tendues de béton
reprendre 1’effort tranchant
pour le cas de notre projet on utilise des aciers FeE400 (limite élastique =400MPa)

type 1
a) Module de Young

Le module d’¢lasticité longitudinal "E" des aciers passifs est égale a :
E=200000MPa

b) La relation contrainte déformation

Pour le calcul a L’ELU le BAEL donne les équations suivantes
pour &,<f./y;Eg la contrainte vaut 6;=¢;xEg
pour e>f./ vEg la contrainte vaut o,=f./ v, avec

vs : coefficient de sécurité pris égal a 1.15 dans le cas général et 1 dans le cas
accidentel
pour le calcul a L’ELS on ne limite pas la contrainte sauf dans le cas ou la fissuration
est jugée préjudiciable ou trés préjudiciable

La contrainte d’un acier de type HA est limitées dans le cas d’une fissuration
préjudiciable par o, = MAX(0.5f ,110,/nf;(MPa)
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Chapitre Il Pré dimensionnement et caracteéristiques du tablier

[I1.1-Présentation de la structure

Les ponts a poutres Préfabriquées Précontraintes par Post Tension (VIPP) font
partie de la famille des ponts a poutres sous chaussée en béton.

Le tablier est constitué de poutres longitudinales en béton précontraint de
hauteur constante, Solidarisées entre elles par des entretoises et un hourdis en béton
armé de faible épaisseur supportant laChaussée.

Les ouvrages de type VIPP sont largement utilisés dans la gamme des ponts de
Moyenne portée. L'ouvrage, comportant une succession de travées indépendantes, a
constituéune des premicres applications de la précontrainte dans le domaine des
ponts, du fait de sasimplicité, Ce type d'ouvrage est relativement massif du fait de son
¢paisseur importante, et cette impression est renforcée lorsque la bréche est de faible
hauteur ou que le tablier est large.

III.1.1-Les avantages et les inconvénients

> Les avantages
Le principal avantage de ce type de structure est li¢ & son mode de construction
qui permet d’éviter le recours aux cintres s’appuyant sur le sol

La préfabrication apporte un intérét évident, tant sur le plan technique que sur le
planEconomique; Meilleur utilisation de la matiére ;

Possibilité de rendre indépendante la fabrication des poutres du reste du chantier

Le fonctionnement isostatique de la structure la rende particuliérement
insensible auxDéformations imposées en particulier aux tassements différentiels des
appuis et aux effetsDu gradient thermique.

» Les inconvénients
Ce type de pont ne s’adapte que plus difficilement aux franchissements biais ou
courbe

La structure a poutres est plus sensible que les structures massives aux chocs
Transversaux de véhicules hors gabarits.

II1.2-Implantation des appuis

L’implantation d’un ouvrage d’art est souvent fixée par le projet routier qui
I’englobe. S’ilS’agit de franchir une grande bréche ou un fleuve, cette implantation
doit étre examinée avec Soin. La situation favorable se présente lorsqu’une
collaboration efficace s’instaure entre le Spécialiste de la route et celui des ouvrages
d’art.

Pour notre projet I’implantation des appuis sera faite de fagona s’¢loignée le
plus possible de la sinuosité du oued ce qui fixe le nombre de travée a cinqg et la
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Chapitre Il Pré dimensionnement et caractéristiques du tablier

longueur d’unetravée a 31m

Fig. III.1-implantation de 1’ouvrage
I11.3-Pré dimensionnement des éléments du tablier

Le pré dimensionnement qu’on va donner est pres par des considérations de
résistance mécanique
le pré dimensionnement se fait selon les documents SETRA

[II1.3.1.-Pré dimensionnement de la poutre

- il

=

Ht

b0

-
Fig.III.2-section de la poutre a pré¢ dimensionnee
» La hauteur Ht
L'¢lancement usuel des poutres se situe aux environs de 1/17 et 1/20 de la portée
pour L=30m on trouve 1.5<Ht< 1.76m on adopte 1.6m
» Le nombre de poutres(N)
Le nombre des poutres est déterminé par la formule suivante :
N=(La/d)+1
La : entraxe entre les poutres d’extrémité, égale al2m
d : entraxe des poutres : 1,5 <d <2,5

On fixe I’espacement a: d =2 m
N=(12/2)+ 1 =7 poutres. Donc N =7 poutres
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Chapitre Il Pré dimensionnement et caracteéristiques du tablier

a) Les Dimensions de la table de compression.
» La Largeur de la table de compression (b)

La largeur de la table de compression dépend de nombreux critéres, Pour alléger
les poutres et faciliter la manutention, il faut réduire le plus possible la largeur des
tables de compression mais il ne faut pas descendre en dessous d'une largeur voisine
de 60% de la hauteur, parce qu’il y a un risque de déversement des poutres qui
parvient lors de la manutention

0,6 Ht< b <0.7 Ht (Ht=1.6m).
0.96m<b <1.12m
Onprend:b=1m
Pour le coffrage de I’hourdis on utilise des prédalles en béton armé. Simplement
appuyés sur les extrémités des tables de compression donc il faut dégager les
dimensions de 5cm x 4 cm. sur les deux extrémités de la table de compression.
» L’épaisseur de la table de compression (e)
12cm<e <15 cm Donc on fixe : e = 12cm
b) Le Talon

Les talons des poutres, constituant la fibre inférieure de la structure, ils doivent
permettre de loger les cables de précontrainte dans des bonnes conditions d'enrobage
et d'espacement,

» Largeur du talon (Lt)

La largeur du talon varie entre 50 <Lt< 80 cm On prend la valeur Lt=55cm,

> épaisseur du talon (et)

On prend e, = 25 cm

¢) ’ame
> Epaisseur de I’ame en travée (b0)

En zone médiane, ou l'effort tranchant est faible, les Ames sont dimensionnées
au minimum Constructif dans le but d'alléger le plus possible les poutres. Dans cette
zone la détermination de I’épaisseur de 1I’ame est conditionne surtout par I'utilisation
du type du coffrage,

Dans la supposition d’un coffrage métallique b0 varie : 18 <b0 <25c¢m
On fixe : b0 =25 cm

» Epaisseur de I’ame aux abouts d’appuis (b0)

Au voisinage des appuis, les ames sont dimensionnées pour résister a l'effort
tranchant, ce qui conduit généralement a réaliser un épaississement d'ame, appelé
blochet, sur une longueur qui peut atteindre le quart de la portée, au droit de cette
zone L’¢épaisseur de 1'ame varie 25 <b0 < 35cm
On fixe : b0=30cm, et concernant la longueur de 1’épaississement (L) on prévoit en
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Chapitre Il Pré dimensionnement et caractéristiques du tablier

premier lieu une variation linéaire de 0.5m (de fagon a avoir une pente qui ne dépasse
pas1/3) puis unelongueur constante de 4m sur chaque extrémité

d) Goussets
» Gousset du talon

Il permet d’avoir une bonne mise en ceuvre du béton et conduit a faciliter le
relevage des cables de précontrainte. Pour ces raisons il faut avoir une tangente de
I'angle comprise entre 1 et 1,5, On prend o de gousset 53°
En travée : e3=20cm.A I’appui: e 3= 16.66cm.

» Goussets de La jonction de I'Ame et de la table de compression:

La face inferieure de la table de compression présente une 1égere pente qui est
prise égale a 6=7.8°
En travée: e1=3.08cm.
A Pappui: e1=2.74cm
La jonction de I'ame avec la face inferieur de la table de compression est assurée par
un autre gousset supérieur qui a pour role de :
Facilité, par sa forme, la mise en oeuvre du béton
il permet de loger les ancrages des cables relevés en travée dans des bonnes
conditions. Dans la pratique, ses dimensions sont voisines de 15 cm x 15 cm.
Pour notre projet on prend les dimensions : 15 cm x 10 cm

=)
o
12

12

e JO0E o o = _Jl_.

\
JO

Fig.111.3 Dimensions de la section des poutres sur appui (a gauche) et en travée
(a droite)

\

o
' 16,66
a7
“\:a }
a4
148

!T
25
|

Promotion 1012 Page 15



Chapitre Il Pré dimensionnement et caracteéristiques du tablier

I11.3.2-Pré dimensionnement de 1’hourdis

On utilise un hourdis général c.-a-d. un hourdiscouler sur place et réalisé¢ au-
dessus des poutres sur toute la largeur du tablier.Les coffrages utilisés pour couler
I’hourdis sont des coffragesperdus en béton armé. Simplement appuyés sur
lesextrémités des tables de compression

> Longueur d’hourdis
La longueur de I’hourdis est égale a la longueur des poutres,
» Largeur de ’hourdis

La largeur de I’hourdis est déterminée en tenant compte de la largeur roulable,
la largeur des Trottoirsil est fixé a 13m

> Epaisseur de I’hourdis

L’¢épaisseur de I’hourdis varie selon 1’entraxe des poutres, plus 1’entraxe est
grand plusl’épaisseur de 1’hourdis est grande pourrépondre mieux aux efforts de
flexionsTransversale; 1’épaisseur de 1’hourdis varie entre : 20 <h0 < 30
On fixe pour notre pont : h0 = 22cm
Pour le coffrage on utilise des prédalles de dimensions 109cm x 3.5¢cm

I11.3.3-La zone d’about

L’about d’une poutre c’est un débord au-dela de 1’axe des lignes d’appui il
permet 1’ancrage du cable de précontrainte a la partie inférieure (cable destiné a bien
comprimé la partie inferieur de la poutre reposant sur un appareil d’appui pour éviter
tout rupture fragile) de la poutre il est généralement de 1’ordre de 50cm a 60cm

On fixe une valeur de 50cm
I11.3.4-Pré dimensionnement des entretoises

On utilise seulement des entretoises sur chaque extrémité detravée (au droit des
lignes d’appui)
Ces entretoises assurent I’encastrement en torsion des poutres et servant comme

support pour le vérinage du tablier, lorsqu’un changement des appareils d’appui est
nécessaire

Leur épaisseur dépend essentiellement des conditions de bonne mise en oeuvre
du béton, et les efforts qu’elles sont amenées a subir du fait de leur role de
rigidification de la section transversale elle est généralement de I'ordre de 25 a 30 cm.

Pour notre pont On fixe une épaisseur de 30cmet une hauteur constante entre les
parements inferieur de I’entretoise et la face supérieure de 1’hourdis de 118.34cm
pour facilite I'acces aux appareils d'appuis.sa longueur =200x6-30=1170cm (6 c’est le
nombre de poutres et 200cm c’est I’entraxe entre poutres)
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I11.3.5-Les équipements du tablier

Par définition, ces éléments ne participent pas a la résistance de I’ouvrage.Leur
incidence est par contre majeure sur I’aspect (notamment les cornicheset les
dispositifs de retenue), sur la sécurité des usagers (dispositifs de retenue et bordures
de trottoirs)et la pérennité de I’ouvrage (étanchéité, assainissement, ...).

> Etanchéité

Le systeme d’étanchéité des tabliers a pour objectif de protéger la
structureBéton des diverses agressions générées par les eaux pluviales il permet
d’éviter la pénétration d’agents chimiquesagressifs et la corrosion des armatures du
béton du tablier et donc de garantirla durée du service de 1’ ouvrage, il est mis en
place sur la totalité de la surface horizontale du tablier (chaussée, trottoirs). Il est
raccordé aux points singuliers (pénétrations, avaloirs, joints dechaussées, etc.).

» Couche de roulement

Les couches de roulement mises en oeuvre sur les tabliers d’ouvrages routiers
ou autoroutiers sont similaires, a celles utilisées sur chaussées courantes. Elles
doivent offrir un bonuni, des caractéristiques antidérapantes et présenter une
adhérencepérenne avec le systeéme d’étanchéité. Leur épaisseur est de I’ordre de6 a 12
cm, en fonction des formulations et du trafic pour notre projet elle est fixée 6cm

> Les trottoirs

Le role des trottoirs est de protéger les piétons, en les isolantsen général par
simple surélévation de 16 cm a 20 cm, de la circulation automobile, pour les ponts
autoroutiers on n’utilise pas les trottoirs mais seulement s’il est nécessaire on utilise
un passage de service d’environ 40cm qui assure aussi I’encastrement des dispositifs
de retenuePour notre pont on adopte un passage Slecmx21cm

> Dispositifs de retenue

Les ponts sont équipés de dispositifs de retenue qui permettent d’assurer la
sécurité des piétons, des usagers et des véhicules circulant sur I’ouvrage.
Cesdispositifs peuvent étre :

Des garde-corps pour les piétons,
Des barrieres de niveau N (parfois dénommés glissieres) pour les véhiculeslégers,
des barrieres de niveau H pour les cars et les poids lourds,

Le choix des dispositifs de retenue est conditionné par un certain parametres tel
que le type de de la voie porté (autoroute route expresse ...) de ’'implantation de
I’ouvrage (milieu urbain ou rase compagne....) présence ou non de piétons,

Pour notre pont (pont autoroutiers ou la circulation piétonniéres n’est pas
autoriser) on est obligé aassurer la sécurité du poids lourd il est doncopportun de
choisir des barric¢res de niveau H
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Sur le c6té gauche (cote du terre-pleincentral) on opte des séparateurs continus
en béton coulé en place de type GBA (masse de 570kg/m), tandis que dans le coté
droiton opte le type BN4caractérisé par une masse linéaire de 65kg/m, les supports de
ce type de barriére transmettent a leur encastrement :

Une force transversale de 300KN
Un moment concomitant d’axe longitudinal de 200KNm

Fig.II1.4-séparateur de type GBA (a gauche) et barricre de type BN4 (a droite)
> Les appareils d’appuis

Les appareils d’appui sont des éléments de structure qui assurent la liaisonentre
le tablier et les appuis (piles et culées) et ils ont pour fonction de transmettreles
efforts (horizontaux et verticaux) entre un ¢lément et son support tout en autorisant
certainsdegrés de liberté.

Pour notre projet on utiliseles appareils d’appui les plus utilisés sur les ponts
courants qui sont les appareilsen élastomeére fretté. Ils sont constitués d’un empilage
de feuillets d’¢lastomere(néoprene d’épaisseur de 8 a 16 mm) associés par
vulcanisation a desfrettes en acier doux. Ce systeme de frettage leur permet de
résister a des tauxde compression tres €levés. Leur dimensionnement sera abordé par
la suite

> Joints de chaussées

Les joints de chaussées permettent d’assurer la transition entre le tablier et
leschaussées adjacentes a I’ouvrage ou entre deux ouvrages discontinus, et
remplissantles conditions suivantes :

J assurer la libert¢ de mouvement du pont ;

° donner une continuité de la surface de roulement ;

o ne pas étre une source de bruit et de vibration ;

° avoir une bonne étanchéité ou une bonne évacuation des eaux.

Il existe plusieurs type de joint de chaussée, les paramétres déterminant pour le
choix d’un modele de joint sont : le souffle (le déplacement relatif maximal prévisible
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des deux éléments en regard, mesuré entre leurs deux positions extrémes) et le trafic.
Le calcul du souffle et choix du type de joint de chaussée sera abordé¢ par la suite

> Les corniches

Les corniches font partie des éléments les plus visibles de 1’ouvrage. Elles ont
pour fonction d’habiller et de protéger les bords du tablier, de couronner et
desouligner la continuité du profil en long.

On adopte des corniches préfabriquées en béton armé, d’une aire de section
transversale=870cm’

> Dispositif d’évacuation des eaux

Ces dispositifs sont destinés a assurer 1’écoulement et 1’évacuation des
eauxpluviales sur le tablier. Ils permettent une protection du tablier contre les
infiltrationsdans la couche de roulement et une évacuation rapide de I’eau sur
letablier, afin d’éviter tout risque d’inondation de la chaussée.

I11.3.6-les Plots parasismiques

Ce sont des dispositions qui ont pour but d’éviter les déplacements entre le
tablier et ces appuis en cas d’un séisme,
on prévoit pour notre pont des plots implanté transversalementsur les appuis, la
hauteur de ces butés h doit étre supérieure a la hauteur de ’appareil d’appui plus la
hauteurdu dés d’appui plus 10cm on prévoit alors une hauteur de 40cm avec un jeu de
2 cm entre le parement du plot et le parement du dé d’appui pour que les
déformations soit libre
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[1l.4-Caractéristiques géométrigues des sections
a) Définitions
» Lasection brute

La section brute c’est la section du béton seul c.-a-d. celle définie par les dessins
du coffrage elle est utilisée pour le calcul du poids propre, celui de l'inertie,

> La section nette

La section nette c’est la section qu’on obtient a partir de la section brute, en
soustrayant les aires brutes des vides longitudinaux, comme on connue pas a priori les
aires brute des vides on utilise alors des formules qui approche les résultats réels
cette section est utilisé pour les calculs approché en béton précontraint

b) Notations

(A) : 'axe pris au niveau de la fibre inférieure extréme
h; :hauteur de la section élémentaire (i)

b;:largeur de la section élémentaire (i)

R; : I'aire de la section du rectangle élémentaire (i) #

T;: I'aire de le section du triangle élémentaire (i) K ; /J
Z; : position du C.D.G. de la section (i) par rapport a :

I'axe.(A) :

lop : Moment d’inertie d’une section brute élémentaire Y

G
Pour une section triangulaire lg,= bh®/36 :
Pour une section rectangulaire lg,= bh3/12 m
Ma,: Moment statique de la section brute considérée .
par rapport a (4)

lab: Moment d’inertie de la section brute considérée par rapport a( A)

mMan: Moment statique de la section nette considérée par rapport a (A)

lan: Moment d’inertie de la section nette considérée par rapport a (A)

Vy: distance entre le centre de gravité de la section brute considérée et la fibre
extréme supérieure

V,: distance entre le centre de gravité de la section nette considérée et la fibre extréme
supérieure

V’p, : distance entre le centre de gravité de la section brute considérée et la fibre
extréme inferieure

V’,,: distance entre le centre de gravité de la section nette considérée et la fibre
extréme inferieure

Igp : Moment d’inertie de la section brute considérée par rapport au centre de gravité.
Ign : Moment d’inertie de la section nette considérée par rapport au centre de gravité.
By: I'aire de la section brute considérée
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pré dimensionnement et caractéristiques du tablier

B, : 'aire de la section nette considérée

les caractéristiques nette des sections sont données par les formules approchées

suivantes :

B, (nette) = B, (brute) - 5%B,, (brute)
My, (nette) = my, (brute) -5% mp,(brute)
lan (nette) = I (brute) — 10% lap(brute)

V=
Bn

IGn= IAn_ Man X \Y

Rendement géométrique:p =

Man

et v=h-v’

IGn
(VxV'xBy)

[11.4.1-Caractéristiques géométriques de la section médiane de la poutre seule :

Tableau lll.1.Caractéristiques géométriques de la section brute de la poutre seule

section | h b 2xbxh | Z(cm) | mp=BXZ | I, (cm? | ,p=10b+BxZ>
(cm) | (cm)| (cm?) (cm’) (cm?)

R1X2 4 -5 -40 158 -6320 -53.33 -998613.33

R2X2 12 37.5 | 900 154 138600 10800 21355200

T3X2 3.08 | 225| 69.3 146.97 | 10185.021 | 36.52 1496929.06

R4X2 3.08 | 15 92.4 146.46 | 13532.904 | 73.045 1982102.16

T5X2 10 15 150 141.58 | 21237 833.33 3007567.79

T6X2 20 15 300 31.66 9498 6666.67 307373.34

R7X2 25 15 750 12.5 9375 39062.5 156250

R8X2 160 12.5| 4000 80 320000 8533333.33 | 341133333.33
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Fig.lll.4- Section médiane de la poutre seule

Tableau.lll.2-caractéristiques géométrique brute et nette de la section médiane de

la poutre seule

B, brute (cm?) 6221.7

B, nette (cm?) 5910.615
map, brute (cm’) 516107.925
masnette (cm®) | 490302.529
V’p(cm) 82.95

V'n (cm) 82.95

Vn (cm) 77.05
len(cm®) 14625533.34
B,(cm?) 5910.615
Rendement géomatiquep(%) | 38.71

I, brute (cm?)

61440142.36

Ix, Nette (cm?)

55296128.12

e, brute (cm?)

18627504.3

lgnnette (cm?)

14625533.34
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l1l.4.2-Caractéristiques géométriques de la Section médiane (poutre +hourdis) :

200

22

160

—x

o~

95

|

Fig.ll.5.section médiane de la poutre plus hourdis

Tableaull.3des caractéristiques géomatiques de la section de la poutre et I’hourdis

Section h b By Z map(cm?) | lgs(cm®) la(cm?)
(cm) | (cm) | (cm?) | (cm)

Sectionde | - - 6221.7 | 82.95 | 516107.92 | 8590752.07 | 61440142.36

la poutre

Sectionde | 22 200 | 4400 171 752400 177466.67 | 128837866.67

L’hourdis

Promotion 2012

Page 23




Chapitre 111

pré dimensionnement et caractéristiques du tablier

Tableaux lll.4-caractéristiques géométriques brute et nette de la section médiane

(poutre plus dalle)

B, brute (cm?) 10621.7

B, nette (cm?) 10310.61
myp brute (cm®) | 1268507.92
V'p(cm) 119.42

man Nette (cm?®) | 1242702.52

5 brute (cm?)

190278009.03

5, nette (cm?)

184133994.7

lgp brute (cm?)

38800496.43

lganette (cm?)

34351058,87

V' n (cm) 120.53

Vn (cm) 61.47

lgn(cm?) 34351058,879
B,(cm?) 10310.615
Rendement géomatiquep(%) | 44.96

Il 4.3-Caractéristiques géométriques de la Section d’about de la poutre seul:

on utilise les mémes notations que celle de la section médiane

Tableau lll.5Caractéristiques géométriques de la section de la poutre seule :

IAb =

Section h (cm) b (cm) B (cm?) Z (cm) m“’;BXZ 10b (cm?) |0b+BxZ2
(cm?) 4

(cm®)
R1x2 4 -5 -40 158 -6320 -53,33 -998613,33
R2x2 12 35 840 154 129360 10080 19931520
T3x2 2,74 20 54,8 146,97 8053,956 22,86 1183712,77
R4x2 2,74 15 82,2 146,46 12039,01 51,47 1763285,12
T5x%2 10 15 150 141,58 21237 833,33 3007567,79
T6x2 16,66 12,5 208,25 31,66 6593,19 3211,16 211951,71
R7x2 25 12,5 625 12,5 7812,5 32552,08 130208,33
R8x2 160 15 4800 80 384000 10240000 40960000

Tableaux Ill.6-des caractéristiques géométriques brute et nette de la section d’about

(section de la poutre seule)

B, brute (cm?) 6720.25

B, nette (cm?) 6384.237
myp brute (cm’) 562775.663
ma, Nette (cm?) 534636,88

|5 brute (cm?)

66189632.41

I, nette (cm?)

59570669,17

g, brute (cm?)

19060962.06

lgnnette (cm?)

14800176.84

V'n(cm) 83,74
Vn(cm) 76.26
lgn(cm®) 14800176.84
B,(cm?) 6384.237
Rendement géomatique p(%) | 36.30
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[1l.4.4Caractéristiques géométriques de la Section d’about de la poutre plus

hourdis :

Tableau Ill.7 caractéristiques géométriques de la section de la poutre et I'hourdis

Section h (cm) b (cm) B, (cm?) | Z (cm) map(cm?) | lop(cm?) Iap(cm®)
Section de | - - 6720.25 | 83.74 562775.6 | 1028669 | 6618963
poutre 63 7.53 241
Section de | 22 200 4400 171 752400 177466.6 | 1288378
L’hourdis 7 66.67

Tableaux I11.8.des caractéristiques géométriques brute et nette de la section d’about

(section de la poutre plus hourdis)

B, brute (cm?) 11120.25

B, nette (cm?) 10784,23

myp brute (cm®) | 1315175,663
m,, nette (cm?®) | 1287036,88

Ix brute (cm?) 195027499,07
Ian Nette (cm?) 188408535,839
g, brute (cm?) 39494825,164
lgnnette (cm?) 34813554,58

V' n(cm) 119,34

V n (cm) 62,65
lgn(cm?) 34813554,58
B,(cm?) 10784.23
Rendement géomatique p(%) | 43,17
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Chapitre IV calcule des charges et surcharges

[V-Calcule des Charges et surcharges

[V.1-Calcul des charges permanentes du tablier

Les charges permanentes sont définiesa partir des dimensions exactes deséléments

constituant le tablier, le volume ainsi trouvé étant multiplié par le poidsvolumiquedu

matériau qui est de 25KN/m’ pour le béton armé ou précontraint,
Les charges permanentes du tablier comprennent :

Le poids propre des ¢éléments porteurs (qu’on appelle aussi charges permanentes CP):

poutres, dalle, entretoise

Le poids propre des éléments non porteurs (complément des charges permanentes CCP) :

trottoirs, corniche, glissiéres de sécurité, revétement
IV.1.1-Calcul des Charges permanentes CP

a) Les Poutres

1.6m

4m {Q__.Sr__rj 11m .

e o ——catt -

Fig.IV.1- vue longitudinale d’une demi-poutre

le poids totale d’une poutre est : Mt=M1+M2+M3
Mi= Li x poids volumique du BP x By, tel que :
M 1=poids totale de la partie de la poutre engendrée par la section brute de mi porté
M?2= poids totale de la partie de la poutre engendrée par la section brute d’about
M3=poids de la partie de la poutre engendrée par la section brute d’épaississement
By :aire de la section brute i et Li=sa longueur;
B.,;=0.622 m’et L1=22m,By,=0.672m’et L2=8m,B,;=0.647m’et L3=1m
Donc M1=22 x0.622 x.25 =342.10KN
M2=8x.0.672 x.25 =134.40 KN
M3=1x.0.647 x.25 =16.18t KN
=le poids total d’une poutre : Mt=342.10+134.40+16.18=492.68KN
le poids total de tous les poutres (7poutres) :CP1 =492.68 x 7=3448.76KN
et par métre linéaire CP1=3448.76/31=111.2KN/ml
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b) La Dalle

L’¢épaisseur de la dalle=0.22m et la largeur =13m
donc CP2=0.22x 13 x25=65KN/ml
= Le poids total CP=CP1+CP2=111.2+65=176.2KN/ml
¢) Lesentretoises

I’épaisseur de I’entretoise =0.30m et sa hauteur =1.18m tandis que sa longueur
=11.7m donc le poids total d’un entretoise =1.18x0.3x11.7=4.14KN,
pour les deux entretoise on a un poids total =4.14x2=8.28 KN

IV.1.2-Calcul des Complément des charges permanentes
a) Le Revétement (couche de roulement +étanchéité)

La largeur du revétement=12 m et son épaisseur =0.06m
M;=24 x 12 x 0.06=17.28KN/ml

b) Les trottoirs

Pour notre pont on n’apas des trottoirs mais seulement un socle en béton armédu
cotédroitpourassurer 1’encastrement de labarriere BN4
Iaire desurface de ce socle=0.51x0.21=0.107m’
donc le poidsdu socle = 0.107x 25=2.67KN/ml

¢) Les corniches

L’aire de la section transversaled’une corniche=870cm?, on obtient alors un poids
linéaire pour les deux corniches =2 x 0.087x25=4.35KN/ml

d) Lesdispositifs de retenue

Dans le c6té droit on a unebarriere type BN4 dont le poids =0.65KN/ml
dans le c6té gauche un séparateur continu en béton de type GBA dont le poids
=5,70KN/ml

e) Lesprédalles
L’aire de section d’une prédalle=1.09x0.035=0.038m"
le poids total des prédalles(6) =6x0.038x25=5.7KN/ml
Enfin on obtient :
> le poids du complément des charge permanentes CPP :
CPP=17.28+2.67+4.35+0.65+5.70+5.70=36.35 KN /ml
> le poids total du tablier par métre linéaire :
G=CP+CPP=176.2+36.35=212.55KN /ml
> Le poids total du tablier=212.55x 31+8.28=6597.33 KN
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calcule des charges et surcharges

Tableau.IV.1-récapitulatif des résultats de calculs

désignations Poids linéaire Poids total(KN)
(KN /ml)

CP 111.2 34472
Dalle 65 2015
entretoises - 8.28

CPP revétement 17.28 535.68
trottoir 2.67 82.77
Corniches 4.35 134.85
Dispositifs de 6.35 196.85
retenue
Pré dalles 5.7 176.7

Poids total du tablier 212.55 6597.33

IV.1.3-Les sollicitations engendrées par le poids propre

L’effort tranchant

I’effort tranchantmaxest au droit des appuis (réactions)

La portée L=30m (portée biaise)

GE=4.14KN
M=0
/ 15m

[ ]

R1b=4.14KN

L

[ 3

R1a=4.14KN

Fig.IV.2 action des entretoises

les réactions dues par les entretoisesseuls : Rja=R;b =4.14KN
les réactions dues au poids total sans tenir compte du poids de I’entretoise

R,a=R,b =G x '2“——212.55>< 32”——3188.25 KN
donc les réactions totales :R,,,,=Ra=Rb=3188.25+4.14=3192.39KN

Lemoment fléchissant

_ . , L
Le moment fléchissant est max a mi travée x= s

Le moment fléchissant due par les entretoises seuls est=0 et par le poids total

—212.55x 322——2391 1.88KNm

LZ

1\/ImaX:CI>< a
8
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IV.2-Calcul des sollicitations maximums dus aux surcharges

Les surcharges a prendre en compte pour le calcul des ponts routiers sont définies par
le fascicule 61 titre 2,ces surcharges sont
Le systeme de chargesA(L).
le Systeme de charges B (systéme Bc et systéme Bt, et systéme Br)
Les charges militaires (systéme Mc (Mc80., Mc120) )
Les Charges exceptionnelles (convoi type D )
Les surcharges de trottoirs.
La surcharge dus au vent

Avant de commencer le calcul des surcharges le fascicule 61titre 2introduit les
définitions suivantes :
largeur roulable L, :largeur mesuré entre bordure ou dispositifs de retenue pour notre pont
L=12m
largeur chargeable L. :L.=L,s’il y a des bordures ou L, diminuée de 50cm le long de
chaque dispositif de retenue ;lorsqu’il existe ,pour notre pont on a des dispositifs de retenue
sur les deux bords alors :
L.=L—2x05=12—-1=11m
nombre de voies :n=la partie entiére(L./3=11/3=3)=3voies
classe de pont :on a L,=11m>7m donc le pont est du premiére classe

IV.2.1-Le systeme de chargesA(L).

Le systéme A(L) se compose d’une charge uniformément répartie dont la I’intensité
dépend de la langueur(L) chargée suivant la loi :

A(L)=23+ % (KN“M?) cette charge tient compte des majorations pour effets
dynamiques
L : la langueur chargée exprimée en m,
IV.2.1.1- Regles de détermination des zones a surcharger
> Dans le sens transversal

Il faut chargée un nombre entier de voies de circulation, en fonction de la classe du
pont et du nombre de voies chargées, la valeur de A(L) est multipliée par le coefficient a,
du tableau suivant :

Tableau IV.2- valeur du coefficient a,

Nombre de voies 1 2 2 4 =5

chargées

Classe | Premiére 1 1 09 1{0.75 | 0.75

du pont | Deuxiéme 1 0.9 | - - -
Troisi€éme 09 |10.8 |- - -
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La charge A (L)=a;xA(L) ainsi obtenu doit étre multipliée par un autre
coefficienta,,a,=vy/v
v : largeur d’une voie, vy=3.5m pour un pont de premicre classe
donc la charge aappliquer sur toute la largeur des voies considérées est: A,(L)=a;xa,xA(L)

» Dans le sens longitudinal :

I’effet max d’une charge uniformément repartie d’étendu variable sur une poutre
isostatique s’obtient en utilisant les lignes d’influence :
le moment fléchissant max pour I’ensemble de la poutre est situé a mi porté en chargeant la
totalité de la poutre (entre zéros de ligne d’influence)
I’effort tranchant maxpour I’ensemble de la poutre estau droit des appuis en chargeant la
totalité de la poutre(limite de la région de la poutre pour laquelle les ordonnées de la ligne
d’influence sont de méme signe)

IV.2.1.2-cas de chargements et détermination des sollicitations

» 1%cas : une voie chargée

On a A(L)=2.3 + —2_ = 10.87 KN/m®

30+12
Pont de 1%“classe, nombre de voies chargées = 1, v=3.5m

donc d’apres le tableau ci-dessus :
a; =1 eta,=3.5/3.5=1
donc : Ay(L)=A (L) xal x a2 x V=10.871 x 1 x 1 x3.5=38.05KN/ml
> les sollicitations max

L’effort tranchant max_
la portée L=30m

Ra=Rb=A, (L) x Z=38.05x >=570.74 KN

’ . L
Le moment fléchissant max (x= 5)

32

Mai=Ay (L) X = =38.05% 22-4280.51 KNm

> 2™ cas : deux voies chargées :

Pont de 1%“classe, nombre de voies chargées = 2
a;=1eta,=1
A L)=A (L)xa; xa,x2xV=10.87x1x 1 x 2x 3.5=76.1KN/ml

» Les sollicitations

L’effort tranchant max
Ra=Rb=A, (L) x 2=76.1x 2 = 1141.47 KN
Le moment fléchissant max (x= E)

Mau=As (L) X = =76.1% 22=8561.03KNm
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> 3™ cas : trois voies chargées

Pont de 1"“classe, le nombre de voies chargées = 3
a4;=0.9 et a,=1
Ay(L)=A (L) x a; X , x 3x V=10.87 x 0.9 x 1 x 3x 3.5=102.73KN/ml
> Les sollicitations_

L’effort tranchant max

Ra=Rb=A, (L) x ';——102.73>< = = 1540.97 KN
Le moment fléchissant max (x= E)

L? 302
M =A, (L) % = =102.73x% —8—~=] 1557.24 KNm
IV.2.2.-le Systeme de charges B_

Il comprend trois systémes distinctes B, B, B,
Les charges du systéme B sont multipliées par le coefficient de majoration dynamiqued
donné par la formule suivante :

0.4 0.6
o=1+ +
1+0.2L 1+4g

Tel que
L : portée de la travée étudiée
G : poids total de la dite travée
S : poids total maximal des essieux du systeme B(aprés multiplication par le coefficient b)
disposée sur cette travée

IV.2.2.1.-Systeme B¢
Le systeme B¢ se compose de deux camions (file) de poids individuel =300KN,
IV.2.2.2-Les regles de dispositions du convoi de maniére a obtenir 1’effet maximum

La disposition ainsi que la distance entre deux camions d’une méme file dans le sens
longitudinale est donnée par la figure suivante :
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Longitudinalement

z,f-ﬂml 450m [1.5m] 450m | 450m | 5mf2,50n
¥ GOKN Y 60KN
ransversalement
120KN ¢ ¢ 120KN 120N ¥ w [20KN I y

450m 1.5m
.« re >

200 m

0.5m

200 m
Enplan

Fig. IV.3-représentation schématique du systéme Bc
> Dans le sens transversal

le nombre maximal de files que 1’on peut disposer= nombre n de voies de circulation,
il ne faut pas mettre en plus méme si cela est géométriquement possible
le systeme B, est affecté par un coefficient b (coefficient de dégression transversale) qui
tient en compte de la classe du pont et du nombre de file disposé :

Tableau I'V.3-valeurs du coefficient b,

Nombre de files 1 2 3 4 >5
considérées

Premiére 1.2 | 1.1 J]095 (0.8 |0.7
Classe du Deuxiéme | 1 1 - - -
pont Troisiéme | 1 08 |- - -

» Dans le sens longitudinal

Le nombre de camions par file est limité a deux orientés dans le méme sens,
pour obtenir la disposition du convoi B (B.,B;, Br) qui donne le maximum absolu du

moment fléchissantpour I’ensemble d’une poutre isostatique on utilise le Théoreme de
BARRE

> Théoréme de BARRE

Le moment fléchissant est max au droit d’un essieu lorsque cet essieu et la résultante
générale du convoi occupent des positions symétriques par rapport au milieu de la poutre

pour I’effort tranchant il est max au droit des appuis en présence d’un essieu du convoi B
dans la section d’appui,
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IV.2.2.3-Cas de chargements et détermination des sollicitations
> 1%cas : une file de B,

Détermination de b,
Pont de 1%“classe, nombre de files considérées = 1, doncb,;=1.2

calcul ducoefficient de majoration dynamique 9; :
On a L=30m, G =6597.33KN, S=600x1.2=720KN
0.4 0.6 0.4 0.6

onad =1+ + =1+ + =1.0731
: 140.2L 1+4§ 140.2x30 1+4——65f;633

donco;=1.0731

> Les sollicitations
» L’effort tranchant

L’effort tranchant max est au droit des appuis (réactions) :

120KN_ 120KN 12UKN 150K N
BUKf‘iﬂ 6UKWR MO X

13,5 24 | 4,5 | 1,5| 4,5 I 4,5 |1,5

Fig.IV.4-La disposition du convoi B, pour avoir I’effet max

>M/B=0 donc on a : Rax30=120x1.5+60x6+120x10.5+120x12+60x16.5=423
Ra=141KNet Rb=459KN

donc R, (1file de B)=Rbxb,;x 8,=459x1.2x1.0731=591.05KN
Rinax=591.05KN

> Le moment fléchissant

La Disposition du convoi qui donne le moment max selon le Théoréme deBARRE est
donné par la figure suivante :

120KN
Mmax 120KN_120KN - 120KN
6OKN_— ‘ -7251.725]  gokN
i v i -
7.275m 4.5m }1.5111 3.45m .OEJm 4.5m n.sm 6,225m
XG=9,45m

Fig.IV.5-la disposition du convoi Bequi donne le moment max
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détermination de XG :
_ zpi.Xi_120X4.5+120)<6+6(]>(10.5+120X15+120X16.5

XG =
2 Pj 600
0 =9.45-1.5-4.5=3.45m donc j——1.725 m
calcul des Réactions :
YM/a=0 — Rbx30=600%x16.725=10035—Rb=334.5KN—Ra=265.5KN
donc M,,,x =Rax13.275-60x6-120x1.5=2984.51KNm
M, .x(1file de Be)= MaX beix 61=2984.51x1.2x1.0731=3843.21KNm
> 2™ cas : deux files de B,

Pont de 1°° classe, nombre de files considérées = 2, donc b,=1.1

= 9.45m

calcul ducoefficient de majoration dynamique 9, :
On a L=30m, G =6597.33KN, S=1200%1.1=1320KN
onad,=1+ I e M ] Ry 2'5697_33—1.0857

G
1+0.2L b 1+0.2x30
1+4g L

Doncd,=1.0857

» Les sollicitations
L’effort tranchant

Riax(2files de B.)=2xRbXxbx 6,=2x459x1.1x1.0857=1096.34KN
Rinax=1096.34KN

Lemoment fléchissant
M.x(2files de Be)= 2XM X bepx 6,=2%2984.51x1.1x1.0857=7128.62KNm
> 3™ cas : trois files de B,

Pont de 1°° classe, nombre de files considérées = 3, donc b.;=0.9

calcul du coefficient de majoration dynamique 0; :
On a L=30m, G =6597.33KN, S=1800x%0.9=1620KN

0.4 0.6 0.4 0.6
ona 63: 1 + -+ 6_1 + 65097 33_1 .0918
1+0.2L 1+4§ 1+0.2x30 1+4 -

1620
Donc :0;=1.0918

» Les sollicitations
L’effort tranchant
Roax(3files de B.)=3xRbxbx 6;=3x459x1.1x1.0918=1653.75KN
Rpmax=1653.75KN
Lemoment fléchissant
M.x(3files de Be)= 3XM X bezXx 63=3%2984.51x0.9x1.0918=8797.92KNm
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IV.2.2.4-Le systeme des charges B,

LesystemeB(appeléaussi tandem) se compose de deux essieux de quatre roues
chacun, le poids de chaque essieux étant de 160KN, le nombre de tandem a disposer dans
le sens transversal est limité a deux si le nombre de voie est > 2
et dans le sens longitudinal a 1

Enplan
Transversalement 1.35m
3,00m 3,00m I’—|

“ L ™ £
Lol I e _—
(D-\
o

0,60m
- -
—

0,5m 20 1.0m  50m

[ ,ml’l, |

Longitudinalement

O O .
g -

[.35m 0.26m

v A
160KN 160KN

Fig.IV.6. représentation schématique du systeme B,

Le systéme B, est affecté par un coefficient b, qui tient en compte de la classe du pont :
TableaulV .4-valeur du coefficient b

Classe du Premiére | Deuxiéme
pont
Coefficient 1.0 0.9

Cas de chargements_
» 1%cas : untandem

Pont de 1%°classe, doncb=1
calcul du coefficient de majoration dynamique 9 :

On a L=30m, G =6597.33KN, S=320x1=320KN

0.6

0.4
onao;=1+ + =1.0643
1 140.2x30 © 144559733

320
Donc:0,=1.0643

Promotion 2012 Page 36



Chapitre IV calcule des charges et surcharges

> Les sollicitations
L’effort tranchant max

>M/B=0 donc on a Ra x30=160 x 1.35—Ra=7.2KN—Rb=320-7.2=312.8KN
donc R,,,=R, xbix 6,=312.8 x 1x1.0643=332.92KN

Lemoment fléchissantmax

Disposition du convoi pour obtenir le moment max selon le Théoréme de BARRE

R
160KN ‘ 160KN
V| 14.6625m
| 15m
16.0125m
a Rb

fig. IV.7la disposition du systeme B, qui donne le moment max
Calcul des réactions

XM/B=0 —Ra x30=160 x(16.0125+14.6625)=4908KN —Ra=163.6KN
donc Rb=156.4KN

Mpax=Ra x15.3375-160 x 1.35=163.6 x 15.3375-160 x 1.35=2293.22KN.m
donc M. (1tandem)= M, xbx 8;=2293.22 x 1 x1.0643=2440.67KN.m
> 2°™cas : deux tandems
Calcul du coefficient de majoration dynamique 9 :
On a L=30m, G =6597.33KN, S=640x1=640KN

0.4 0.6
onao,=1+ =1.0713
2 14+0.2x30 = 1+4°%97:33

640

donc 6,=1.0713
> Les sollicitations
L’effort tranchant
Riax(2tandems)=2 x R,x6,=2 x312.8x1.0713 =670.21KN

le moment fléchissant
M .x(2tandems)= 2 X M. X0,= =2 X.2293.22 x1.0713=4913,45 KN.m
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IV.2.2.4Le systeme B,

Le systéme Br se compose d’une roue isolée transmettant un effort de 100KN a

travers une surface d’impact rectangulaire de 0.6x0.3m (la dimension 0.6 perpendiculaire a

I’axe de déplacement des véhicules), il peut étre placé n’importe ou sur la largeur roulable

Longitudinalement Transversalement En plan
3m
0.61111
100KN 100KN
les dimension de systeme Br

Fig.IV.8-représentation schématique du systeme B,

Calcul du coefficient de majoration dynamique 9 :
On a L=30m, G =6597.33 KN, S=100KN

0.4 0.6
onad=1+ =1.0594
1+0.2x30 = 144229733

100
donc 6=1.0594

> Calcul des sollicitations max:

L’efforttranchant (réactions)

Pour obtenir I’effort tranchant max le point d’application de cette charge sera placé

sur appui
>M/B=0 donc on trouve Ra=0, et Rb=100KN
Rpmax=Rb x6=100 x1.0594=105.94KN

Lemoment fléchissant

Pour obtenir le moment max le point d’application de cette charge sera placé a mi

porté
M(x=L/2)=50x15=750KNm
Mpnax=750x 1.0594=794,55
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IV.2.3-Charge militaire Mc120

La charge militaire de type Mc120 comporte deux chenilles de poids total
1100 KN, et répond aux caractéristiques suivantes:
le nombre de charges militaire Mc120 a disposer dans le sens transversal est limité a un et
dans le sens longitudinal est illimité mais il faut avoir un distance entre chenilles €>36.6m

[ 1
| | | I P N 550KN 1.0m
L J \ 1100 KN/ 23m
1,00m, —,_ 230m _— | 00m 61m 550KN e
=1 < | 1 —
o 430m
I 1 i 6.1 m a
Transversalemen Longitudinaleme En Plan
6 10m 36,60m '5 IOm 36,60m 6 10m

Fig.IV.9. représentation schématique du systeme M 120

Calcul du coefficient de majoration dynamique 9 (il a la méme formule que celle du

systeme B)
On a L=30m, G =6597.33 KN, S=1100KN
S=1+—2 4 2 —1.0818

1+0.2x30
+4—50 1100

» Calcul des sollicitations max:

L’effort tranchant (réactions):

Q=180,32KN/ml

i 6,1

Ra b

Fig.IV.10-la disposition du systeme MC120 qui donne I’effet max
2M/b=0 —Ra x30=1100x3.05 Donc Ra=111.83KN
Rb==1100-Ra=1100-111.83=988.16
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Rpax = Rb x 6 =988.16x1.0818=1069KN donc on trouve R,,,,=1069KN

Moment fléchissant

Q=180,32KN/ml —\

T _ 15m _l
Ra b

Fig.IV11la disposition du systeme MC120 pour obtenir I’effet max
on a Ra=Rb=550KN et Qpic120=180.32KN/ml

2
M(x=L/2)=x Ra =-Quic120 X2~ =7411,29KNm
Mpax= M(x=L/2) x 8 = 7411.29x1.0818= 8013,08KNm
IV.2.4-Charges exceptionnels D240

La charge exceptionnelle D240 c’est un convoi qui comporte une remorque de trois

¢léments de quatre lignes a deux essieux de 2400KN de poids totale, ce poids est supposé
reparti au niveau de la chaussée sur un rectangle uniformément chargé de

Longitudinalement

L loooolooooloooo

< 18.61n

A 4

En plan

(AT [T T T T AT T T AT T
(1 (W1 91 (o)) () [

3.2m

Les dimensions de convoi D240

Fig. IV.12-représentation schématique du convoi exceptionnel D240

3,20m de large et 18,60m de long, dans le sens transversal, son axe longitudinal est disposé

a 3.5m du bord de la largeur chargeable
ce systeme n’est affecté d’un coefficient de majoration pour effet dynamique

Promotion 2012 Page 40



Chapitre IV calcule des charges et surcharges

» Calcul des sollicitations max

L’effort tranchant (réactions):

Q=129.03KN/ml j

Fig.IV.13-la disposition du convoi D240 qui donne 1’effort tranchant max
Qp240=129.03KN/ml

2M/b=0 —Ra x30=2400x9.3Donc Ra=744KN

Rb==2400-Ra= 2400-744=2325.6 KN donc R,,,,=1656KN

Moment fléchissant

Q=129.03KN/ml
f N
Ra Rk

Fig.IV.14-la disposition du convoi D240 qui donne le moment max
on a Ra=Rb=1200KN

L 9.32
Mmax =Ra E_QD24O X—z—“ — 12420,1KN1’1’1

> Remarque

on remarque que les charges et surcharges qu’on a appliquées ont un moment max
sur la méme section qu’est la section médiane, sauf pour le systeme Beet B (ou le moment
max se trouve un peu décaler de la section médiane, pour simplifier les calculs et avoir
I’effet le plus défavorable on considére que le moment max de ces deux systemes (B¢ ;By)
s’applique aussi a la section médiane
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Chapitre IV

calcule des charges et surcharges

Tableau IV.5-récapitulatif des efforts tranchants max a 0L (réactions) et les
moments max a 0.5L

Les charges et surcharges Réactions | Réactions | Moments | Moments par
(KN) par (KNm) poutre KNm
poutre
(KN)
Charge G 3192.39 | 456.056 | 23911.88 | 3415.97
permanente
Surcharge A(L) 1 voie chargée 570.735 | 81.53 4280.513 | 611,502
2voies chargées | 1141.47 | 163,07 8561.03 1223
3voies chargées 1540.97 220,14 11557.24 | 1651,03
Surcharge B B¢ | 1filede Bc | 591.05 84.44 3843.21 | 549.03
2files de BC | 1096.34 | 156.62 7128.62 | 1018.37
3files de BC | 1653.75 | 236.25 8797.92 | 1256.84
B, | 1T 332.92 47.56 2441.13 | 348.73
2T 670.21 95.74 491345 | 701.92
B, 105.94 15.13 794,55 113.50
convoi Mc120 1069 152.71 8013,08 | 1144.72
D240 1656 236.57 12420,1 1774.3

IV.2.5-Détermination des sollicitations au quart de la portée (0.25L=7.5m)

En tenant compte de ce qu’on a dit ci-dessus en termes de disposition réglementaire
des charges et en utilisant les notions des lignes d’influence les dispositions des charges
qui donnent I’effet max seront représentées par des schémas

IV.2.5.1-Calcul des sollicitations engendrées par le poids propre
Effort tranchant

L’effort tranchantpour une section x vaut

T(x)= M(x)=2 - &

a 0.251=0.25x30=7.5m=T=

212.55%30 212.55%7.5

=2391,18KN

Moment fléchissant

le moment fléchissant pour une section x vaut :

_QL Qx*
M(x=5 %=

212.55%30

a O.251=0.25x30=7.5m=,aM=—2— 75

212.55%7.52

=17933,90 KNm
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Chapitre IV calcule des charges et surcharges

IV.2.5.2-Calcul des sollicitations engendrées par les surcharges
IV.2.5.2.1-Le systeme de charges A(L). :
Cas de chargements
> 1%cas : une voie chargée
A (L) =38.05KN/ml
> les sollicitations_

L’effort tranchant
disposition de A(L) qui donne I’effort tranchant maximum (on charge la zone de la poutre
pour laquelle les ordonnés de la ligne d’influence ont le méme signe)

- = Tmax

A(L)=38.05KN/ml

-

Ra Rb

Fig IV.15-1a disposition de A(L) qui donne I’effort tranchant

Par équilibre des moments on trouve Ra= 321.05KN et Rb=535.08KN
T=Ra=321.05KN

Le moment fléchissant

/— A(L)=38.05KN/ml

Ra Rb
Fig. IV16- la disposition de A(L) qui donne le moment max
M:3s.05x30 38.05%7.52

- 7.5 — —2—232 10,47KNm

> 2°™cas : deux voies chargées

A (L)=76.1KN/ml
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Chapitre IV calcule des charges et surcharges

> Les sollicitations
L’effort tranchant max :

Par équilibre des moments on trouve Ra= 642.09KN et Rb=1070.16KN
T=Ra=642.09KN

Le moment fléchissant max

_ 76.1x30

M= 7.5
2

76.1%7.52

=6420,94KNm

> 3“cas : trois voies chargées
A (L) =102.73KN/ml

> Les sollicitations :
L’effort tranchant max_

Par équilibre des moments on trouve Ra= 866.78KN et Rb=1444.64 KN
T=Ra=866.78KN

Le moment fléchissant max

M= 102.73x30 75

2

IV.2.5.2.2-Le systeme de charges Bc

. 102.73%7.52

= 8667,84KNm

» Cas de chargements
» 1%cas : une file de B,
b.=1.2 et 6,=1.0731

Les sollicitations
L’effort tranchant

120KN
1?0KN... 120KN it 20KN

BOKN.— 60KN

Tmax

AN

hrrd T ¥ W v ¥
{1
7.5m

H 7.275m ‘ 4.5m 15 4.5m 4.5m 15

| | :
“Ra Rb

Fig.IV.17-la disposition de B.qui donne I’effort tranchant max
Ra=291KN et Rb=T=309.00
T=Rb x b.1x 6;=309x1.2x1.0731=397.91KN
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Chapitre IV calcule des charges et surcharges

Moment fléchissant_

120KN __120KN 1o 120KN
sl | Mmax
BOKN.— BOKN /
i
v N b, 17/1
o A
7,5m
Ra Rb

fig. IV.18-disposition du convoi B¢ qui donne le moment max

On trouve apres calcul M=2362.8KNm
M(1file de Bc)= Mx b,;x 6,=2362.8x1.2x1.0731=3036,67KNm

> 2" cas : deux files de B,
b,=1.1etd,=1.0857
> Les sollicitations
L’effort tranchant
T=2xRb x b.x §,=2x309x1.1x1.0857= 738,06 KN
Moment fléchissant
M(2files de B¢)=2XMX beyx 6,=2%2362.8%1.1x1.0857= 5643,64KNm
> 3“"cas : trois files de B,
b3=0.9 et 5;=1.0918
» Les sollicitations

L’effort tranchant_

T=3xRb x b3x 6;=3x309x0.9x1.0918=910,89KN

Moment fléchissant_
M(3files de Bc)= 3xXMx b3x 8;=3%2362.8%0.9%1.0918=6965,2KNm
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Chapitre IV calcule des charges et surcharges

IV.2.5.2.3.Le systéme de charges Bt

» Cas de chargements
> 1%cas : un tandem

b=1 et 6,=1.0643
> Les sollicitations:

L’effort tranchant

_ Tmax
T \J_j/
1,35m | ‘ 7.5m
|| ‘
a Rb

Fig.IV.19-disposition du convoi B { qui donne I’effort tranchant max
Ra=87.2KN et Rb=T=232.8 KN
T=Rb x bx 6,=232.8x1x1.0643=247,77KN

Moment fléchissantmax

Pour la disposition du convoi c’est la méme que pour I’effort tranchant
on trouve apres calcul M=1745.3KNm
M (1file de B))= Mx bx 6,=1745.3x1x1.0643= 1857,52KNm

> 2°"cas : deux tandems
b, et 6,=1.0713
> Les sollicitations

L’effort tranchant
T(2tandems)=2 x Ry,x0,=2 x232.8 x1x1.0713=498,8 KN

Moment fléchissant

M(2tandems)= 2 x Mxd,= =2 x.1745.3x1.0713=3739,051KN.m
IV.2.5.2.4-Le systeme de charge Br:
0=1.0594
» Calcul des sollicitations_

L’effort tranchant
le point d’application de la charge Br qui donne I’effet max sera dans la section
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Chapitre IV

calcule des charges et surcharges

considérée(c.-a-d. a 7.5m)

apres calcul on trouve Ra=25KN et Rb=T=75KN

T=75x1.0594=79.45KN
moment fléchissant :
M=562.5 KNm

M=562.5x1.0594=595,91 KNm

IV.2.5.2.5-Charge militaire Mc120

0 =1.0818

> Calcul des sollicitations :

/7 Tmax

L’effort tranchant

G=180.32KN/ml —

I

T

Ra

7,5m

b

Fig.IV.20-1a disposition du MC120qui donne I’effort tranchant max

Ra=386.82KN et Rb=T=713.14KN

T=Rbx 6 =713.14x1.0818=771,47KN

moment fléchissant:

G=180.32KN/ml

T

Ra

Mmax

| 6.5m
7.5m

g

Rb

fig. IV.21.1a disposition du MC120 qui donne le moment max

apres calcul on trouve M=6120.76 KNm
M= Mx 6 =6120.76 x1.0818= 6621,44KNm

Promotion 2012

Page 47



Chapitre IV calcule des charges et surcharges

IV.2.5.2.6-Charges exceptionnels D240 :

Effort tranchant
G=129.03KN/mi Tmax
) 18.6 m _|_7.5m _
Ra 'Rb

Fig.IV.22 ladisposition du convoi D240 qui donne I’effort tranchant max
aprés calcul on trouve Rb=T=967.73KN

Moment fléchissant
G=129.03KN/ml

J, [
T

Ra

Fig. IV.23la disposition du convoi D240 qui donne le moment max

on Ra=838.7 KN et Rb=1096 KN
apres calcul on trouve M=7967.71KNm
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Chapitre IV

calcule des charges et surcharges

Tableau.IV.6 effort tranchant et moment fléchissant a (0.25L

Effort

Effort Moments
tranchant | Moments
Les charges et surcharges tranchant par poutre
(KN) par poutre | (KNm) KNm
(KN)
Charge G 2391,18 341,597  |17933,9  |2561,986
permanente
1 voie chargée 321,05 45,86 3210,47 458,64
Surcharge | 2voies chargées 642,09 91,73 6420,94 917,28
A(L
L) 3voies chargées 866,78 123,83 8667,84 1238.,26
1file de B¢ | 397,91 56,84 3036,67 433,81
Be zBféleS de 153806 105,44 5643,64 806,24
Surcharge Silesde |5 g9 130,13 6965,2 995,03
B BC
Itandem 247,77 35,4 1857,52 265,36
B,
2 tandems | 498,8 71,27 3739,05 534,15
B, 79,45 11,35 595,91 85,13
Mc120 771,47 110,21 6621,44 945,92
convoi
D240 967,73 138,25 7967,71 1138,24
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Chapitre V Reépartition transversale

V-Répartition transversale des efforts

V.1-M¢éthode de Guyon-Massonnet

la méthode de Guyon-Massonnet est une méthode pratique de calcul des dalles
ou de réseaux de poutres ,largement employé pour le calcul des tabliers de ponts,
initialement développée pour les dalles orthotrope , et étendue par la suite au cas des
dalles isotropes, cette méthode consiste a repartir transversalement les effort engendré
longitudinalement par les surcharges

La méthode considére une structure comprennent des poutres principales et des
entretoises mais il est possible d’appliquer la méthode a un tablier de pont a poutres
sans entretoises intermédiaires, c’est alors 1’hourdis qui joue le réle de 1’entretoise
continue

cette méthode consiste pour chaque effort a tracer la ligne d’influence de son
coefficient de répartition transversale et cela pour différentes excentricités de charges
(e=+b,+3b/4,+b/2,+b/4,0) et pour 9 sections de la largeur de la dalle (y==b, £3b/4,
+b/2, £b/4,0) puis on déplacera les charges de fagon a obtenir les plus grandes
ordonnées et on retiendra pour le calcul I’excentricité qui donne les plus grandes
valeurs des coefficients

V.2-Calcul des coefficients K et €
Ces coefficients dépendent de deux parameétres essentiels
V.2.1-Parametre d’entretoisement(0)

Ce paramétre caractérise la souplesse de I’entretoisement il est donné par la
formule suivante :

9L~
LY p,

b : demi-largeur de la dalle=1/2xnxb,
L : portée de la travée.
pp : rigidité flexionnelle de la poutre par unité de longueur.

ExI,
g,:ﬁjz P Tel que
h &
bl : distance entre axe des poutres.
I, : moment d’inertie de la section brute de la poutre

p. : rigidité flexionnelle des entretoises (la dalle) par unité de longueur.
B & _ExI,
Pe I I

1, : distance entre axe des entretoises. (La Dalle)

I, . moment d’inertie de la dalle
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Chapitre V Reépartition transversale

» Détermination du paramétre (0)
» Rigidité flexionnelle de la poutre

B, ExI,

S
Ip =/,+, —]0)><i
RY/4
I, : Moment d’inertie de la section brute d’about
I, : Moment d’inertie de la section brute médiane

bl : distance entre axe des poutres

=1,=19060962.06+ (18627504.3-19060962.06) x ° 18692845,07 cm”

IXT

=1, =0.1869 m’

18692845.07xE
200

Donc p,, = = 93464.22E

Rigidité flexionnel de la dalle

ExId na?
avec Id = ——
12

pd =

1
1, : distance entre axe des entretoises.
Comme dans notre pont on n’a pas des entretoises donc c’est la dalle qui va jouer le
role de ’entretoise,
on considére un entraxe entre les entretoises (dalle) =1m

_100x223

——=88733.33 cm?
E x 88733.33

=p =——— = B887.33%

5 700 +(93464.22E 0.747
= 0 = =0.
3000 .| 887.33E

V.2.2-Paramétre de torsion (o)

Id

Yo+ 7e
2\p,xp.

Tel que :

C
Yp : rigidité torsionnelle des poutres par unité de largeur y, = b_p

1

ve=Yp : rigidité torsionnelle des entretoises (la dalle) par unité de largeur. y,, = Z_D
1
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Chapitre V Répartition transversale

v: étant le coefficient de poisson.v=0.2
E : module de déformation longitudinal du béton.

G : module de déformation transversal du béton.

» Calcul du parameétres (o)

.G
P b1
G h,d’ E
C =—|Ybh+"—let G=
g 3{2 2 } 2(1+v)
200cm
100cm £
©
| |
3
3
15cm_ |
B g
o
25cm
55cm

FigV.1- section équivalente

On trouve Cp a partir de dimensions de la section équivalente
+ 109 x 253 4+ 100 x 163 + 55 x 353] = 1845216,67Cyp =

G [200x223
Cp= 3 [ 2
1845216.67G _ 4613,04E
200
Co= beﬁxd3
177466.67G _ 887 33E

100%x22%
= Cp= G——— = 177466.67G - yp = — -
Yp+ve 4613.04+887.33 =0.302

= o= =
2x,[pexpp  2x\/887.33%X93464.22
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Chapitre V Répartition transversale

V.2.3-La largeur active (b)

Le pont est constitué de 7 poutres (n =7), espacées de b0 =2m (entre axe des poutres)
Donc la largeur active b du pont est : 2xb=nby—b=7m

Positions actives

Lespositions actives des sections qu’on va étudiées sont :
(-0.8571b ; -0.5714b ; -0.2857b ; 0; 0.2857b ; 0.5714b ; 0.8571b)

-b -3b/4 -b/2 -b/4 b b/4 b/2 3b/4 b
| | | | | | | |

JC)0 )0 )0 e e

P1 P2 P3 P4

Fig.V.2.position active des poutres

Remarque
vu que le tablier de notre pont est symétrique alors on s’occupe pour les calculs qu’a
la moitié du tablier

V.3-Répartition transversal des moments fléchissant longitudinaux

V.3.1.Coefficient de répartition transversale K

Il dépend :
Du paramétre de 1‘entretoisement 0
Du paramétre de torsion o
De I’ordonnée relative (y) et de la section ou on veut étudier le moment

Les valeurs de k pour a =0 ; o =1 et 1 <0< 2 sont données par les tableaux de
Guyon-Massonnet. Pour une valeur intermédiaire dea. (o doit étre 0 <a< 1) il y’a lieu
d’interpoler Par les formules suivantes données par Sattler.

Si 0<6<£0.1 Ko = Ko+ (K - 169)a ™%
Si 1<0<2k, =Ko+ (K - KO)OLO' .
Si 0.1 <6< 1 Ky = Ko+ (K - ko) APOU P =1- ¢ 065600665

Avec :

Ko : valeur de k correspondant a o =0
Ky : valeur de k correspondant ac = 1
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Chapitre V

Reépartition transversale

> Interpolation

Dans le cas ou Ocalculée ne figure pas dans le tableau on doit faire une

Interpolation, et si la poutre en question se trouve entre deux sections dont les lignes
d’influence sont connues on fait aussi une interpolation

» Calcul du coefficient k

Apres avoir tracé les lignes d’influences, on dispose convenablement nos
Surcharges, on a pour les surcharges concentrées :
Ko= (3 Piki /3 Pi Y=Y ki /n
Pour les surcharges réparties :
Ko = (surface de la ligne d’influence surchargée/largeur surchargée)
La surface est calculée par la méthode de Simpson ou de Trapézes

» Calcul des moments fléchissant longitudinaux dans les poutres

Les valeurs de K, pour 6=0.747 ne figurant pas dans les tableaux de Guyon
alors on fait une interpolation linéairede KO entre les tableaux de Guyon pour 6=0.7
et 0=0.75les résultats des calculs sont donnés par le tableau suivant :

Tableau.V.1- Kopour 0=0.747

0=0.747 Ky (Alfa=0)

\& b | -3b/4 | -b2 | -b/4 0 b/a | b2 | 3b/4 b
0 |-0,1201] 04749 [ 1,0605 | 1,57 | 1,8091 | 1,57 | 1,0605 | 0,4749 |-0,1201
b/d |-0,4295] 0,0608 | 0,5665 | 1,091 | 1,57 | 1,8099 | 1,5935 | 1,133 | 0,6143
b2 [-0,4959]-0,1807 ] 0,1597 | 0,5665 | 1,0605 | 1,5935 | 1,9898 | 2,0453 | 1,9619
3b/4 | -0,4551]-0,3319]-0,1807] 0,0608 | 04749 | 1,133 | 2,0453 | 3,0818 | 4,0252
b | -0,3854]-0,4551-0,4959]-0,4295[-0,1201 | 0,6143 | 1,9619 | 4,0252 | 6,659

De la méme maniere on procede pour K;, on interpolant entre les tableaux de Guyon-
Massonnet pour 6=0.7 et 6=0.75

Les résultats des calculs sont donnés par le tableau suivan
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Chapitre V Reépartition transversale

Tableau V.2 K, pour 0=0.747

0=0.747 K1 (Alfa=1)
\& -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,6686 || 0,8046 | 0,9871 | 1,2007 | 1,3274 | 1,2007 || 0,9871 | 0,8046 | 0,6686
b/4 0,4369 || 0,5507 | 0,7122 | 0,9379 | 1,2007 | 1,3804 || 1,3116 | 1,1184 | 1,0242
b/2 0,2923 || 0,3822 | 0,5135 | 0,7122 | 0,9871 || 1,3116 || 1,5694 | 1,5959 | 1,5448
3b/4 | 0,2045 | 0,2758 || 0,3822 || 0,5507 | 0,8046 | 1,1584 | 1,5959 || 2,0139 | 2,259
b 0,1465 || 0,2045 | 0,2923 | 0,4369 | 0,6686 | 1,0242 || 1,5448 | 2,259 | 3,1379
Le Tableau des coefficients Ka (a=0.302) s’obtient par la formule
D’interpolation de Stteler suivante :
Ko = Ko+ (K1 - i) 0POU B = 1- ¢ ©065910665 (9 | <6=0.747<1)
Tableau V.3- de Kapour 0=0.747
0=0.747 Ka (Alfa =0,302)
\& -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 B
0 0,2459 || 0,6279 | 1,0264 | 1,3986 | 1,5856 | 1,3986 || 1,0264 | 0,6279 | 0,2459
b/4 | -0,0275| 0,2881 | 0,6341 | 1,02 | 1,3986 | 1,6106 | 1,4627 || 1,1262 | 0,8045
b/2 | -0,1302| 0,0805 | 0,3239 || 0,6341 | 1,0264 | 1,4627 | 1,7947 | 1,8368 || 1,7684
3b/4 | -0,149 | -0,0499 || 0,0805 | 0,2881 | 0,6279 | 1,1448 | 1,8368 || 2,5863 | 3,2057
b -0,1386 | -0,149 | -0,13 | -0,027 || 0,2459 | 0,8045 | 1,7684 | 3,2057 | 5,0252

on interpole entre les valeurs du tableau précédent.

Pour obtenir les coefficients de répartition Ka pour chacune des quatre poutres

Tableau V.4-position des poutres et leurs coefficients de répartitions Ka

0=0.747 Ka (Alfa =0,302)
\& -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,2459 | 0,6279 | 1,0264 | 1,3986 | 1,5856 | 1,3986 | 1,0264 | 0,6279 | 0,2459
2m -0,0422 | 0,2585 || 0,5898 | 0,9649 || 1,3455 | 1,5895 | 1,5101 | 1,2277 | 0,9421
4m |-0,1356| 0,0432 | 0,2543 | 0,5353 | 0,9126 | 1,3719 || 1,8067 | 2,0509 | 2,179
6m -0,1446 | -0,0924 | -0,01 | 0,1529 || 0,4642 | 0,9989 | 1,8075 | 2,8517 | 3,9855
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Chapitre V Reépartition transversale

V.3.1.1-Méthode de calcul de Kooy

Le calcul de Ko,,,,, maximale se fait en plagant les différentes surcharges
transversalement sur le pont (en respectant la disposition transversale réglementaire
donnée par le fascicule 61 titre 2) dans une certaine position(la plus défavorable ) que
nous trouvant par taitonnements a 1’aide des lignes d’influences de Ka
une fois la position des surcharges qui donne le Ka 1,y maximale est déterminer par
tatonnements on procéde aux calculs suivants en utilisant le logiciel AUTOCAD :

Pour les surcharges uniformément répartie
Kooy =surface chargée / largeur chargée = S/L
S : surface chargée calculée par le logiciel AUTO CAD.
2- Pour les charges centrées : ) ki /n
Ki : ordonnée Ka au droit de la charge concentré calculée aussi par le logiciel AUTO
CAD.
Le moment fléchissant M par poutre et pour déférentes surcharges s’obtient en
multipliant le moment fléchissant moyen M ,,,, de la poutre par le coefficient Kooy
donc M=M X Kooy

Remarque
Pour la répartition transversale du moment longitudinal di au poids propre du tablier
le coefficient Koy, estégalal

Les résultats de calcul du coefficient Ko,y ainsi que le moment pour chaque
poutre dans la section médiane (X=0.5L) sont données par le tableau suivant
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Reépartition transversale

TableauV.5- moments longitudinaux repartis transversalement dans la
section x=0.5L

Poutrel Poutre2 Poutre3 Poutre4
Charges et Moy M M M
surcharges (KNm) | Komey |M S (KNm) Koaimoy (KNm) Koaimoy (KNm)
Poids propre 341597 |1 341597 1, 341597 |1 341597 |1 3415,97
~ |1voie 611,50 |1,4914 (911,99 |1,4467 |884,66 |1,7819 |1089,64 |1,9303 | 1180,38
Systeme
e 2 voies | 1223 12461 |1523,98 |1,3894 | 169924 | 1,378 168529 | 124 |1516,52
charges
A(L
D 3voies 1651,03 | 1,1794 |1947.22 |1,1347 |1873,42 |1,0149 | 1675,63 | 0,8346 | 1377,95
1 file | 549,03 |1,4921 |819.208 | 1,51 829,035 | 1,917 |1052,49 |2.3384 | 1283,85
B. | 2files | 1018,37 | 1,4546 | 1481,32 | 1,4475 | 1474,09 |1,6561 | 1686,52 | 1,7308 | 1762,59
(Sh-‘ftéme 3files | 1256,84 | 1,3523 |1699.62 | 1,3537 | 1701,38 |1,3657 | 1716,47 | 1,2791 | 1607,6
h
%arges 1T 34873 |1511 52693 |1,5234 531,255 |1,8866 |657.914 12,203 |768.25
B¢
2T 701,92 |1,4196 996,44 |1,4485 1016,73 | 1,551 |1088,68 | 1,501 |1053.5
B, 1135 11,5695 | 178,13 | 1,5787 | 179,182 |2,0926 123751 |3.221 |365.58
f/[ha‘lrzggsm‘hta“e 1144,72 | 1,4303 |1637.29 |1,4374 | 164542 |1,708 |1955,18 | 1,9117 |2188,3
C
Convot 17743 |1,2948 |2297.36 11,5281 |2711,31 | 1,463 125958 |1,2078 |2143
exceptionnel D240
Promotion 2012 Page 58




Chapitre V

Reépartition transversale

Les moments pour chaque poutres dans la section (X=0.25L) sont données par le
tableau suivant

Tableau V.6- des moments longitudinaux repartis transversalement dans la

section x=0.25L

Charges et surcharges | Mmoy | Poutrel Poutre2 Poutre3 Poutre4
(KNm) Kooy |M Komoy |M Kooy |M Koo | M
KNm KNm KNm y KNm
Poids propre 2561,99 |1 2561,99 |1 2561,99 | 1 2561,99 2561,99
Systéme | 1voie 458,64 |1,4914 | 684,016 | 1,4467 | 663,514 |1,7819 | 817,251 | 1,930 | 885,313
de
charges 2 voies 917,28 |1,2461 |1143,02 [1,3894 |1274,47 |1,378 |1264,01 | 1,24 |1137,43
AL) 3voies 1238,26 | 1,1794 | 1460,4 |1,1347 | 1405,05 |1,0149 | 1256,71 | 0,834 | 1033,45
Systeme |B. | I file |433,81 |1,4921 |647,288 |1,51 655,053 [ 1,917 |831,614 |2,338|1014,42
de
charges 2files | 806,24 |1,4546 [1172,76 |1,4475 |1167,03 | 1,6561 |1335,21 | 1,730 | 1395,44
B 3files 995,03 |1,3523 | 1345,58 |1,3537 | 1346,97 | 1,3657 | 1358,91 | 1,279 | 1272,74
B |1 265,36 | 1,511 |400,959 |1,5234 | 404,249 |1,8866 | 500,628 |2,203 | 584,588

tandem

2 534,15 |1,4196 | 758,279 |1,4485 | 773,716 | 1,551 |828,467 | 1,501 | 801,759

tandem

B: 85,13 1,5695 | 133,612 | 1,5787 | 134,395 |2,0926 | 178,143 |3,221 {274,204

Charges militaire 945,92 | 1,4303 | 1352,95 |1,4374 |1359,67 | 1,708 |1615,63 |1,911 |1808,32
Mc120
Convoi exceptionnel | 1138,24 | 1,2948 | 1473,79 | 1,5281 |1739,34 | 1,463 |1665,25 | 1,207 |1374,77
D240

V.4-Répartition transversale des efforts tranchants

Pour calculé I’effort tranchant on suit la méme méthode de calcul que celle
utilisée pour déterminer le moment fléchissant, seulement ce qu’il va changer c’est la
relations d’interpolation

la relation d’interpolation de € pour 0 < o < 1

Si |y|+|8| <¥b—o g, =¢gp+ (g —gy) A

Si lyl+lel >%b—e, =g+ (6, —29) 0*°

Pour le calcul de I’effort tranchant aux appuis (réactions) x =0.00 Letx =L
gy =¢’get g # ¢’y (¢ figure dans les tableaux de Guyon)
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V.4.1-Méthode de Calcul de I’efforttranchant

L’effort tranchant T par poutre et pour déférentes surcharges s’obtient en
multipliant I’effort tranchant moyen T .,y de la poutre par le coefficient €0y
(ou €auyey) selon la section considérée
Le calcul de I’effort tranchant se fait pour les positions suivantes :
x=0.00 Letx=0.25L donc T sera :

T =T moyX € amoy pour la section 0.00 L
T =T moyX €xmoy pour la section 0.25 L

V.4.2-Calcul de I’effort tranchant dans la section X=0L

Les valeurs de g, pour 6 =0.747 ne figurant pas dans les tableaux de Guyon
alors on fait une interpolation linéaire de €, entre les tableaux de Guyon pour 6=0.7
et 6=0.8 les résultats des calculs sont donnés par le tableau suivant :

Tableau.V.7 valeur de gzpour 0=0.747

0=0,747 ~a(Alfa=0
-b -3b/4 | -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,018 | 0,0761 | 0,1685 | 0,2493 | 0,2877 | 0,2493 | 0,1685 | 0,0761 | -0,018
b/4 -0,067 | 0,0102 | 0,0898 | 0,1729 || 0,2493 | 0,2879 | 0,2537 | 0,1807 | 0,0985
b/2 -0,078 | -0,029 | 0,0253 | 0,0898 | 0,1685 | 0,2537 | 0,3171 | 0,3256 | 0,3118
3b/4 -0,073 | -0,053 | -0,029 | 0,0102 | 0,0761 | 0,1807 | 0,3256 | 0,4902 | 0,6395
b -0,064 | -0,073 | -0,078 | -0,067 | -0,018 | 0,0985 | 0,3118 | 0,6395 | 1,0592
De la méme maniére on proceéde pourgy, en interpolant entre les tableaux de
Guyon-Massonnet pour 6=0.7 et 6=0.8,
Tableau V.8-valeur de £;pour 0=0.747
l 0=0,747 =T -n_J,=1)
* -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,007 | 0,0344 | 0,1054 | 0,2523 | 0,563 | 0,2523 | 0,1054 | 0,0344 | -0,007
b/4 -0,01 | 0,0089 | 0,0411 | 0,1091 | 0,2557 || 0,5667 | 0,2547 | 0,1013 |0,0107
b/2 -0,005 || 0,0038 | 0,0191 | 0,0515 | 0,1215 | 0,2701 | 0,5798 | 0,2561 |0,0637
3b/4 0,0051 || 0,0115 || 0,0219 | 0,0418 | 0,0809 | 0,1574 | 0,3065 | 0,5957 |0,1955
b 0,0238 | 0,0331 | 0,047 | 0,0699 | 0,1065 | 0,1628 | 0,2453 | 0,3588 [0,4988
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Reépartition transversale

On obtient le tableau des coefficients g, par la formule donnée ci-dessus

Tableau V.9.valeur de &£,

| 0=0,747 = (Alfa=0,302)
* -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,0118 | 0,0635 || 0,1494 |0,25020,37090,2502 | 0,1494 | 0,0635| -0,012
b/4 -0,0355 | 0,0095 || 0,0751 |0,15360,25120,3721 | 0,254 | 0,137 || 0,0503
b/2 -0,0381 | -0,0108 || 0,0219 |0,07820,15430,2586 | 0,4615 | 0,2874 | 0,1755
3b/4 -0,0303 | -0,0177 || -0,0009 | 0,02750,07750,1679 | 0,3151 | 0,5482 || 0,3955
b -0,0157 | -0,0149 || -0,0095 | 0,0083 | 0,0506 | 0,1338 | 0,2753 | 0,4853 | 0,7513
Tableau V.10Position des poutres et leurs coefficients de répartitions &,
0=0.747 ~~ (Alfa=0,302)
-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,0118 | 0,0635 | 0,1494 | 0,2502 | 0,3709 | 0,2502 | 0,1494 || 0,0635 | -0,012
2m -0,0359 | 0,0066 | 0,0675 | 0,1428 || 0,2374 | 0,3559 | 0,2836 | 0,1585 | 0,0682
4m -0,0359 | -0,0128 | 0,0154 | 0,0637 | 0,1324 | 0,2327 | 0,4197 || 0,3619 | 0,2383
6m -0,024 |-0,0165 | -0,0046 | 0,0193 | 0,066 | 0,1533 | 0,298 | 0,5212 | 0,548

Les résultats de calcul du coefficient €,moy ainsi que Les efforts tranchants pour
chaque poutre dans la section (X=0 L) sont donnés par le tableau suivant
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Tableau V.11efforts tranchants repartis transversalement dans la section

x=0,5L
réactions
(KN) Poutrel Poutre2 Poutre3 Poutre4
Charges et surcharges =.moy | T(KN) | ==moy | T(KN) | ==moy | T(KN) | ==moy | T(KN)
Poids propre
456,056 | 1 1456,06] 1 456,06 1 456,06 456,06
gystéme RO 81,53 103102] 25,29 10,2636 21,49 | 0,3626 | 29,56 | 0,3301 | 26,91
(]
il(f)ges 2 yoies 163,07 10,2285 37,26 | 0,257 | 41,91 |0,2544 | 41,49 | 0,2054 | 33,49
3voies
220,14 |0,2058 | 45,31 10,1966 | 43,28 10,1773 | 39,03 | 0,138 | 30,38
Systémes o [1ile 84.44 103019] 2549 10,3109 26,25 | 0,3796 | 32,05 | 0,4051 | 34,21
Sﬁarges 1 files 156,62 10,2875 | 45,03 | 0,2858 | 44,76 10,3235 50,67 |0,2913 | 45,62
B 3files 236,25 10,2396 56,61 |0,2406 | 56,84 |0.2526] 59,68 10,2121 50,11
B 1T 47,56 |0,3226| 1534 10,3231 15,37 [0,3908] 18,59 | 03798 | 18,06
2T 95,74 | 027 | 25.85 (02721 26,05 10,2951 | 28,25 |0.2518] 24,11
B, 15,13 |0,3605| 545 10,3481 | 5,27 10,4092 6,19 105173 7.83
Charge militaire Mc120 | 155 71 10 2504| 30,61 | 0.2653 | 40,51 | 0.3042 | 46.45 |0,3295 | 50.32
[C)‘z’%m excephionncl 236,57 |0,2316| 54,79 10,3146 | 74,43 |0.2829| 66,93 | 0,192 | 45,42
V4.3-Calcul de I’effort tranchant a la section X=0.25L
Par interpolation linéaire de €, entre les tableaux de Guyon pour 6=0.7 et 6=0.8 on
obtient &; pour 6 =0.747 les résultats des calculs sont donnés par le tableau suivant :
Tableau V.12.valeur £;pour 6=0.747
0=0,747 Z+(Alfa=1)
\& b 3b/4  |-b/2  [-b/4 |0 b/4 b/2 3b/4 |b
0 ]0.05032]0.08421 [0.1300 [0.2102 [0.3702 [0.2192 [0.202 [0.0875 [0.05040
b4 ]0.02826]0.04921 [0.07952]0.1235 [0.2213 [0.3658 [0.2293 [0.1465 [0.0789
b2 0.0203 [0.034405]0.04801]0.0809 [0.1425 [0.2256 [0.3896 |0.2556 [0.1569
3b/4 [0.01920]0.02845 [0.03956]0.06745]0.1025 [0.1692 [0.3451 [0.4528 [0.28520
b [0.02335]0.03456 [0.0482 [0.0692 [0.1012 [0.1658 [0.2389 [0.3562 [0.4985
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Reépartition transversale

On obtient le tableau des coefficients &, par la formule donnée ci-dessus en
interpolant entreg, et &,

Tableau V.13.valeur de &,

0=0,747 _= (Alfa=0,302)

y b [ -3b/4 ] -b2 | -b4 0 b4 | b2 | 3b/4a | b
0 |0,00263]0,0785 | 0,1473 | 0,227 | 0,3330 | 0,2327 | 0,1869 | 0,0795 | 0,0026
b/4 | -0,0382 | 0,0219 | 0,08669 | 0,1457 | 0,2339 | 0,3307 ] 0,2463 || 0,1703 | 0,0925
b/2 | -0,0483 |-0,0098]0,03215 | 0,0871 | 0,1542 | 0,2452 70,3389 | 0,304 | 0,265
3b/4 | -0,0451 | -0,0284 -0,0082 | 0,02748 | 0,08407 | 0,1772 | 0,331 | 0,4789 | 0,5325
b | -0,0376 [-0,0405| -0,0398 | -0,0258 | 0,0179 | 0,1188| 0,289 |0,5535 | 0,8898

Tableau.V.14Position des poutres et leurs coefficients de répartitions &,

0=0.747 = (Alfa=0,302)
\& -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,0118 | 0,0635 | 0,1494 | 0,2502 | 0,3709 | 0,2502 | 0,1494 | 0,0635 | -0,012
2m -0,0397 | 0,0174 | 0,0789 | 0,1374 | 0,2225 | 0,3185 | 0,2596 | 0,1895 | 0,1172
4m -0,0474 | -0,0152 | 0,0206 | 0,0701 | 0,1342 | 0,2258 | 0,3369 | 0,3543 | 0,3414
6m -0,0419 | -0,0336| -0,0218 | 0,0046 | 0,0558 | 0,1522 | 0,3136 | 0,5111 | 0,6857
Promotion 2012 Page 63




Chapitre V
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Les résultats de calcul du coefficient €,moy ainsi que Les efforts tranchants pour
chaque poutre dans la section (X=0.25 L) sont donnés par le tableau suivant

Tableau V.15efforts tranchants repartis transversalement dans la section

x=0,25L

Charges et surcharges réactio | Poutrel Poutre2 Poutre3 Zoutre
ns = = > ™

LN ;moy ITI()K g;moy ITI()K E;moy T(KN) ;moy T(kn)
Poids propre 341,59 | 1 341,61 341,61 341,6 |1 341,6
1voie 45,86 10,3567 |16,360,3031 | 13,9 |0,417 19,12 10,3796 | 17,41
Systeme de charge A(L) |2 voies |91,73 [0,2628 | 24,1 |0,2956 |27,12 10,2926 |26,84 |0,2362 |21,67
3voies 123,83 10,2367 |29,31 | 0,2261 |28 0,2039 25,25 [0,1587 |19,65
Be 1file | 56,84 10,3472 |19,73 10,3575 |20,32 (10,4365 |24,81 [0,4659 |26,48
. Be 2files | 105,44 | 0,3306 | 34,86 |0,3287 | 34,660,372 39,22 0,335 |35,32
LyStenics Be 3files| 130,13 |0,275 |35,79[0,2767 |36,01 |0,2905 [37,8 10,2439 |31,74
de charges B Bi(lten) | 354 037 |13,1 |0,3716 |13,15|0,4494 | 15,91 |0,4368 | 1546
Bt (2ten) | 71,27 |0,3105 |22,13 10,3129 |22,3 ]0,3394 |24,19 |0,2896 |20,64
Br 11,35 |0,4146 |4,705]0,4003 (4,543 10,4706 |5,341 [0,5949 |6,752
ChargemilitaireMC120 110,21 |0,2983 | 32,88 |0,3051 | 33,63 |0,3498 |38,55 [0,3789 |41,76
Convoi exceptionnel D240 138 0,2663 | 36,75 [0,3618 |49,93 10,3253 44,89 |0,2208 |30,47
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V.5-Combinaison de charges

La vérification d’une section d’un ouvrage sera faite en recherchant les
combinaisons d’action les plus défavorables, elles sont calculées a partir d’un certain
nombre d’action qui peut agir en cette section

Afin de déterminer les combinaisons d’actions on distingue deux états limites
les états limites de services qui correspond a des critéres dont le non-respect ne
permet pas a 1’ouvrage d’étre exploité dans les meilleurs conditions ou compromet sa
durabilité
LES états limites ultimes qui concernent la non ruine de I’ouvrages donc sa capacité
portante

Les coefficients de majoration ainsi que les combinaisons de charges a prendre
en compte pour chaque état limite sont données par les tableaux suivant

V.5.1-Combinaison des moments

Tableau V.16-Combinaisons des moments de la section médiane

Combinaisons | Cas n° Poutre 1 | Poutre 2 Poutre3 Poutre 4
des moments (KNm) | (KN m) (KN m) (KN m)
1 | 1.35G+1.6 A(L) 7727,11 | 7609,03 7292,57 6816,2
2 | 1.35G+1.6 B, 733095 | 7333,77 735791 7183,75
ELU 3 | 1.35G+1.6 B 620588 | 623833 | 635345 | 629729
4 | 1.35G+1.35Mc120 | 6821,9 6832,88 7251,05 7565,85
5 | 1.35G+1.35 D240 | 7713 8271,83 8115,89 7504,61
1 |G+1.2 A(L) 5752,63 | 5664,07 5426,73 5069,45
2 | G+1.2 B¢ 5455,51 | 5457,63 5475,73 5345,11
3 | G+1.2 B; 4611,71 | 4636,05 4722.39 4680,27
4 | G+1.2 B, 3629,74 | 3630,99 3700,98 3854,67
5 | G+tMcl120 5053,26 | 5061,39 5371,15 5604,33
L 6 | G+D240 5713,33 | 6127,28 6011,77 5558,97

La poutre la plus sollicit¢ en moment fléchissant c’est la poutre 2 avec un moment de
M (G+D240)=6127.28KN
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Tableau V.17-Combinaisons des moments de la section X=0.25L :

Combinaisons | Cas n°® Poutrel Poutre2 Poutre3 Poutre4
des moments (KN m) (KN m) (KN m) (KN m)
1| 1,35G+1,6A(L) 2336,64 2248,08 2010,736 | 1653,52
2 | 1,35G+1,6Bc 2152,928 | 2155,152 | 2174,256 | 2036,384
31 1,35G+1,6B, 4671,9329 | 4696,6321 | 4784,2337 | 4741,5009
ELU 4] 1,35G+1,6B, 3672,4657 | 3673,7185 | 3743,7153 | 3897,4129
51 1,35G+1,35MC120 | 2164,72 2175,472 | 2585,008 | 2893,312
6| 1,35G+1,35D240 | 5448,303 | 5806,7955 | 5706,774 | 5314,626
1| Gt+1,2A(L) 4314,47 4248,05 4070,042 | 3802,13
2 | G+1,2B¢ 4176,686 | 4178,354 |4192,682 | 4089,278
3 | G+1,2B; 3471,9248 | 3490,4492 | 3556,1504 | 3524,1008
ELS 4 | G+1,2Br 2722,3244 | 2723,264 | 2775,7616 | 2891,0348
5| G+tMC120 3914,94 3921,66 4177,62 4370,31
6 | G+D240 4035,78 4301,33 422724 3936,76

V .5.2-Combinaisons des efforts tranchants

Tableau V17.Combinaisons des effortstranchants dans la section d’about

Combinaison | Cas n° Poutrel Poutre 2 Poutre3 | Poutre4
s des (KN) (KN) (KN) (KN)
réactions
1 1.35G+1.6 A(L) 688,177 684,929 678,129 | 664,289
2 1.35G+1.6 B, 706,257 706,625 711,153 | 695,857
ELU 3 1.35G+1.6 B, 657,041 | 657,361 660,881 | 654,257
4 1.35G+1.35Mc120 | 669,154 670,36 678,38 | 683,61
5 1.35G+1.35D240 | 689,647 716,202 706,03 | 676,998
1 G+1.2 A(L) 510,432 507,996 502,896 | 492,516
2 G+1.2 B¢ 523,992 524,268 527,664 | 516,192
3 G+1.2 B; 487,08 487,32 489,96 | 484,992
4 G+1.2 B, 462.6 462.37 463.49 | 465.44
5 G+Mc120 495,67 496,57 502,51 | 506,38
EIES 6 G+D240 510,85 530,52 522,99 | 501,48

La poutre la plus sollicitée en effort tranchant c’est la poutre 2 avec un effort de

T (G+D240)=530.52KN
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TableauV18-Combinaisons de I’effort tranchant de la section située a 0.25L

Combinaison Cas n® Poutre 1 | Poutre2 Poutre 3 | Poutre4
des réactions (KN) (KN) (KN) (KN)
1 |1.35G+1.6 A(L) 508,05 |505,95 501,55 [492,6
2 11.35G+1.6 B, 518,41 |518,77 521,64 [511,94
ELU 3 11.35G+1.6 B, 480,4 482,19 486,6 485,89
4 11.35G+1.35Mc120 505,54 506,55 513,2 517,53
5 11.35G+1.35D240 510,78 528,56 521,76 5023
1 |G+1.2 A(L) 376,77 |375,2 371,9 365,18
ELS 2 1G+H1.2B ¢ 384,54 | 384,81 386,96 |379,69
3 |G+1.2B, 356,04 |357,39 360,69 |360,16
4 |G+Mcl120 374,48 375,23 380,15 |383,36
5 |G+D240 378,35 391,53 386,49 372,07
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Chapitre VI Etude de la précontrainte

VI.1-Introduction

La précontrainte signifie contraint avant selon leur créateur M FREY SSINET
elle consiste a soumettre le béton a un effort de compression judicieusement
appliqué, afin de supprimer (ou de limiter) les sollicitations de traction dans le béton.

La précontrainte par post-tension est réalisée par des armatures (cables ou
torons), la mise en tension est apres coulage du béton lorsqu’il a acquis une
résistance mécanique suffisante (pour lui permettre de supporter les efforts de
compression dues a la précontrainte).

Apres coulage et durcissement du béton, les cables de précontrainte sont
enfilés dans des gaines et logés dans les ancrages qui s’appuient sur 1’ouvrage
en béton a comprimer, ils sont mis en tension a 1’aide des vérins et bloqués par
la suite dans les ancrages coniques a I’aide de clavette.

Les cables transmettent leur tension au béton au niveau des ancrages par
compression du béton avant I’injection et par adhérence apres injection d’un
coulis de ciment

Notre pont est composés de 5 travées indépendantes identiques pour cela
on va étudier la précontrainte de la poutre la plus sollicité isostatique pour une
seule travée

VI.2-Etude de la précontrainte

Les données :

> Le béton :
fos = 35 MPa
fis = 2.7 MPa
» L’acier de précontrainte :
On utilise I’unité de précontrainte de typel2 T15 (classe1860) (trés basse
relaxation)

fore =1860MPa.

free =1660MPa.

Aire de section pour 1T15=139mm?

pour un céble de 12T15 on trouve A ,=1668 mm*
Diamétre de gaine pour 12T15 : ® ,=80mm.

Plaque d’Ancrage 24x24cm

» Contraintes admissibles :

Pour les justifications des contraintes normales vis-a-vis les états-limites
de service on utilise la classe de vérification II,

En classe II les contraintes de traction et de compression sont limitées aux
valeurs suivantes :
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En service
Ges=-1.513<6.<0.6 f.,3=0.- (dans la fibre supérieure en combinaison max M )
=0,:=-4.05<0.<21=3d,,

Oy rz‘ftzg <0’ .<0.5f»3= Gci(dans la fibre inférieure en combinaison permanente M ;)

=0y=-2.7<6"<17.5= G

En construction

Gra=-1.511p3<6.<0.6f =G dans la fibre supérieure en combinaison rares M .«

Gu= -f1p3<0’.<0.6f,5=c; dans la fibre inférieure en combinaison permanente M ;,
Ges= -4.05<6,<21= G

Gu=-2.7<0’ <21=0;

Avec :

0ys: Contrainte admissible de traction sur la fibre supérieure

ay; - Contrainte admissible de traction sur la fibre inferieure

0. : Contrainte admissible de compression sur la fibre supérieure

0, : Contrainte admissible de compression sur la fibre inferieure

VI 2.1-Détermination de la précontrainte minimale

La précontrainte minimale est liée a la section considérée qui peut étre sous ou
Sur critique
Les caractéristiques géométriques prises en compte sont celles de la section médiane
nette (poutre avec hourdis) :

P ni;=max (P sous, I sur)

Mmax—Mmin B, _ 1
Psous = oh + F (Vgti + V0s)
M max + pB,v 0y
BUL=

pv+v—d

Tel que :

M nin : moment dii aux charges permanentes

M .x: moment di a la combinaison max a ’ELS,

p: Rendement géométrique de ’aire de la section nette

h :hauteur total(poutre plus hourdis)

B ,: I’aire de la Section nette

v :distance entre le centre de gravité de la section totale (poutre plus hourdis) et la
fibre supérieure de celle-ci

V’ :distance entre le centre de gravité de la section totale (poutre plus hourdis) et la
fibre inférieure de celle-ci

d’ :distance minimale entre le barycentre des cables réels et la fibre inferieure
d’=1.5¢(¢p :diamétre de la conduite )
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» Application numérique

M 112x=6127.28 KN m=6.13MNm
M 1in=3415.97KN m=3.42 MN m
d’=1.5x0.08=0.12 m

6.13-3.42 1.03

P sous= +—(—062x%x27—12x4.05) =—-037MN
0.4496x1.82 1.82
— 6.13 — 0.4496 x 1.03 % 0.62 X 2.7 _ 3 04MN
sur 04496 x062+12-012

On a P ;<< P, donc la section est. Sur critique et par la suite :
P min= P s0us=3.94 MN
VI 2.2-Détermination du nombre de cables

le nombre de cables sera déterminer en expriment la condition de nom
dépassement de contrainte de traction maximale de mise en tension G, (tension
a ’origine ) sur les cables cette tension est limité réglementairement par :
Opo=MiIn(0.8 f s ;0.9 f pee)
0po=Min(0.8x1860 ;0.9x1660)=(1488 ; 1494)=1488 MPa
donc la valeur de la précontrainte a I’origine pour un cable est :
Py=1488x0.001668=2.48 MN
nous estimons les pertes a 30%

P, <0.7x N x P0= N = -2min. —N=2 26

0.7%pg
donc on prend N=3 cables de 12T15
I’excentricité est donné par la relation suivante e;=-(v’- d’)=-(1.200.12)=-1.08

Donc e¢p=- 1.08m
VI 2.3-Détermination du nombre de cable dans la section 1’about

Le nombre de cables dans la section d’about sera déterminer en expriment les
conditions de nom dépassement des contraintes admissibles de la section médiane de
la poutre seul
NB : les cables de la section d’about seront tirés a 100% avant la mise en place de la
dalle, C’est pour cette raison qu’il faut assurer le nom dépassement des contraintes
admissibles de la section médiane de la poutre seul,

La section médiane de la poutre seule doit vérifier les deux conditions suivantes :
Vérif. 1.oy,, =P/B,+Pe¢,.Vy/Ig+M . V /I >0 =-1.5f3 (contrainte
admissible de traction en construction sur la fibre supérieure)

Vérif. 2:6 j,r =P/ By~ Pe,.V,/ I6-M .V /1 <7 =0.6 f5 (contrainte
admissible de compression fibre en construction sur la fibre inferieure)
¢,=-0.8295+0.12=-0.7095m

2
M=G, x = =1.79 MN
8
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{csup =9.43+ P(-2.04) > -4.05. i {P§6.61

Oin/= 10.15 + P(5.71) <21 P<5.45

Nous estimons les pertes a cette phase a 10% on obtient :

donc le nombre de cable qu’on peut placer dans la section d’about avant la mise en
place de I’hourdis est de 2 cables, le troisieme céable sera ancré a I’extrados apres
coulage de I’hourdis

VI 2.4-V¢érification des contraintes normales en phase de construction :

La vérification se fait durant les quatre phases de construction suivantes :
NB : Les caractéristiques géométriques a prendre en compte pour les calculs sont
celle de la section nette a mi portée de la poutre seule pour les quatre
phases 1,2et3, 4

Phase 1 :

Apres le septieme jour, on mit en tension les cables 1 et 2(les cables ancré dans
la section d’about) a 50 % de leur tension finale, Les pertes considérées sont de 10 %
la résistance caractéristique a la compression du béton a j<28 jours est donné par la
relation suivante :

f. = 4,76+0,83ij28 Si j <28 jours. (Selon BPEL99)

donc pour j=7 jours on trouve f;;=23.17MPa

la résistance caractéristique a la traction du béton a j jours est donné par la relation
suivante :

£;=0.6+0.06f; (unité :fj; et f; sont exprimées en MPa)

donc pour j=7 jours on trouve f;=2 MPa

e,—0.7095m, Py=2.48x0.9=1.464MN ,

Les contraintes a versifié i3 :

0, = — + ¥ Mo¥ 5w — 1 5f,—-3 MPa
Bn In In
r M (s
0, = — — 2% Y — w06 f,,~13.9 MPa

Bn Iy Iy
M,, : moment di au poids propre de ia poutre seul My;=1.79MNm

application numérique
{01 = 5.37MPa > —3MPa
0, = 1.18 MPa < 13.9MPa

Phase 2:

La mise en tension des cables 1 et 2 (les cables ancrés dans la section d’about) a
100 % a 28 jours.
Les pertes considérées sont de 20 %.
f.s = 35 MPa et £,28=2.7MPa

conditions vérifiées
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€,=-0.7095m, Py=2x2.48x0.8=1L968MN, Mp=1.79MNm

Les contraintes a versifiées :

0, = — 4 2eo¥ MoV 5 v — ] 56,0=-1.5x2.7=-4.05 MPa

Bn In I,
—— < {5, =0.6 f;25=0.6x35=21 MPa
Application numérique

{01 = 1.3 MPa > —4.05MPa
0, = 12.53 MPa < 21MPa

Phase 3:
On pose les poutres sur leurs appuis définitifs et on coule 1’hourdis sur

conditions vérifiées

place. Dans cette phase on doit considérer en plus du poids propre de la poutre
le Poids propre de ’hourdis coulé sur place.

Vu que I’hourdis n’est pas assez résistant a cette phase, la section résistante
reste celle de la poutre seule.e,=.7095m, P;=3.968MN

Les contraintes a versifiées :

. P, Peov |, Mp+hv

0, = + —+ = -; :'1-5ft28='1-5X2-7='4-05 MPa
Bn @I, In
0, = = — 208 — TP < 102 =0.6 £,04=0.6x35-21 MPa

M, +n: Moment due au poids propre de I’hourdi plus la poutre
Mp+n = 3.03MNm

Application numérique :
0, = 7.84 MPa > —4.05MF
{02 = 549MPa < 21MF 2
Phase 4:
Tablier a vide (poutres + superstructures).
La mise en tension du 3 ™ cable (cable de ’extrados) 2100 %.
Les pertes considérées sont de 30 %.
fos= 35 MPa.et fi,5=2.7MPa
eo=- 1.08m, Py=3x2.48x0.7=5.2(II'MN

Les contraintes a versifiées :
0, = — 4 220V 4 Mmin¥ > rom — | 5R08=_1.5x2.7=-4.05 MPa

Bn In Ta

Ymin® < 150 =0.6 fc28=0.6x35=21 MPa

conditions vérifiées

M Lin: Moment due aux charges permanentes M ,;,=3.42 MN m
Application numérique
{01 = 4.86 MPa > —4.05MF

6, = 16.54MPa < 21MPa conditions vérifiées
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VI 2.5-Vérification des contraintes normales en phase de service
Les caractéristiques géométriques a prendre en compte pour les calculs sont
celle de la section nette & mi travée de la poutre plus la dalle
fos= 35 MPa.et f,,5=2.7MPa
eo=- 1.08m, Py=5.208MN
M 1in=3.42 MN m

P Pegv M minV = o —

o =—+ 4 4 Zminc = '.f_‘-'."-_'g-.gz-l.Sft28:-4.05 MPa
Bn In In
P PeoV  Npmin¥ _ oo

, = — — —— — B < i =(),5f,=17.5 MPa

Bn In In 1
P Peqgv = N v —r—

03 = — + 00 4 —max <4 '.-3:0.6 f028:21 MPa
Bn Iy In T
P Pegv N v o p—

Oy = — — —> — —D > = f6=-2.7 MPa
Bn Iy Iy '

M ax: Moment maximum résultant de fa combinaison maximum a L’ELS
M ,.=6.13MNm

Application numérique :

0, = 4.86 MPa > —4.05MF

G, = 16.54MPa < 17.5MP
o3 = 9.71MPa < 21MPa
0, = 7.03MPa > —2.7MF
VI 2.6-Tracé des cables

a) Disposition des cables dans la section médiane

contraintes vérifiées

La disposition des cables dans la section médiane est obtenue en respectant les
dispositions constructives données par le BPEL
I’espacement horizontal ey, entre deux armature de précontrainte doit étre
en > @ ~8cm.
L’espacement vertical e, entre deux armature de précontrainte doit étre
¢h = ® ,~8cm.
L’enrobage minimal ¢ des armatures de précontrainte doit étre
c=max (¥, d)=0,=8cm
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-

0O

ev=

Fig. VI.1-Disposition des cables dans la section médiane

b) Disposition des cibles dans la section d’about

A Dextrémité, les contraintes de cisaillements sont généralement
importantes. Ainsi, le meilleur tracé est celui qui minimise 1’intensité de
ces contraintes et qui réduit la fléche a mi travée le plus possible.

La disposition des cables d’about est assurée par le respect des conditions

suivantes :

» Larésultante des forces de précontrainte de la

1 €re

famille des cables

(cableslet 2 de la section d’about) doit s’inscrire dans le noyau limite
traction et le noyau limite de compression pour que les contraintes limites ne

soient pas dépassées

Le noyau limite de traction est définie par lesimrdonnées (-c’, c) :

PBLv. _
C=pvV— p ki
0.3630 x 0.6384!"k 0.7626
= ¢=0.3630 x 0.7626 — , x (—2.7) = 0.3729m
2 %X 2.4l
. . pPB,vV._ _
C=pv— p blis
. 0.3630 x 0.6384 x 0.8374
= ¢ =0.3630 x0.8374 — > X248 x (—4.05) = 0.462m

Le noyau limuiz de compression est limité par les ordonnées(—4; 8 ) par

rapport au centre dgmgravité

B.v_..

6:—p13+p

=0.5117/m

iy = 6 = —0.3630 x 0.8374 +

0.3630 x 0.6384 x 0.8374
2% 248

X

21
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0.7626 % 0.6384 x 0.7626

= 0 = —0.3630 x 0.7626 + > x 248 x 21 =0.4436m

Donc dans la section d’about le centre de pression des deux cables doit
s’inscrire dans la zone d’ordonnée(—C: C) n (=3 ; 8) = (-0.462 ; 0.3729) n (-0.4436,
0.5117) =(-0.4436 ; 0.3729) m

» La distance minimum entre axe de plaque d’ancrage 12T15 qui doit
étre >30cm alors nous fixons une distance de 50cm

La résultante des forces de précontrainte de la 17 famille des cables (cableslet

2 de la section d’about) coincide avec le centre de gravité de la section d’about (pour
Diminuer la fleche due aux charges permanente et a la précontrainte)

donc I’ordonné du céble supérieur se trouve a 0.25m du centre de gravité de la poutre

Et I’ordonné du cable inferieur se trouve a -0.25m du centre de gravité de la poutre

e

S0

G

[ )

Fig.VI1.2-disposition des cables dans la section d’about

108,74

98,74

¢) L’angle de relevage des cables

L’angle o de relevage du cable moyen au niveau de la section d’appui est
déterminer par le respect de non dépassement de 1’effort tranchant admissible
les caractéristiques géométriques de la section a prendre en compte pour les calculs
sont celles de la poutre plus hourdis a 1’about

-V <V <V
V : étant I’effort tranchant admissible qui peut supporter la section de betond’appui.il
est estimé égale a : V=1. b, .0.8h

Avec :

T = contrainte tangentielle limite a I’E.L.S. t= 2\/0.4fq— (ftj+§ Oy)

. . <L P
ox : Contraintes normales au niveau du centre de gravité oy = —
n

b, : largeur nette de I’ame b, =b,-2¢/2
by= largeur d’ame de la section d’about
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V 1ed = Vm — P sin a (effort tranchant minimum réduit)
V., : effort tranchant sur appui due au charge permanente
V ea = Vum — P sina (effort tranchant maximum réduit)
Vu : effort tranchant sur appui due a la combinaison la plus défavorable a E.L.S)
le respect du condition ci-dessus nous conduit a déterminer I’angle de relevage
ao:
Arc sin((Vyax-¥ )/p) << Are sin((V pintV )/p)
On aV 1, =530.52KN =0.53MN et V ;;,=456.06KN=0.46MN et
P=2x2.48=4.96MN
b, -0.3-2x0.5x0.08=0.268m
Bn=B,.q-2n®°/4=1.11-2x3.14x(0.08)°/4=1.1m"

= [0ax27 (27+2x 222222 48MPa= V =2.48x0.268x0.8x1.82=0.97 MN
= Arc sin (-0.088) <0< Arc sin(0.288)) =-5.05°<0<16.7°

donc on donne pour le cable le plus bas un angle de relevage de 8°et pour le
cable le plus haut un angle de relevage de 12°

d) Trajectoire du cable :

Le tracé du cable est constitu¢ d'une partie rectiligne dans la zone Médiane
suivie d'une déviation verticale parabolique, dans I'ame de la poutre. Un
alignement droit de 0.5m précede 1'ancrage.

Le tracé des cables est symétrique par rapport au milieu de la poutre, donc on
s’intéresse seulement au demie poutre
Le repere B(X.Y) a pour origine la ou le cable devient rectiligne.
X;: Longueur de la partie rectiligne du cable.
X, : Longueur de la partie courbe du cable
» Cable 1 (cable supérieur) :

Par référence au repere(B) on peut déterminer 1’équation du probable ainsi que la
distance X , sur laquelle il varie
I’équation de la parabole est : y=ax” et y’=2ax=tan o(x)
en tenant compte de I’alignement droit de 0.5m (donc il varie sur une hauteur de
0.5tan12=0.1062m) qui préceéde l'ancrage. Les coordonnées limites de la parabole

sont :
= (1.0874 — 05tan12 — 0.12) = 1
{y (108 Oiinxz 012)=0861 _ 2 o561 (1)
P
X =X .
{G(X)=G=12° tana = 0.2125 ax,=0.2125 (2)

De I’équation (1) et(2) on trouve :
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Xp =8.1m
Xxr =15—8.1 = 6.9m
a=0.0131m

L’équation de la parabole est : y=0.0131x> et par rapport au repére R ’équation de la
parabole devient :
y=0.0131 (8.140.5-x)*+0.12 avec 0.5 < x< 8.6m

» Cable 2 (cable inferieur)

de la méme maniére on procede pour le cable 2

= (05874 — 0.5tan8 — 0.12) = 0,3971

{Y ( X = X ) = ax,”=0.3971 (1)
- 7p

X = XIJ B

{G(X) — =8 tana=0.1405 2% 0-1405 ()

De I’équation (1) et(2) on trouve :

Xp = 5.65m
xr =15 —5.65=9.35m
a=0.0124m

L’équation de la parabole est : y=0.0124x>
y=0.0124 (5.65+0.5-x)*+0.12 avec 0.5 <x< 6.15m

» Cable de I’extrados (cable de la deuxiéme famille)

pour le cable de I’extrados on prévoit une angle de relevage de 25°ce qui permet
d’apporter une bonne réduction de 1’effort tranchant ainsi que elle facilite 1’exécution
le cable de I’extrados sera positionné au environ le huitiéme de la portée ;
’alignement droit qui précéde I’ancrage est pres égal a 0.5m,
{y = (1.6 — 0.5tan25 — 0.24) = 1.12

2_
X=X, = ax, =1.12 (1)

X = Xp
{ = 2ax,=0.466  (2)

a(x) =a=25° tana = 0.466
De I’équation (1) et(2) on trouve :

Xp = 4.83m
xr =155 —-9.58 =592
a =0.0482m

L’équation de la parabole est : y=0.0482x>
y=0.0482 (0.5+3.75+0.5 +4.83-x)*+0.24 avec 4.75 < x< 9.58m
La trajectoire des trois cables ainsi que du cable moyen sont donnés par le
tableau suivant :
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TableauVI.1- trajectoire des cables

POSITIONS DES CABLES
Cables|position(m)0 0.5 ]2 425 4,75 le,15 17,75 18,6 19,58 |11,62515,5
Y; 1,087/0,981 0,691 10.3678/0,3141/0,1986]0.1524/0,12 ]0,12 10,12 0,12
1 o ; 12° J12°  [10.94°[8.17 [7.8° [4.71° .61 [1.83° |0 0 0
: Y; 0,587/0,5171]0,334 ]0.1647/0,1443/0,12 0.12 0,12 0,12 0,12 10,12
o ; g [8°  16.96° 4.3° [3.94° |1° o 0 0 0 0
: Y; - - - 1.6 [1,3644/0,8071/0.426 ]0,286310,24 0,24 0,24
o - | - 25 5o pl.7e 1520 120 P70 o 0
Cable |Y; 0,837/0,7490(0,512 ]0.7117]0,6076/0,3752/0.2112[0,1754]0,16 0,16 10,16
moyen | ; 10° |10,02°6,75° |-2,69° |1,25° [2,16° |1.78° |1,33° [0,092°|0 0
R
4.25 cable3
- _cablel 5
b e <
= — =
] “\.cable2 A
§, “—— point (0,0)du repére R

Fig. VI.3-disposition des cables

VI1.2.7-Déterminationdes caractéristiques géométriques réelles des sections

Pour le calcul exact des contraintes a ELS le réeglement BPEL définie les
sections suivantes :

> Section nette

La section nette est calculée a partir de la section brute en déduisant les
sections brutes des vides longitudinaux, cette section sert a calculé les
contraintes dues aux charges permanentes (qui existe déja lors de 1’injection)

» Section homogéne

la section homogene est €gale a la section nette majorés de n(coefficient
d’équivalence pris égal a 5) fois la section des armatures longitudinales de la
précontraintes, sous réserve de I’adhérence entre ces armatures avec le
béton(I’adhérence est assurer par I’injection d’un coulis adéquat )
cette section sert a calculer les contraintes dues aux charges appliqué apres
injection des conduits
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a) Calcul des Caractéristiques nettes des sections :

2
L’aire de la section nette est B,=B,-NxB,avec Bgzz;i

la distance entre le centre de gravité de la section nette et la fibre extréme inférieur est
vn s Bbva—}: ngyi
Bn
LLe moment d’inertie de la section nette par rapport au centre de gravité de cette
dernicre est :
- - 2 - 2
= (Va=%)" xB,=Nx1-BX(V,—y) +1

4 . . . . . \
Avec I = %moment d’inertie d’une section circulaire de diameétre @(moment

d’inertie du vide engendré par la gaine qu’il faut retrancher) et N le nombre de cable
Les résultats de calculs des caractéristiques nettes pour différents sections sont
donnés par les tableaux suivants :

Tableau VI1.2- caractéristiques nettes de la section médiane

Poutre seul Poutre plus hourdis

B,(m°) 0.607 1.047

V’n (m) 0.846 1.209

Vn (m) 0.774 0.611

Mmpy(m’) 0.513 1.265

Iga(m”) 0.180 0.372

Rendement 45.2 481
géométrique(%o) '

TableauVI.3 Caractéristiques nettes de la Section 0.25L

Poutre seul Poutre plus hourdis
Bn(m") 0.612 1.047
V’n (m) 0.837 1,202
Vn (m) 0.763 0,618
mpn(m’) 0,512 1.258
Ign(m”) 0.18 0,378
Rendement 45 48,7
géométrique(%o)
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Tableau VI1.4-Caractéristiques nettes de la Section d’about

Poutre seul Poutre plus hourdis

Bn(m®) 0,662 1,102

V’n (m) 0,841 1,188

Vn (m) 0,759 0,632

my,(m’) 0,556 1,31

Iga(m”) 0,186 0,386

Rendement 44.10 46,7
géométrique(%o)

b) Caractéristiques homogénes des sections

I’aire d’une section homogene est By=B,+nxNxA,
n : coefficient d’équivalence de 1’acier de précontrainte-béton prés
réglementairement égal n=>5
N nombre de cable et A, I’aire de section d’un cable A p = 1668 mm?
la distance entre le centre de gravité de la section homogene et la fibre extréme

inférieur est :

;_ BpxVp+nxApXyj
V, = =
h

Ih = 1+ By % (W —Vn)z +n %A, X(Yi — Yn)?

les résultats de calculs pour les différents sections sont données par les tableaux
suivants :

Tableau VI1.5-Caractéristiques homogenes

Section Section de
médiane 0.251
2
Bh(m") 1,072 1,072
V’h(m) 1,19 1,196
Vh (m) 0,63 0,554
myp(m’) 1.2756 1.28
Ign(m”) 0,393 0.38
Rendement 48,9 53,5
géométrique(%o)
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VI1.2.8-Calcul des pertes

La contrainte de travail des aciers ne peut étre déterminée de fagon
réglementaire comme en béton par exemple, ou la contrainte admissible des aciers est
limitée a une fraction de la limite élastique.

En effet, certains phénoméenes qui n’ont pas d’action sur la contrainte de I’acier
en béton armé, interviennent de fagcon non négligeable, tels le frottement a la mise en
tension des cables, le recul a I’ancrage, la non-simultanéité de mise en tension des
différents cables(raccourcissement du béton), le retrait de béton, la relaxation des
aciers, le fluage du béton. Les trois premieres pertes sont instantanées, les trois
dernicres sont des pertes différées, c¢’est-a-dire qu’elles atteignent leur valeurs
maximale au bout d’un certain nombre de mois, voire d’années.

VI.2.8.1-Pertes instantanées

a) Pertes par frottement

Les pertes par frottement sont provoquées par le frottement de 1’acier des cables
sur sa gaine. Lors de la mise en tension, le cable est tiré du c6té du vérin et fixé du
coté opposé (ancrage mort). Le déplacement du cable a I’intérieur de la gaine est géné
par sa courbure s’il est courbe, et de méme s’il est rectiligne, par ce que un cable
n’est jamais rectiligne mais il présente des ondulations

Les pertes par frottements sont évaluées par la formule suivante:

DG, (x)= 06, 1-(e" 7))
opo - Tension a I’origine 6,p= Min (0.8 f,.,; 0.9 f,.,) =opo=Min (0.8x1860 ;

0.9x1660)= (1488 ; 1494)=1488 MPa
f : Coefficient de frottement angulaire f=0.18 (BPEL)
¢ : Coefficient de frottement linéaire, ¢=0.002(BPEL)
x : Abscisse de la section considérée a partir de 1’ancrage,
a : déviation angulaire entre la section d’origine et la section a étudier
d’abscisse x
Les résultats de calculs pour les différentes sections sont donnés par le tableau suivant
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Tableau VI.6-perte par frottement

Section Cable N° L(m) o fa+¢l Acf Acf A
(rad) (MPa) (MPa) of(MPa)
total moyenne
0.5m 1 | Partiedroite | 0.5 0 10~ 1.48 1.48 2.96
2 | Partiedroite | 0.5 0 10~ 1.48 1.48
0.251+0.5 | 1 Partie Droite 0.5 0 107 1.48 64.24 61.73
Partie courbe 7.25 0,15 | 0,04313 62.76
91
2 | Partie droitel | 0.5 0 10~ 1.48 59.22
Partie courbe 5.65 0.13 | 0,03642 53,17
96
Partie droite 1.6 0 0,0032 4,57
2
3 | Partie Droite | 0.5 0 10~ 1.48 34.56 34.56
Partie courbe 1,83 0.10 | 0,0225 33.08
47
0.51+0.5 1 Partie courbe 8.1 0,20 | 0,05389 | 77,99 97,33 89,27
94 2
Partie droite 6.9 0 0,0138 19,34
2
2 Partie droitel 0.5 0 0,001 1,48 81.21
Partie courbe 5.65 0,13 | 0,03642 53,18
96 8
Partie droite 9.35 0 0,0187 26,55
2
3 Partie droitel 0.5 0 0,001 1,48 143 143
Partie courbe 4.83 0,43 | 0,08819 125,49
63 4
Partie droit 5.92 0 0,01184 16,02

b) Pertes par glissement a I’ancrage

lors du blocage des armatures de précontrainte par le systéme d’ancrage
(clavette), il se produit toujours un léger raccourcissement des armatures
entrainant une chute de tension, celle-ci est fonction du systéme d’ancrage et le
procédé¢ de précontrainte utilisé
la perte par rentré d’ancrage n’affecte qu’une faible partie de I’armature de
précontrainte car le mouvement de rentrée vers 1’intérieur du béton est contrarié
par le frottement du cable sur sa gaine donc son influence diminue a partir de
I’ancrage jusqu’au une distance d de celui-ci ,d est donné par la formule
suivante :
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les pertes totales par recul sont donné par la formule suivante :

a
AO—recul :2O'p0(fL—+¢)d

d :c’est la longueur d’influence du glissement

Sid <L/2 il faut tendre le cable par ses deux extrémités afin d’obtenir des
tensions plus élevées.

Sid>L/2 il est préférable de tendu le cable par une seule extrémité

g : glissement a I’ancrage donné par la fiche d’agrément g=6mm

E, : module d’¢lasticité longitudinal de I’acier = 190000 MPa.

Opo : Tension a I’origine 6,0 =1488MPa

L : longueur du cable.

a : déviation angulaire totale sur la longueur L du céble, a est égal a deux fois
I’angle de relevage de chaque cable

TableauVI.7valeurs de d pour les trois cables :

I(iibileu L(m) a (rad) S/fo d (m)
1 31.1 0,4188 0,00442 | 13,16
2 31.078 ] 0,2792 0,00362 | 14,55
3 22.62 0,8726 0,00894 | 9,26

» Calcul des pertes par recule d’ancrage

Les pertes totales (ont lieu dans la section d’ancrage) par recul d’ancrage sur
toute la longueur d du cable sont donnés par la formule suivante :

a
AO'recul :2O'p0(fL—+¢)d

Pour le calcul des pertes aux différentes sections nous utilisons le théoréme de
«Thalgs » appliqué au diagramme des tensions :

X.
Aarecul = AO-recul (1 - 7!)
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Tableau VI.8pertes par recul d’ancrage pour les trois cables

o ._vculélon'1 T:cul*"‘lo-5 s :culé ----“:culé1
I(iib;leu ¢+fx /L | d (m) o= e o351 o=
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
1 0,00442 13,16 173,26 166,67 117,30 0
2 0,00362 14,55 156,67 151,29 110,92 0
3 0,00894 9,26 - - 246,34 0

Tableau VI.9Valeurs moyennes des pertes par recul d’ancrage par cable

Valeur v 1 1 LI N - 1+ 1 ecul - tecul ‘I:culéO-SL—i_
moyenne T Zoem 2525140.5 o=

(MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Cables d’about | 164,96 158,98 114,11 0
Cable de - - 246,34 0
I’extrados

¢) Pertes par déformation instantanée du béton :

Cette perte est di principalement a la non simultanée de la mise en tension
des cables le réglement BPEL propose la formule suivante :
AO’bC}'
fop = Er sz Esiy
bij

Aoypj: Variation de la contrainte du béton adjacent a la famille d’armature

¢tudiée dans la section considérée sous I’effet des charges permanentes
appliquées au jour j

E, : module d’¢lasticité longitudinale de I’acier = 190000MPa.

Eyij : module de déformation longitudinal instantané du béton

K;: coefficient multiplicateur qui prend les valeurs suivantes K;=0.5 pour
les variations deA0y,; dues a la contrainte relative a la phase de mise en tension
et aux actions permanentes appliquées simultanément a cette mise en tension
K;=1 pour les variations deAoy,; dii aux actions permanentes appliquées
postérieurement a cette phase de mise en tension, y compris celles dues aux
armatures de précontraintes mises en tension ultérieurement

> Les pertes dues a la mise en tension des cables de la premiére famille

La poutre sera mise en tension en deux phases (a 7jours et a 28jours) et
sera soumise ultérieurement par des charges permanentes supplémentaires
(charges de I’hourdis et la précontrainte de la 2“"*famille) et en tenant compte
de ce qu’on a dit ci-dessus les pertes par déformation instantanée du béton
seront données par la formule suivants :
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> A Tjours :

AobcpZB

)

Ac‘-bc',?'

Ac, = Ep(0.5 % +1x

bi7 Epiag
f,;=23.17MPa
Ei7=31359,42 MPa
Eying=3.6 10*MPa
E,= 190000 MPa.
Aoy, :La contrainte au centre de gravité des armatures a 7jours
2 Mpe
DOyer = g+ o+ 1
Les caractéristiques geométriques utilisées pour le calcul de cette contrainte sont
celle de la poutre seule
P, =0.5XNXA, X (60-4 6 recu - 4 O fior) avec N=2
Opo: tension a I’origine
M ,=moment dii au poids propre de la poutre
Aopepag: contrainte dii aux charges permanentes postérieures (charges permanentes

P2 P2><e12+1vmme1

totales Et la précontrainte de la 2™ famille) Aoycpzs = o - o

1 Acbc?

avec P7=N X A X (650-4 G recui— 4 © f1or) avec N=2 ou 3 selon la position de la section
Les caractéristiques géométriques utilisées pour le calcul de cette contrainte ont
celle de la poutre plus hourdis

» A 28 jours

Ao Acpcp2
DGy = Ep(0.5 x Abezn | 5 2bepany
bizg bizs
AOy,g : La contrainte au centre de gravité des cdbles 1 et 2 a 28jours
P3 P3xe? Mpe
AOhc28 = ——
Bin Iln [1n
avec P3=N x A [ X (6pp-4 O recut— 4 O fror) avec N=2

Adpcp2g contrainte dii aux charges permanentes postérieures, elle est la méme que la

formule ci-dessus seulementAaoy,;devient Agyepzs

le cable 3 ne subira aucune perte par déformation instantanée par ce que c’est le
dernier cable qu’on va tirer et aussi par ce que la mise en tension de ce dernier sera
apres coulage de I’hourdis

Les résultats des calculs pour les deux cables ancrés dans la section d’about sont
donnés par le tableau suivant :
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Tableau VI.10 Valeurs des pertes par déformation instantané par cable

Sections 0 0.5 0.251 0.51
Mp (MNm) 0 0 0,781 1,78
M pin(MNm) 0 0 1,5 3,42
I,(m*) 0,186 0,186 0,18 0,18
B j,(m°) 0,662 0,662 0,612 0,607
I,,(m" 0,386 0,382 0,378 0,372
B 5, (m’) 1,102 1,102 1,047 1,047
e(m) 0 -0,093 -0,571 -0,722
el(m) 0 -0,438 -0,935 -1.089
P; (MN) 2,21 2,21 2,19 2,33
P, (MN) 4,41 4,42 6,30 6,86
P; (MN) 4,41 4,42 4,37 4,66
A0 Raa) 3,33 3,44 5,06 3,46
Aopiiicavss | 4,00 6,25 16,98 18,79
Aoitiesta) | 6,67 6,89 12,6 14,06
AGLEE;_!IPa) a
7jours 45,26 46,78 81,82 84,7
Aoﬁn?{ 1Pa) a 28
jours 0 4,00 54,62 65,43
TableauVI11 les pertes instantanées a 28 jours
Pertes instantanées
Désignatio | Sections | Frotteme | Recul Raccourcissem | Totales
n nt (MPa) | (MPa) ent (MPa)
(MPa)
Cables 0 0 164,96 0 164,96
ancrésala | 0.5m 2.96 158,98 4,00 165,94
section 0.251 61.73 114,11 54,62 230,46
d'about g 5] 8927 |0 65,43 154,7
Cable 0 - - - -
ancré a 0.5m - - - R
Iextrados | 0.251 34.56 246,34 |0 280.,9
0.51 143 0 0 143
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VI1.2.8.2-Les Pertes différées

a) La perte par retrait

Le retrait est un raccourcissement du béton dans le temps di a une évaporation
de I’eau excédentaire dans le béton
si t0 désigne I’age du béton au moment de la mise en tension d’un cable, alors la perte
par retrait de I’instant t0 a I’instant t est donné par :
Ao, =g (r(t) — 1 (t)) Ep.
r (t) : fonction traduisant 1’évolution du retrait en fonction du temps. Elle varie de 0 a
1 lorsque t variant de 0 a I’infini
donc la perte finale sera Ao, =g, (1 — 1 (ty)) Ep.
& = 0,0003 valeur du retrait finale du béton. (Climat tempéré sec)
to : ’age du béton au moment de sa mise en tension exprimeé en jours
r(to) = to/ tot 9 r(m).
Avec r (m) rayon moyen r (m) = B, / p. (exprimé en cm)
B, : I’aire de la section nette.
p : le périmetre extérieur de la section.

> Calcul de la perte par retrait pour les cibles ancrés dans la section
d’about

Bn =11020cm?, p =978.28cm.

> A partir de 7 jours :
r(t)y=7/(7+9(11020/ 978.28))

r (t) =0.064 ; Alors: Ac = 0,0003 (1- 0.064) 190000. Donc :
Ao, = 53,35 MPA.

> A partir de 28 jours :

r(t)=28/(28 +9 (11020/ 978.28))
r(t)=0.21. Alors : Ac, =0,0003 (1- 0,21) 190000. Donc :
Ao, = 45,03 MPA.

» Pour la section intermédiaire :
Bn =10470cm?, p =984.31cm.
» A partir de 7 jours :
r(t)=7/(7+9(10470/984.31))
r (t) =0.068; Alors ; Ao, =0,0003 (1-0,068) 190000
Donc : Ac,=53,12 MPA.
» A partir de 28 jours :
r(t)=28/(28+9 (10470/ 984.31))
r (t) =0.23. Alors : Ao, =0,0003 (1-0,23) 190000.
Donc : Aor = 43,89 MPA.
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Pour la section ou il commence le cable de 1’extrados la perte par retrait
est la méme que celle de la section intermédiaire
Tableau VI 12 perte par retrait a partir de 7 jours

Sections 0 0.251+0.5 0.51+0.5

A 6(MPa) cables ancrés 53,35 [53,12 53,12

dans la section d’about

A 6(MPa) cables ancrés a | - 53,12 53,12

I’extrados

Tableau VI 13 perte par retrait a partir de 28 jours

Sections 0 0.5 0.251+0.5 0.51+0.5
A 6, (MPa) cables ancrés 45,03 45,03 43,89 43,89
dans la section d’about

A 6(MPa) cables ancrés a | - - 43,89 43,89
I’extrados

b) Perte due au fluage

Le fluage c’est un phénomene de déformation différée du béton soumis a
une contrainte maintenu du béton la perte totale par fluage est donnée par la
formule suivante

Acg=(c,+0m E,/Epis

op: contrainte finale de compression dans le béton au niveau du centre de
gravité des armatures de précontrainte

owm: la contrainte de compression maximale du béton dans la section
considérée au niveau du centre de gravité des armatures de précontrainte.

Si on suppose que la contrainte maximale du béton au niveau du centre de
gravité des cables correspond a la contrainte finale la relation ci-dessus devient :
A o =20\E, / Eyps tel que :
Eins =3,6 10"MPa
oy = . Be

Bn Iy b
la position de la section
les résultats de calcul des pertes finals par fluage pour les différents sections
sont données dans le tableau suivant :

Tableau VI14 des pertes finales par fluage

section 0 0.251 0.51
P(MN) 4,41 6,3 6.86
opm(MPa) 4,00 16.98 18,78
A 6(MPa) 42,28 179.23 198.23
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c) Perte par relaxation

La relaxation de I’acier est un relachement de tension a longueur constante,
selon le BPEL la perte de tension par relaxation est estimée par la formule suivante :

_ 6 Gpj
AGrelax_ 1_00 f-__uo *Opi-P1000

pre
Opi: €tant la tension initiale de I’acier dans la section d’abscisse X: 6 = G0 — AGing
A o;s : Somme des pertes instantanées
f,re : contrainte de rupture garantie f,,, =1860MPa

1o : coefficient pris égal a 0.43 Pour les aciers TBR. (C’est le type de 1’acier
qu’on a choisi)
Opo : tension a I’origine ; 6,0 = 1488 MPa
P1ooo : relaxation a des aciers a 1000h. p;y00=2.5% (pour les aciers TBR)
les résultats de calcul des pertes finals par relaxation pour les cables ancrés dans la
section d’about et pour les différents sections sont données dans le tableau suivant :
Tableau VI.15- pertes finales par relaxation

Sections

désignations | Perte 0 0.5m 0.25L 0.5L
Cables ancrés | Aoy 164,96 | 165,94 230,46 154,7
dans la Opi 1323,04 | 1322,06 | 1257,54 1333,3
section AGx(MPa) | 55,83 | 55,68 46,42 57,36
d’about
Cable ancré a | Ao, - - 280,9 143
I’extrados Gpi - - 1207,1 1345

A Gax(MPa) | - - 39,65 59,14

Tableau récapitulatif des pertes différées finales par section dans la supposition
d’une mise en tension a partir du 28jours pour les trois cables :
la perte finale différée est prise :Acd = Aor + Acfl + 5/6 Ao rela.

Tableau VI.16 pertes différées finales

Désignations |0 0.5m 0.251 0.51
Perte due au | 45,03 45,03 43,89 43,89
retrait(MPa)

Perte due au | 42,28 65,92 179.23 198.23
fluage(MPa)

Perte dueala |55,83 55,68 43,04 58,25
relaxation(MP

a)

Aoy 133,84 157,35 258,98 290,66
totale(MPa)
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NB : Pour le calcul des pertes différées a un temps t jours apres mise en
précontrainte on utilise la relation suivante donnée par le BPEL:
A o4(t)= A o4x 1(t) avec r(t) =t/ t+ 9 r(m).
Calcul du pourcentage de pertes totales (instantanées plus différées) :
Tableau VI.14 pourcentage de pertes totales

Désignations 0 0.5m 0.251+0.5 0.51+0.5
Pertes instantanées

totales (MPa) 164,96 165,94 230,46 154,7
Pertes différées

to_tales (MPa) 133,84 157,35 258,98 290,66
=2(MPa) 298,7 323,29 489,44 445,36
% des pertes 20,08 21,72 32,89 29,93

Le pourcentage des pertes totales (déférés et instantanées) est de29.93% dans
x=0.51 donc il est presque a la valeur qu’on a proposé au début de cet chapitre
L’estimation des pertes a 30% est donc raisonnable, et le nombre de cébles est
suffisant

VI1.2.9-Vérifications des contraintes normales

a) Vérifications des contraintes dans la section médiane

Les vérifications qu’on va effectuer pour chaque phases sont les mémes
que ci-dessus seulement on va prendre les caractéristiques géométrique réels des
sections, et I’excentricité exacte des cables
la précontrainte de vérifications sera la précontrainte probable
P,=NxAp ( 6p0-406,)

Les caractéristiques géométriques a prendre en compte pour les calculs sont
celle de la section nette exacte a mi portée de la poutre seule pour les phases
1,2et3

la section a mi portée de la poutre plus la dalle pour la phase 4

> Phase 1

Apres le septieme jour, on mit en tension les cables 1 et 2(les cables ancré
dans d’about) a 50 % de leur tension finale
la résistance caractéristiques a la compression et a la traction du béton a j=7
jours sont :
f,;7=23.17MPa
f7=2 MPa
Les vérifications a effectuer (on limite la traction dans la fibre supérieur et la
compression dans la fibre inferieur)
Les contraintes a versifiées :
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0, =—+ + — =i =-1.5f,=-3 MPa

0, = - ? - @ < #5=0.6 f,,~13.9 MPa
Mp : moment di au poids propte de fa poutre seul dans la section médiane
Application numérique
P=2x 0.5x 0.001668x (1488-154,7) =2,22 MN et e;=-(0.846-0.12)=-0.726m
Application numérique :
o, = 4.42MPa > —3MPa .. s e
{62 — 281MPa < 13.9MPa conditions vérifiées

> Phase 2:

La mise en tension des cables 1 et 2 (les cables ancrés dans la section d’about) a
100 % a 28 jours.
fiog = 35 MPa et fipg=2.7MPa. M,=1.79MN
on considere que les pertiis différé atteint 30%de leur valeur finale

les vérifications a effectu /3
o= -+ 20 MV > 7505 =-1.5f=-1.5x2.7=-4.05 MPa

[ﬂ n

P PegV  MpV
Chl
Application numérique
P=2x 0.001668x (1488-241) =4.15MN et e,=-(0.846-0.12)=-0.726
{01 = 1.57 MPa > —4.05MPa

0, = 12.58MPa < 21MPa
> Phase 3:

On pose les poutres sur leurs appuis définitifs et on coule I’hourdis sur place.

< /7 =0.6 f,,3=0.6x35=21 MPa

conditions vérifiées

Dans cette phase on doit considérer en plus du poids propre de la poutre le Poids
propre de I’hourdis coulé sur place.

Vu que ’hourdis n’est pas assez résistant dans cette phase, la section résistante reste
celle de la poutre seule.et I’hourdis est considérée comme une charge supplémentaire
sur la poutre

Les contraintes a vérifiées :
3 Pegv |, Mp4hv

0, = £ 4 2oV > 7 =-1.5fp4=-1.5x2.7=-4.05 MPa
Bn I, In
_ P _ Peg¥  Npin?
%2 = & I i

M, +1: Moment di au poids propre de I"hourdis plus la poutre M, ., = 3.03MN

< 5 =0.6 ,,5=0.6x35=21 MPa

Application numérique :
P=4.29MN et e,=-(0.846-0.12)=-0.726m

{01 = 6.66 MPa > —4.05MF

o, = 7.71MPa < 21MF 1 conditions vérifiées
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> Phase 4:

Le Tablier a vide (poutres + superstructure).
La mise en tension du 3 ™ cable (cable de ’extrados) 2100 %.
On considere dans ce cas que les pertes différées atteignent 50% de leur valeur
final
f.= 35 MPa.et f;,3=2.7MPa

Les contraintes a versifiées :
P Pegv M minV

o =—+ + ——— =l =-1.5f3=-1.5x2.7=-4.05 MPa

Bn In T :

Ymin® < 15 =0.6 fc28=0.6x35=21 MPa

M Lin: Moment due aux charges permanentes M ,;,=3.42 MN m
Application numérique :
P=3x 0.001668x (1488-379) =5.54MN et ¢;=-(1.202-0.16)=-1.042m
{61 = 1.24 MPa > —4.05MPa
o, = 13.76MPa < 21MPa

» Vérification des contraintes normales en phase de service

contraintes vérifiées

Les caractéristiques géométriques a prendre en compte pour les calculs
sont celle de la section homogéne a mi porté de la poutre plus la dalle
On considére dans ce cas g2 les pertes différées atteignent leur valeur

finale

P Pegv MminV e

o, =—+4 e 2 = I :f-.~=-1.5ft28:-4.05 MPa

k)

Bn In In
P PeoV  NminV _ -

0; = —— 0 —_min o '.'-:f:..'LZIZO.SfL-28=17.5 MPa
Bn I; In 1
P Pe,v M maxV [

oy = £ PV Mmax¥ g6 £ 0] MPa
Bn Iy In T
P Pep¥ N Vo

04 = — — —— — == = Hip=-f3=-2.7 MPa

M pin: Moment due aux charges permanentes M ,;, =3.42 MN m
M Lax: Moment maximum M ., =6.13MNm
P=3x 0.001668x (1488-445,36) =5.21MN et ¢;=-(1.19-0.16)=-1.03m
0, = 1.74MPa > —4.05MF
o, = 10.75MPa < 17.5MP
05 = 6.084MPa < 21MP
0, = 254MPa > —2.7MF

b) Vérifications des contraintes normales dans la section 0.25L

contraintes vérifiées

Les vérifications qu’on va effectuer pour chaque phases sont les mémes
que ci-dessus avec P = NAp (0 — Ao) cos

o: Contrainte de mise en tension du cable moyen

v : L’inclinaison du cable moyen par rapport a I’horizontal
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> Phase 1

f.7=23.17MPa, f,;=2 MPa,
P=0.5x2x0.001668x ((1488-230,46) cos (15.2°)) =2,29 MN et
€=-(0.837-0.2112)=-0,6258, M,=1.34MN

Application numérique

{01 = 3.37MPa > —3MP, Conditi {rifid
Oy = 4.21MPa < 13.9ME onditions veririees

> Phase 2:

fos = 35 MPa et fi,5=2.7MPa
Application numérique
P=2x 0.001668x (1488-270) cos (15.2°) =3.98 MN et ,=-0,6258m
M,=1.34MN
0, = 0.45MPa > —4.05MPa
{ o, = 12.13 MPa < 21MPa
» phase3

fag = 35 MPa et f3=2.7MPa P=3.98MPa, et €y=-0,6258m M ,;,=2.26MN
Application numérique

0, = 5.41MPa > —4.05MPa
{ o, = 7.8MPa < 21MPa

> Phase 4

fos= 35 MPa.et fps=2.7MF |
Les contraintes a versifiées :

Conditions vérifiées

Conditions vérifiées

Pe”v M minV -

+ XminY > rom — | 5708=-1.5x2.7=-4.05 MPa

II'I n

Ymin? o 77 =0.6 fc28=0.6x35=21 MPa

P
oy =—+
2 Bn

M Lin: Moment due aux charges permanentes M ,;,=2.56 MN m
Application numérique
P=3x 0.001668x (1488-364) =5.64MN et e;=-(1.209-0.16)=-1.049m
0, = 124 MPa > —4.05MF
{ o, = 13.76MPa < 21MPa

» Vérification des contraintes normales en phase de service

contraintes vérifiées

M in: Moment due aux charges permanentes M ,;, =2.56MN m
M,..x: Moment maximum résultant de la combinaison max M ., =4.3MNm
P=3x 0.001668x (1488-489,44)cos (15.2°) =4.82 et ¢p=-(1.196-0.2112)=-0,9848m
0, = 0.917MPa > —4.05MPa
o, = 12.28MPa < 17.5MPa
03 = 3.76MPa < 21MPa
0, = 6.74MPa > —2.7MPa

contraintes vérifiées
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VI1.2.10-V¢érification de I’effort tranchant
La vérification des contraintes tangentielles s’effectue phase par phase (les
phases
Sont les mémes que celles considérées pour la vérification des contraintes
normales).La Contrainte tangente au niveau d’une section est donnée par la formule
suivante :

V.eqS
Tred = ;:;el
n

V,eq : Effort tranchant réduit V.4 =T + TP
T = effort tranchant de la phase considérée.

TP= - % de la mise en tension x Ap x oi (sinal + sina2+ sina3)ci = opo — Ac (6po =
1488 MPa)

S : Moment statique par rapport a 1’axe horizontal passant par le C.D.G de la
section (pour les phases 1, 2, 3 on prend le moment statique de la poutre seule, et
pour les phases 4 et la phase de service on prend celle de la poutre + hourdis.

bn : Epaisseur nette de I’ame (m)b,, =b,-¢/2=0.30-0.04=0.26m
I : Moment d’inertie de la section considérée (m*)

Vérification de non fissuration du béton sous 1’effort tranchant :
T rea < 0,4 ftj (ftj +20x/3)=T

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

oy: la contrainte de la précontrainte appliquée

Ac pertes pour chaque €tape :

Les résultats de calculs pour la section d’about sont donnés par le tableau
suivant
Tableau VI.15 de vérification de I’effort tranchant

désignations | T(MN) | Tp(MN) | V req | Trea fj(MPa) | POMN) | ox ‘

MN | (MPa) (MPa) | T
phase 1 0.238 -0,078 | 0,18 | 0,44 2 2,161 | 3,264 | 1.82
phase 2 0.238 -0,098 0,34 | 3,412 | 2,7 4,08 6,163 | 2.71
phase 3 0.403 | -0,19 0,213 | 1,506 | 2,7 4,08 6,163 | 2.71
phase 4 0.456 -0,231 0,6 0,791 | 2,7 3,72 3,376 | 2.31
phase 5 0.53 -0,516 | 0,014 | 0,1842 | 2,7 3,72 3,376 | 2.31

Les résultats de calcul indiquent que la contrainte admissible de fissuration du
béton dans la section d’about n’est pas atteinte

Les résultats de calculs pour la section 0.25L sont donnés par le tableau suivant
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Tableau VI.16 de vérification de I’effort tranchant

désignations | T(MN) | Tp(MN) | V 1eq | Tred fj(MPa) | POMN) | ox

MN | (MPa) (MPa) | =™
phase 1 0,118 -0,063 0,0551 | 0,6025 | 2 2,077 3,393 1.84
phase 2 0,118 -0,122 -0,004 | -0,043 2,7 4,023 6,573 2.76
phase 3 0,2 -0,122 0,0781 | 2,1361 | 2,7 4,023 6,573 2.76
phase 4 0,34 -0,169 0,1713 | 2,2306 | 2,7 5,568 5,194 2.57
phase 5 0,3915 -0,15 0,2416 | 2,4666 | 2,7 4,947 4,615 25

Les résultats de calcul indiquent que la contrainte admissible de fissuration du
béton dans la section x=0.25Lne sont pas atteintes

VI.2.11-Ferraillage de la poutre

La section théorique a prendre en compte est donnée par :

e N Sy
1000 o, f.

Bt : désigne ’aire de la partie tendue du béton.

oy - contrainte maximale de traction du béton.

Ngr: la résultante de traction exercée sur le béton tendu.

Dans toutes les phases de calcul, de mise en tension des cables ; la fibre inférieure et
La fibre supérieure sont toutes les deux comprimées.

Le ferraillage passif longitudinal théoriquement n’est pas nécessaire, on disposera
Un ferraillage pour pallier aux problémes des fissures du béton, dues au retrait

On disposera des armatures de peau égale a 3 cm2/m de parement dans le sens
longitudinal et 2 cm*/m dans le sens transversal soit 3HA 12 par métre et 3HA10 par
metre respectivement

VI1.2.12-Vérifications a ELU

Cette vérification consiste a s’assuré que le nombre de cables choisie est suffisante
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-h0=28

“
s

Fig.VI.4-section équivalente de la section médiane (poutre plus hourdis)
0.85xf¢zg 0.85x35

On a0y, = = = 19.83MPa

8Yp 1x1.5

> le moment résistant compléte de la table plus hourdis :

le moment résistant compléte de la table plus hourdis est ¢égal a la
résultante de compression du béton situé dans la partie de la table plus hourdis
que multiplié le bras de levier de cette résultante par rapport au centre de gravité
des 3 cables

Mt+h:0.8h0XbX(5bu(d-O.8h—20)20.8X0.28X2X1 9.83x(1.6-0.8x0.14)=13.21MN.m

on a My;=13.21>Mu =8.27MNm donc 1’axe neutre se situe dans la table plus
hourdis et par la suite le calcul est ramené au cas d’une section rectangulaire de
dimension bxh

My
bd?opy

moments devient une équation du 2°en o :1=0.8xa (1-0.40. )dont la racine

0=1.25x(1-y/1 — 210)

527 — 0.0814MN=>0=0.107<22=1.086

Mo 1,6%x%19.83
la connaissance de la position de la fibre neutre et dans la supposition d’une
déformation de 3.5%o permet d’écrire :

Ae3=3.5%ol—:5 = 29.83%0>10%o donc Aey=10%o

Allongement ¢; (déformation sous I’action de la seul précontrainte)

si on posons le moment réduit i = et o= i—;- I’équation d’équilibre des

0, =—= 10° = 104116 < =1299MPa
Ap 3xX12%139 Yp
donc g,= S = 2210 5 89%0
Ep 190000

Allongement Ag, (déformation sous I’action de la précontrainte plus charges
permanentes )
la contrainte du béton au niveau du cable moyen sous 1’action de la
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précontrainte plus charges permanentes est 6, = est 6, =10.75MPa = Ac,=5

0,=53.75MPa
0.9fpeg _0.9%1660

0,=0; tAc,=1299+53.75=1352,75 MPa " - =1299MPadonc
'P .
5
= 32 +100 (";"’2 0.9) = 0,00711 + 100(-—-222 — 0.9)° = 0.00711 =
peg

7.11%o
On trouve g3=¢, +Aeg3=12.93%0

f

5
on trouve par la résolution de I’équation &3 = £> + 100 (@ - 0. 9) 63=1459MPa
peg

La résultante de compression du beton
F,=0.8abydoy,,=0.8x0.107x2x1x19.83=5.43MN
F, 543
0, 14234

Donc la section d’acier de précontrainte est suffisante sans prennent des aciers
passifs

Ap = = 0.003814m = 3814mm? < 3 x 1668 = 5004mm?

> Détermination des armatures transversales :

Les armatures transversaux seront disposées pour empécher la fissuration du
béton da a I’effort tranchant ultime
la section des armatures transversal perpendiculaire a la fibre moyen

bn tYs = (T ——“) tgBy

B, : I'inclinaison des bielles
I’effort tranchant maximales dans la section d’about est
Vieai=V-P sino=0.716-0.15=0.566MN, v=1.188m
Vredu 0.566

W= T 026x 1188 S3MPa

21, P
= tg2pB, = 5 avec 0y, = 3 = 3.376MPa

= B, =28.46°limité a 30°
on trouve enfin la section d’armature qu’il faut disposer? =3.76x10
t
*m*/m=3.76cm’/m soit un cadre HA12 de section 2.26, I’espacement devient st=0.6m

Donc on prévoit dans la zone d’about des cadres HA12 avec un espacement de 0.6m

. .. 0.4b (]‘4><0.26X‘1.’15
La section minimale d’armature transversale est — > fan == 400
St

0.00029m? = 2.99cm?2soit un cadre HA12de A=2.26cm™ I’écartement devient

% = 0.75m donc St=75cm

Donc on prévoit des cadres HA12 avec un espacement de 0.75m en travée
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VI1.2.13-Etude de la zone d’about

la zone d’about c’est la partie de la poutre destiné a supporter 1’ancrage et son
effort elle est soumise a une forte contrainte de compression sur une faible surface de
béton ,des essais ont montré que la longueur 1. de régularisation de ces contraintes est
de I’ordre de la hauteur h de la poutre sur le plan vertical et de la largeur de I’ame b
sur le plan horizontal
la zone d’about est caractériser par deux zones de régularisation :
une zone de premicre régularisation :
dans cette zone il existe deux zones de béton tendu (zone de surface et zone
d’éclatement) et une zone intermédiaire de béton comprimé
une zone d’équilibre général elle est situ¢ a une distance de 1,=h (apres la zone
d’éclatement ) dans cette zone les contrainte se régularise ,

zone de surface tendus zone d'eclatement tendue

TTITTT

zone intermeédiaire
comprimée

ol

Fig.VI.5-Les contraintes sur le béton dans la zone d’about
» Zone de surface

Dans cette zone, il faut disposer un ferraillage de surface As donnée par la
formule :
As= 0.04 Epzavec P effort de précontrainte a 1’origine
P=0,0xA,c0s(8°)=1488x0.001668x0.99=2.45MN
0, =2/3f.=266.66 MPa

on obtient As=0.04x2.45/266.66=3.72x10* m’soit deux cadres HA12
> Zone d’éclatement

La zone de premiére régularisation est définie par le prisme
d; xd; xb tel que di=e
e : entre axe des ancrages
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dl1=50 .

9 3

: 1l

L —
g o k S
4§ 2 :

= i

N O

Ir=160

Fig. V1.6 zone de régularisation
On doit vérifier la contrainte de traction et de compression sur le béton dans
cette zone
La contrainte de traction est :
04=0.5(1-aj/dj)(p/bdj)<1.25f;;
la Contrainte de compression est
o=p/ (bdj) <2/3f;
avec :d;: la hauteur du prisme associe au niveau j d1=d2=50cm
a; : dimension de la plaque d’ancrage placé au niveau j.a;=a,=24cm
b : largeur de I’ame a la section d’about b=30cm
» Application numérique

Traction sur le béton
01=6p =0.5(0.38)(2.48/0.15)=3.14<1.25x2.7=3.37MPa contrainte vérifi¢e
Compression sur le béton
0.1=0,= 2.48/(0.15)=16.53<2/3(35)=23.33MPa contrainte vérifiée
» Ferraillage d’éclatement

la section d’acier qu’il faut disposé pour chaque ancrage vaut
A =Max(Agjmax ;0.15P/(2/31,))
avec A jmax :la plus grande valeur de de A;

A= %x( 1-aj/dj)((p/(2/3fe))

Le coefficient K; vaut:
K;=1; pour un ancrage d’extrémité.
K;=1,5 ; pour un ancrage intermédiaire
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> Application numérique :

On a A=A »=0.25x0.38x(2.48/266.66)=8.83cm’

A~=Max (8.83 ; 11.13)=11.13cm’c’est la section qu’il faut repartir sur une longueur
de 0.5m soit 6HA16 (12.06cm?)

VI.3-Evaluation des fléches et contre fléches

Le calcul des déformations est effectué¢ pour évaluer les fleches dans le
but de fixer les contre fléches a la construction ou de limiter les déformations
Une poutre isostatique simplement appuyée peut subir des déformations sous
I’effet de son poids propre seul, d’autre part la précontrainte engendre aussi des
déformations (rotation, fléche, raccourcissement ...etc.). Néanmoins, il est
nécessaires que ces déformations puissent librement se produire sans toutefois
modifier les efforts de précontrainte et par conséquent 1’état de précontrainte
résultant dans les diverses sections des appuis,

C’est pourquoi dans la plus part des cas on pose les poutres sur des appuis
en Néopreéne (caoutchouc synthétique) permettant la liberté des rotations et des
déplacements d’appui

VI1.3.1-Fléche due au poids propre de la poutre

Cette fleche prend sa valeur maximale a mi porté elle est donné par la
formule suivante :

_ 5ql*
&7 384E,I

L=30m
q =0.027 MN /ml (poutre +1’hourdis)
I : Inertie de la section homogéne (dalle plus poutre) I = 0,393 m4

E, :module de déformation différé E,, = 3700i/f_,:j = 12 102,95MPa
B 5 x 0.027 x 30*
"~ 384 x 1210295 % 0.393

VI1.3.2-Fleche due a la précontrainte :

fe = 0,0598 m = 5.98cm

Cette fleche prend sa valeur maximale & mi porté, nour le calcul on utilise

la méthode des intégrale de MOHR fp est donné¢ par :
L _
fp = KEJ Mm

Le diagramme des moments dii a ’action de la précontrainte est supposé
parabolique
L : porté de la poutre L=30m
M : le moment maximal di a ’action de la précontrainte (M=P.¢) dans la
section médiane

Tel que :

P: effort de précontrainte ;P = Ap > ((0; — Ao) cos ;)
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¢ : excentricité d’un cable.
m : Le moment maximal di a une charge unité appliqué a la section ou on veut
déterminer la fléche m = 7.5
k :est la surface obtenue en multipliant les deux diagramme correspondant aux courbe
de
M et m,
a partir du tableau du MOHR on tire ce coefficient ,pour un diagramme parabolique

(diagramme de M) et un diagramme triangulaire (diagramme de m) kZ%

Les résultats de calcul de M sont résumés dans le tableau ci-dessous
VI.16-moment maximal dii a I’action de la précontrainte a 0.5L

Section (m2) e(m) P(KN) M(KNm)
0.5L -1,049 5200 -5454.8
On trouve
= 2X30 x (—5.45) x 7.5 = —10.74 cm (fléche vers le haut)
12%12 102,95x0,393

V1.3.3-Fléche due a la surcharge :
La fleche maximum est & mi porté pour le Convoi D240
5ql* ql?
fo240 = m avec? = 17743 KNm = g = 15.77KN/ml

E; : module de déformation instantané E;=110003/30(charge de courte durée)
E; =34 179,56 MPa

c_ 5 x 0.01577 x 30*
D240 ™ 384 % 34 179,56 x 0,393

= 0,0349 m = 3.49cm

VI1.3.4-Fléche de Construction :

La contre fleche de précontrainte est nettement supérieure a la fleche du poids
propre de la poutre.

Pour remédier a ce probléme, on adopte au fond du coffrage une fléche dite
fleche de construction (contre fléche) vers le bas dont la valeur est :

3 3
f, = 2 (£, —f,) = 7 (10.74 —5.98) = 357cm

Fleche total :

en service a vide
fl="f+f, +f.=—-118cm
En service chargée :
f2 =15+ f, + .+ fpauo = 2.3cm

la fleche admissible L/300=30/300=0.1m=10cm (fléche vérifiée)

V1.4-Calcul des rotations

Le calcul des rotations se fait de la méme maniére que le calcul des fleches
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L=30m
I : Inertie de la section homogéne (dalle plus poutre) I = 0,393 m4
E, :module de déformation différé E, = 37003;/1:_‘:] = 12 102,95MPa

V1.4.1-Rotation due au poids propre de la poutre
La rotation prend sa valeur maximale sur appui elle est donné par la
formule suivante :
qP®
24E,1

eG:

q=0.027 MN /ml (poutre +1’hourdis)
_ 0.027 x 303
"~ 24 x12102,95 % 0.393

VI.4.2-rotation due a la précontrainte

0¢ = 0,00638rad

La rotation prend sa valeur maximale sur appui, pour le calcul on utilise la
méthode des intégrales de MOHR 6 p est donné par :

L _
8, = K=—Mm
0 E,l
Le diagramme des moments dii a ’action de la précontrainte est supposé
parabolique

L : porté de la poutre L=30m

M : le moment maximal di a ’action de la précontrainte (M=P.¢) dans la
section d’about m : Le moment dii & un couple unité appliqué a la section ou on
veut déterminer la rotation m = 1

k :est la surface obtenue en multipliant les deux diagramme correspondant aux
courbe de

M et m, a partir du tableau du MOHR on tire ce coefficient ,pour un diagramme
parabolique (diagramme de M) et un diagramme triangulaire (diagramme de m)

k=§Les résultats de calcul de M sont résumés dans le tableau ci-dessous

VI.17-moment maximal di a ’action de la précontrainte a 0.25L

Section (m2) e(m) P(KN) M(KNm)
0L -0.46 3880 -1784,8
On trouve
1x30
e x (—1.78) x 1 = —0.00374

P~ 3% 1210295 x 0,393
V1.4.3-Rotation due a la surcharge :
La rotation maximum est sur appui pour le Convoi D240

I3 12
Bppae = % avec% = 17743 KNm = q = 15.77KN/ml
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0.01577 x 303
90200 = 54X 34 179,56 x 0,393
V1.4.4-Rotation total :
En service a vide :

= 0,00372 rad

01 =065 + 6, = 0,002374rad
En service chargée :
02 =05 + 6, + Opz40 = 0,006094rad
VI.5-Calcul des déplacemerits :
VI.5.1-Déplacement di a une rotation d’appui_
Le déplacement di a une rotation d’appui est :

61 % h 1.82
Afg = — = 0.002374 x > = 0,00216m = 2.16cm
V1.5.2-Déplacement di au retrait
La déformation relative di au retrait est prise égal a er = -3x10-4 (L=31m)

Alors la variation de longueur sera
AL=gr x < = AL;=-0.00465m= - 4.65mm
Déplacement due au fluage :

La déformation relative di au fluage est prise égala € f = -3.5x10-4
Alors la variation de longueur sera

AL,= & fx g = AL,=-0.005425m= - 5.425mm

VI.5.3-Déplacement due a la variation de la température
la variation de longueur due a la variation de la température est donnée par la formule
suivante : AL;= (L A AT)/2
avec \ : coefficient de dilatation thermique A=10"/°C
on obtient pour une variation AT=-10°C la variation de longueur
AL;=-1.55mm
VIL.5.4-Déplacement total maximal
Le déplacement total maximal est donné par formule suivante

U =2 (AL, + AL, +Afy) + ALy= 2(4.65+5.425+21.6) +1.55=22.66 mm
3 3
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Chapitre VII

VIL.I-INTRODUCTION

Etude de la dalle

L’ hourdis est une dalle en béton armé, qui sert de couverture pour le pont. Cette
couche est destinée a recevoir la couche de roulement (revétement, chape
d’étanchéité) et les surcharges, et a transmettre ces derniers aux poutres. L’hourdis a
un rdle d’entretoisement, et assure la répartition transversale des efforts.

VII.2-Modélisation de la structure

La dalle sera calculée En utilisant le logiciel ROBOT, en supposant que le pont
est rigidement entretoisé ¢a veut dire que dans une section transversale, les poutres

restant dans un méme plan

Les poutres sont considérées comme un ¢lément barre, elles sont appuyé sur un
appui simplement d’un c6té et dans 1’autre coté sur un appui double, la dalle est
considérée comme un élément panneaux.

= 3

| N

4= I Nouvelle section
B .
= Général
o
Nom : B 125x160 b1
Couleur Auto w

ey

b2

B ||| ac ||%r

[| Appliquer section variable

[] Réduction du moment dinertie b
b1

Dimensions [cm)

25,0000 h 160,00(
100,00 hf1 16,000(
b2 550000 hf2 30,000(

Angle gamma: 0 v [Deg) Type de profilé : [ Poutre BA ']

(s ) [ Fomer ] [

] BETON35

-

T = =

Fig. VII.1-Modélisation des poutres

S B S A T
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Nom :

Pl:
P2:
P3:

Etude de la dalle

@ uniforme
() variable par 2 points
() variable par 3 points

Réduction du moment
d"mtie

dalle
Ep= 220000 (cm)

Coordonnées du point
(m) [em)
|0,0000;0,0000;0,0000 | |0,0000 |
(0,0000; 0,0000; 0,0000 | [0.0000 |
|0,0000; 0,0000; 0,0000 | (0.0000 |

100 | g

Epaisseur

Couleur: Auto v

B

Paramétres de |'Elasticité du sol

]

Matériau :

|BETON3S

z

| Aouter | [ Femer | |

]

Fig.VII.2-Mod¢lisation de la dalle
Les résultats de calcul sont donnés par le tableau suivant
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Etude de la dalle

TableauVII.1- résultats de calcul pour I’¢lément panneau

MXX [KNm/m] | MYY [KNm/m]| MXY [kNm/m]
MAX 150.3 39.59 69.5
Panneau 24 24 24
Noeud 40 167 36
Cas 1.35g9+1.35D24 | 1.35g+1.35D24 | 1.35g+1.35D24
MIN -79.69 -52.95 -60.33
Panneau 24 24 24
Noeud 74 167 36
Cas 1.35¢+1.35D24 | 1.35g+1.35D24 | 1.35¢+1.35D24

VII.3-Ferraillage de la dalle
VII.3.1-Armature dans le sens longitudinale

Le calcul se fait en flexion simple la fissuration est considérée non préjudiciable
les moments ultime données par le logiciel sont Mu =39.59 kn.m/ml en travée
et Mu =-52.95kn.m/ml sur appui

» Ferraillage de la nappe supérieure:

Le ferraillage se fait en considérant une section de largeur b=Im, de hauteur
h=0.22m,

My=52.95KNm
0,85.
Jou =’—f"’28Avec, firg =35MPa; 6=1 ;y, =15
0.y,
D’ou; f,, =19.83MPa le moment relatif du béton vaut
M, 0.05295
MU= 3 = U= 3 =V,
bd*.f, 1.(0.198)%.19.83
E, = feE ,Avec, f, =400 MPa ;Es=200000MPa
75" N
Dot s, =— 0y 7410°
1,15.200000
3,3 - 0,66

@, =
3,5+ 1000 &,
= 1 =080, (1-0,4.0.)=039
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u< et 4<0.186 (£=10.10")
Donc, Notre section est sans armature comprimée : & =
Z=d(1-0,40) =0, 1905 m

1-41-2
Tﬂ:0,072

M
A =—"Avec: o, =348MPa. = 4, = 005295 ~_ 9.01x10™*m?

' Zo 0,1905.348

N

Soit 3HA 14 = 10.05 cm’avec un espacement de 20cm
» Vérification de condition de non fragilité :

Aoin 5 023 Jy 4 - 1x0,198x0,23.2,7
bd f 400

e

2 .. P
= 2.9 cm” condition vérifiée

» Ferraillage de de la nappe inferieur :
Par utilisation du logiciel expert on trouve A=2.5cm’soit 2HA 14 avec un
espacement de S50cm

VII.3.1-Armature dans le sens transversal

Moment maximal positif : My= 150.3 .KN.m/ml
Le moment maximal négatif (sur appui) My = -79.69KN.m/ml

» Armature de la nappe inferieure
Le calcul du ferraillage de la nappe supérieur se fait avec Mu=150.3KN/ml

En utilisant le logiciel robot expert on trouve Ag=25.8cm’ soit SHA20 avec un
espacement de 10cm

» Armature de la nappe supérieure

Le calcul du moment de la nappe supérieur se fait avec
Mu=79.69 KN/ml

En utilisant le logiciel robot expert on trouve Ag= 14.9cm? soit SHA 16 avec un
espacement de 12cm

On obtient en fin les armatures adisposer sur la dalle

HA14 HA16

m‘m

HA20

figVIIL.3-ferraillage de la section transversale de la dalle
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CHAPITRE VIII LES EQUIPEMENTS DU TABLIER

VIlI-les ¢équipements du tablier

VIII.1-les appareils d’appui

Le tablier repose sur ses appuis (pile et culée) par I’intermédiaire
d’appareils d’appui, congus pour transmettre les efforts verticaux et horizontaux
a la fois, de plus ils permettent les mouvements de rotation.
Pour notre pont on utilise des appareils d'appui en élastomere fretté de type B
(multi-frettes enrobés sur toutes les faces,) qui sont les plus avantageux pour les
ouvrages courants.

tir2

Tod |
t

|

ts

|

- aoub

Fig.VIII.1- définition géométrique d’un appareil d’appui type B
La dénomination d’un appareil d’appui est : axb ; n (t; + t;) avec

axb : dimensions en plan de I’appareil d’appui b>a

ti : épaisseur d’un feuillet d’élastomere.

ts : épaisseur d’une frette.

n : nombre de feuillets d’élastomeres.

La grande dimension en plan b sera placée parallélement a I’axe de 1’appui

VIIL.2-Dimensionnement de 1’appareil d’appui :

VIIIL.2.1-Aire de ’appareil d’appui

La taille en plan de I’appareil d’appui est déterminer pour que la contrainte

max

: R : :
de compression o, = —., Soit comprise entre :

2 MPa <0, = 2% < |5MPa

ax
om : la contrainte moyenne de compression due a I’effort R, ;

Rpax @ réaction d’appui maximale & L’ELS 2R, ,,= VGtV = 0.531MN
2 MPa: condition de non glissement
15 MPa : condition de non écrasement
On trouve donc : 0,0354 m* < axb< 0,2655 m*
VIII.2.2-Hauteur de 1’¢élastomere
La hauteur de 1’¢lastomére est d¢terminée en limitant la contrainte de
cisaillement T i due aux déformations lentes (retrait, fluage et température).
Aty<05G
ona:ty=G tan y=GxU1/T <0.5G=T=U1/0.5
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Ul : déplacement horizontald(i aux déformationslentes (retrait, fluage et
température).ces déplacements sont calculé ci-dessus
et donc : U1=4.65+5.425+1.55=11.6mm
=T=1.16/0.5=23.2mm
on fixe T=30mm soit 3 feuilles d’¢lastoméres 3(10+3)
VIII.2.3-Condition de non flambement
La condition de non flambement est :

2 <T<2=5T<a< 10Td’ou 200mm < a< 400mm

10 5
a = 300mm
b = 400mm
On obtient en fin les dimensions de I’appareil qu’on va prendre soit :

300x400, 3(10+3)
VIII.2.4-Vérification des contraintes sur 1’¢lastomere
Avant de vérifier la suffisance des dimensions choisies on procede tout
d’abord au calcul de déférentes efforts qu’il peut agit sur un appareil d’appui

VIII.2.4.1-Effort horizontaux

Les systémes de charges qui sont susceptibles de développer des efforts
horizontaux sont le systeme A(L) et le systeme B, ils développent des efforts de
freinage supposés centrés sur 1’axe longitudinale de de la chaussée.

VIIL.2.4.2-Effort de freinage di au systeme A(L)

L’effort de freinage dii au systeme A(L) est égal a la fraction suivante du poids
total de cette dernicre
FA=A,(L)xL/ (20+0.0035xS) avec S : surface chargée en metre carré
donc : FA=102.73x30x/(20+0.0035x30x10.5)= 146,04KN
si on suppose que les appuis ont la méme rigidité alors I’effort développé sur chaque
appuis sera F=146.04/2=73.02KN et par la suite I’effort de freinage développé sur
chaque appareil d’appui sera F=73.02/7=10.41KN

VIII.2.4.3-Effort de freinage dii au systeme B, :

Le nombre de camion qu’il peut freiner est supposé égal a un, 1’effort
développer par ce dernier est égal a son poids qui est =300KN
I’effort de freinage développé sur chaque appareil d’appui est F=300/
(2x7)=21.42KN (dans la supposition qu’on a la méme rigidité pour les deux appuis)

VIIL.2.4 4-Effort d0 au vent

L’action du vent est perpendiculaire a I’axe horizontal de I’ouvrage, on
considére une pression de 2KN/m2
La section latérale sur laquelle agit le vent est : S=31x1.82=56.42m"

56.42x2 — 8.06KN

On prend donc : {

I’effort qui revient a chaque appareil d’appui est :F, =
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VIII.2.4.5Effort da au séisme

L’effort dii au séisme est (valeurs forfaitaires) :

» H=0.1G (effort horizontal)
» V=41 0.07G (effort vertical)
avec G poids propre du tablier G=6597.33KN.
=H=659,733 KN et V=461,81KN
I’effort développé sur chaque appareil d’appui dans la supposition que les appuis
ont la méme rigidité est :
h=659.73/(2x7)=47.12 KN pour I’effort horizontal.
v=461.81/(7x2)=32.98KN pour I’effort vertical.
VIIIL.2.5-Vérification des contraintes :
VIIIL.2.5.1-V¢érification de la contrainte de compression due a I’effort vertical :

Nmax

axb
N 0.531 .. , e
Oy = —= = —— =4.425MPa<c,=15MPa condition vérifiée
axb 0.3x0.4

La contrainte de compressionG,, = doit étre inférieur a 6,=15MPa

VIII.2.5.2-Vérification de la contrainte de cisaillement da a I’effort vertical :

£ L, 1.5xN
La contrainte a vérifier est : Ty = —ﬁ <3G
a

avec B = zx:(zllb) et G module de cisaillement G=0.9MPa.
. 0.3x0.4 -
p= 2x0.01x(0.3+0.4) =837
=Ty = ﬁ; =0.7745MPa<3x0.9=2.7MPa, condition vérifiée.

VIII.2.5.3-Vérification de la contrainte de cisaillement di aux déformations lentes :
) ., u
La contrainte a vérifier Ty, = G-% < 0.5G

Ul : déplacement due aux déformations lentes Ul=11.6mm
11.6

Ty, = 0.9 = = 0.348MPa < 0.45MPa Condition vérifiée

VIIIL.2.5.4-Vérification de la contrainte de cisaillement da a ’effort de freinage :
L’effort de freinage maximal est celle dii au B,

F 202142 _ ) 1785MPa.

axb  0.3x0.4
La vérification qu’on va effectuer c’est de limité la distorsion : 0.7

Ty =

F
Tz = —%b = Gtan(y,) = tan(y,) =

X b
tan(y,) = —=1*2_ = (.198 < 0.7 Condition vérifiée
0.9%0.3x0.4

VIII.2.5.5-Vérification de la contrainte de cisaillement di a la Déformation lente
plus effort de freinage :

Gaxb

1.16

tan(y)=tan (y;) +tan (y,)=0.198+ = 0.198+0.386=0.584<0.7 condition vérifiée

Vérification de la contrainte de cisaillement
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Ty = Tyq + Tye = 0.348 + 0.198 = 0,546MPa <0.7G=0.63MPa condition
vérifiée
VIIIL.2.5.6-Vérification du cisaillement da a la rotation o :

La vérification a effectuer Ty = Ty + Ty + T =56
les contraintes calculés ci-dessus

G, b2
Toar=7 ( ;) 0, avec o= (0pt a)/n
a: rotation de 1’axe de ’appareil d’appui calculé précédemment 0=0.00602rad.
a o : rotation di au défaut de pose a=0.01rad.
n : nombre de frette n=3

09,042

T“T_T(E) 0.00466 = 0,003728MPa.

= Ty = 0.348 + 0.198 + 0.003728 = 0,549MPa < 4.5MPa condition vérifiée.
VIII.2-Dimensionnement du dé d’appui :

Les dés d’appuis ont pour but de recevoir les appareils d’appui et de diffuser les
charges localisées provenant directement du tablier qui peut provoquer des fissures,
pour cela on disposera des armatures de chainage et d’éclatement.

VIIL.2.1-Les dimensions des dés d’appuis :

A =2a+100=300+100 = 400mm. (Dimension perpendiculaire a I’axe de d’appui)

B =b+100 = 400+100 = 500mm.(Dimension parall¢le a I’axe de d’appui)

B=AxB=0.2m’

Py=2 (A + B) =2(0.4+0.6) =2m

h> 2})& =0.2 m. On prend h=20cm (hauteur du dé d’appui)

0

VIIIL.2.2-Ferraillage des dés d’appuis :
VIIL.2.2.1-Armature de chainage :

La section calculée doit reprendre un effort de R = 0,25Rmax.

Riax=0.531MN

. 0.25%R 0.25%0.531
D’ou: A = = = 4.97cm’
oe 266.66

On prend 4HA14dont A = 6,16 cm?
VIIL.2.2.2-Armatures de profondeur

Pour limiter la propagation d’éventuelles fissures ; on dispose des armatures :

= 01253 Rmar _ L1205 — 5 48cm?0On prend 3HA12 pour A = 3,39 cm?
oe 266.66

VIII.2.2.3-Armatures de diffusion :

» Armature de surface (frette supérieur)

A

Ce sont des armatures capables de reprendre 4% R max
As=0.04.R max /6s=0.78 cm2 Alors: 2HA8=1.01cm2
Placés a la face supérieure des dés d’appuis
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> Ferraillage inférieur ou d’éclatement « frettes inf. » :

A= 0-1>;Rmax = 0';:'65631 = 2cm? On prend 2 HA14dont A = 3.08 cm?

VIIL.3-Choix et Calcule des joints de chaussée
VIIIL.3.1-détermination du type de joint

Les paramétres déterminant pour le choix d’un modé¢le de joint sont : le
souffle, et le trafic, on distingue :

-Les joints lourds pour les chaussées supportant un trafic journalier

supérieur a 3000 véhicules par jour.
-Les joints semi lourds pour un trafic entre 1000 et 3000 véhicules par
jour.
-Les joints légers pour un trafic inférieur a 1000 véhicules par jour
Pour notre pont qui est susceptible de supporté un trafic journalier
supérieur a 3000 véhicules on utilise des joints lourds
VIIIL.3.2-calcul du joint

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

(Ul+dp<T

(Ul+dg)<1,3T
T : le déplacement caractérise le type de joint de chaussée choisi ;
U, : Le déplacement di aux variations linéaires lentes est déja calculé:
U;=1.16cm
Le déplacement dii au freinage sera calculé en utilisant les dimensions de
I’appareil d’appui

4 TxF _0039x002142
F7(Gxaxb)  09x03x04

= 0,007735m = 0.7735cm

De méme pour le déplacement di au séisme :
_ Txh 0039x0,04712
= Graxb) 09x03x04
» combinaison :
(Uit d; )=1.16+0.7735=1.9335cm
(Ul + dg)=1.16+1.7=2.86cm

=0,017m = 1.7cm

D’apres le bulletin technique de ALGA on opte pour un joint de type T80
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Chapitre IX Etude de la culée

IX.1-Introduction

La culée est I'un des ¢léments fondamentaux de I’ensemble de la structure du pont,
elle a pour réle d’assurer la liaison entre le tablier du pont et le milieu environnant.
Une culée assure a la fois les fonctions d’appui de tablier et du mur de souténement. En
tant qu’appui de tablier une culée est soumise aux mémes efforts que la pile, en tant que
mur de souténement elle subit la poussée des terre et des surcharges de remblais.

Dans notre cas on est en présence de remblai sur les deux implantations des culées donc
On opte pour des culées remblayées,

[X.2-Implantation des culees

La hauteur de la culée est évaluée par la formule suivante:
H culée = cote projet — cote fondation-(1’épaisseur de la couche de roulement
+1’épaisseur de I’étanchéité)
L’ensemble des cotes définissants la position des culées est mentionnée dans le
tableausuivant

[X.1-Tableau implantation des culées

désignation Culéel Culée2
Point kilométrique 361+376.690 361+535.790
Cote projet(m) 16.832 17.202
Epaisseur CR plus 0.06 0.06
étanchéité(m)

Cote de la fondation(m) 8.732 9.102
Hauteur de la culée(m) 8.04 8.04

I1X.3-Pré dimensionnement de la culée

Les dimensions qu’on va prendre sont pris par des considérations de résistance
mécanique

> Le mur garde gréve

c’est le mur encastré dans le mur de front il a pour fonctions La séparation
physique entre le remblai et ’ouvrage, assurer la liaison du joint de chaussée
il doit résister aux efforts de, poussées des terres, aux efforts de freinage, et aux efforts
transmet par la dalle de transition
le mur garde gréve est doté d’une réservation qui sert comme appui pour le joint de
chaussée et un corbeau arricre sur lequel prend appui la dalle de transition
La hauteur h du mur garde gréve est directement liée a la hauteur du tablier h=hauteur de
(la poutre + la dalle) +la hauteur de (I’appareil d’appuie +dés d’appui)
h=160+22+4=206cm
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son ¢paisseur ¢ est évalué par la formule : e=sup (0.3, h/8) (exprimée en m)
e=sup(0.3,2.12/8)=sup(0.3,0.256)=0.3m,donc e=30cm

> Le sommier d’appui

C’est I’élément sur lequel repose 1’about du tablier, il est encastré au mur de front
sa surface doit étre aménagée de fagon a permettre, L implantation des appareils d’appui
et la mise en place de vérins pour changer ces derniers ;
la largeur du sommier varie de 1.2 a 1.8m on prend la valeur 1.2m, la longueur du
sommier est égal a la largeur de la dalle plus corniches (largeur biaise) =13.602m

> Le mur frontal

Le mur de front est un voile épais encastré dans la semelle dont 1'épaisseur courante
varie de 0,80 a 1,60m selon la hauteur. On prend la valeur = 1.5m
la Longueur est égal a la longueur du tablier = 13.602m

> Le mur en retours

C’est le mur encastré a la foi sur le mur garde gréve, le mur frontal et la semelleet
se termine par une partie en porte-a-faux, la partie en porte-a-faux ne doit pas dépasser
une longueur de 7 a 8m(on fixe 6m) et elle doit avoir une inclinaison de 33.5 (inclinaison
du remblai d’acces par rapport au terrain naturel) et une garde del.3m sous la trace du
remblai ,L’épaisseur du mur en retour varie entre 30cm et 60cm on prend 50cm

> La dalle de transition

La dalle de transition est destiné a atténuer les effets des dénivellations se
produisant entre la chaussée courante et I’ouvrage d’art, le corbeau d’appui de la dalle
est placée a 1.1m de I’arase supérieur du mur garde gréve
sa longueur est fonction de la hauteur du remblai, elle varie de 3 & 6m
on prend une longueur de 5Sm et une épaisseur de 30cm

> les fondations

Lorsque le bon sol est a des grandes profondeurs, on fait appel a des fondations
profondes sur pieux ou semi-profondes par puits.
Dans notre projet, la mauvaise qualité¢ du sol, nous oblige a utiliser des fondations
profondes encastrées en couche de graves avec des pieux forés en béton armé de
diametre 1.2m et sur une longueur

> La Semelle de liaison

Les dimensions de la semelle de liaison sont directement liées a I’intensité des
efforts qui agissent sur lui, aux dimensions des pieux et aux nombre de files de pieux, si

on suppose qu’on a deux files de pieux alors les dimensions transversaux seront :
I’épaisseur h>1.2¢=1.2x1.2=1.44m on fixe h=1.6m
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la largeur B>5¢=6m soit B=6.5m la longueur de la semelle L=14.6m

i — ———
(D —
o
S

: ™

0,55 ™
- N
<r o

o
© ©
6,5

Fig.IX.1-dimension de la culée
[X.4-Evaluation des efforts agissant sur la culée
IX.4.1-Poussée des terres

Le coefficient de poussée des terres :
Dans les conditions sismiques, Le coefficient de poussée se détermine par la formule de
MONOBE- OKABE:

cos?(qp-1-0)

2
sin(p+3) xsin(@-B-0)
C0S 0 xcos (6+0+A) [1+ Jcos(e+a+x)xcos(ﬁ-x)]

Kadn =

Avec :

: Angle de frottement interne du remblai ¢ = 36°

: Angle entre le mur et la verticale (A= 0°)

: angle entre plan de surface du remblai et I’horizontal (B = 0°)

: inclinaison de la contrainte de poussée par rapport a I’horizontal (6 = 0)

: Angle entre la direction du séisme et la verticale : 0 = Arctg (k;,/ (1£k, )dans le cas
statique 0 =0

DD O > B

ket k, : Coefficientssismiques. k,=A=0.25 (A Coefficient d’accélération de zone) et
k, = 0.3k, = £0.075
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Le tableau suivant récapitule les coefficients de poussée des terres dans le cas statique et

dynamique
Tableau IX.2-coefficients de poussée
actions ky, k, O(rad) K
Dynamique 0.25 +0.075 0,2284 0.4085
0.25 -0.075 0,2639 0.4378
Statique 0 0 0 0.26

[X.4.1.1-calcul de la poussée des terres

pour évaluer la poussée due aux terres sur la culée on distingue , le cas statique et
dynamique la poussée dynamique globale, comportant a la fois les effets statiques et
dynamiques de la poussée active des terres, a pour valeur :

1
Fad =P x (1 - kv) = Ey(l + kv)Hszadh

P : c’est I’effort de poussée des terres ;

dans le cas statique K,=0 et K g, = Kasn

le point d’action de cette charges est supposé & mi-hauteur dans le cas dynamique et
1/3dans le cas statique

TableaulX.3-poussée des terres

Désignation P(KN) (1£K,) x P(KN) |V (m) Mg(KNm)
Mur GG Cas statique | 125,138 125,14 6,67 834,254
Cas 196,611 211,36 7,01 1481,61
dynamique 210,713 | 194,91 7,01 1366,32
Mur Frontal Cas statique | 87,118 87,118 3,41 297,073
Cas 136,88 147,14 3,79 557,667
dynamique 146,69 135,69 3,79 514,271
Semelle Cas statique | 791,51 791,51 0,77 606,075
Cas 1243,6 1336,9 0,77 1023,65
dynamique  |1332,8 1232,8 0,77 943,997

IX.4.2-Poussée due aux surcharges
selon le fascicule 61 titre 2 la surcharge sur remblai est q=10kn/ m” cette surcharge
engendre une poussée F,q3 = P X (1 +k,) = (1 £ k,)qHLK 41,
dans le cas statique k,=0 et k.4, = ks, le point d’application est & mi-hauteur
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TableaulX.4-poussée due aux surcharges

Désignation (1£Ky) x P
P (KN) | (KN) V (m) |Mg(KNm)
Cas statique 80,996 |80,9956 7,01 567,8
Cas dynamique 127,26 | 136,801 7,01 959
Mur GG 136,38 | 126,155 7,01 884,3
Cas statique 172,21 |172,214 3,79 652,7
Mur Cas dynamique 270,57 290,868 3,79 1102
frontal 289,98 268,233 3,79 1017
Cas statique 72,883 |72,88 0,8 58,31
Cas dynamique 114,51 |123,1 0,8 98.48
Semelle 122,72 |113,52 108 90,82

[X.4.3-Les efforts sismiques

Les efforts dus par le séisme sont (valeurs forfaitaires) :

{L'effort sismique horizontal: H=¢;.G=0.1G
L'effort vertical globale(sismique plus statique): V,=(1+t¢,).G=(1£0.07).G

G : poids de I’¢lément considéré

Dans le cas statique ¢y = ¢, =0
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Tableau IX.5- résultats de calculs des efforts agissant sur la culée

désignation G (KN) |Gxgy (KN) (Ig\li)gv)'G H (m) Xn) 1(\1/2}\1m) ?I/I(SNm)
Mur garde 1< statique | 216,95 |0 216,95 7,08 13.45 |0 748 48
gréve Cas 21695 |21,7 232,14 7.08 |3.45 153,60 |800,88
dynamique |216,95 |21.7 201,77 7,08 13.45 |153,60 |696,09
Cas statique | 42,53 |0 42.53 6.8 13750 159,49
Corbeau | Cas 42,53 |4.25 45,51 6.8 13,75 128,92 |170,66
dynamique (42,53  |4.25 39,55 6,8 13,75 28,92 | 148,33
Murde  |Cas statique |2234,13 |0 223413 |3.,79 2,850 6367.27
front Cas 223413 |223,41 239052 |3.79 |2.85 |846.,73 |6812.97
dynamique |2234,13 |223.41 207774 |39 |2.85 (846,73 |5921,56
Cas statique | 769,35 |0 76935 489 |5.75 |0 4423,76
?gt‘fuin Cas 76935 76,94 8232045 4,89 5,75 |37621 |4733.43
dynamique |769.35 |76.94 71549  |4.89 |5.75 |376.21 |4114.1
Cas statique | 3869 0 3869 0.8 13250 1257425
Semelle | Cas 3869 3869 4139.83 0,8 3,25 1309,52 |13454.45
dynamique | 3869 386.9 3598.17 0.8 |3.25 309,52 |11694.05
Poids des | Cas statique | 907,34 |0 907,34 778 6.1 |0 5534,7984
terres sur | Cas 907,34 190,73 970,86 778 161 |705.91 |5922.23
DDT dynamique 907,34 |90.73 843,83 778 6.1 70591 |5147,36
Dalledo | Casstatique 472,57 [0 472,57 723 6.1 |0 2882.71
oo ses | Cas 472,57 |47.26 505,66 723 |61 341,68 |3084,5
dynamique |472,57 |47.26 439,49 723 |61 |341,67 |2680,92
Remblai | Cas statique |3574,94 |0 357494 434 |5,05 0 18053,42
sur semelle | Cas 357494 |357,493536 |3825,18 |434 |5,05 |1551,52 |19317,16
1 dynamique | 3574.94 |357.49 332469  |434 |5,05 |1551,52 |16789.68
Remblai | Cas statique | 580,26 |0 580.26132 2,165 |1,05 |0 609,27
sur semelle | Cas 580,26  |58.03 620.88 2,165 | 1,05 |125.63 651,92
2 dynamique |580,26 |58,026132 |539.64  |2.165 | 1,05 | 125,63 |566.63
Cas statique | 484839 |0 484839 |6,18 2.6 |0 12605,81
Tablier | Cas 434839 | 484,84 518777 16,18 12.6 1299631 |13488.22
dynamique |484839 |484.839 4509.00 6,18 2.6 299631 |11723.41
Cas statique |17515,47 |0 1751547 | _ 0 63959,27
TOTAL | Cas 17515,47 | 1751,54 18741,55 | | |7436,03 |68436,42
dynamique | 1751547 |1751,54 1628938 | | |7436,03 |59482,13
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IX.5-Etude du ferraillage des éléments de la culée
[X.5.1-Le mur garde greve
[X.5.1.1-effort agissant sur le mur garde gréve

Le mur garde gréve est soumis a la poussée des terres engendrée par les remblais
de la face arriére, force de freinage d’un essieu du camion type B, la poussée d’une
charge locale située en arriere du mur garde gréve

[X.5.1.2-Moment di a la Poussée des terres
pour évaluer la poussée due aux terres sur le mur garde gréve on distingue, le cas
statique et dynamique la poussée dynamique globale, comportant a la fois les effets
statiques et dynamiques de la poussée active des terres, a pour valeur :

1
Fad =P x (1 * kv) = Eyr(l * kv)szadh

P : c’est I’effort de poussée des terres
y,: poids volumique du remblai derriére le mur GG y,=18KN/m’
dans le cas statique k,=0 et K, 45, = Kasp
pour le calcul du moment dii au poussée des terres le point d’action de cette charges est
suppos¢ a mi-hauteur dans le cas dynamique et 1/3dans le cas statique

Tableau IX.6-résultats de calcul du moment di a la poussée des terres

Désignation P(KN) (KN) Bras de Moment
levier résultant
(m) (KNm)
Cas statique 9,93 9,93 0.69 6,82
Mur Cas k,=0.075 15,60 16,77 1.03 17,27
GG dynamique |k,=-0.075 |16,72 15,47 1.03 15,93

[X.5.1.3-Moment di a la force de freinage
Le moment di a I’effort de freinage est donné par la formule suivante :
v.P.h
0.25+2h

Avec :
vy : coefficient de pondération =1.6 a I’ELU et 1.2 a ’ELS
P : poids d’une roue d’un camion B, ; P = 60KN.

h : hauteur de mur de garde gréve.

Le moment di au freinage du B, est alors :
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-

Mf 60x2.06
= s 06 28.28KNm/ml
T 1.2x60%2.06
| Mreis = TSt 232,00 =33.94KNm/ml
1.6x60x2.06

= 45.25KNm/ml

Viee: @ =
L fELU ™ 0.25+(2x2.06)

[X.5.1.4-Moment di a la poussée d’une charge locale située en arriere du mur

Selon les documents "SETRA", la sollicitation la plus défavorable en poussée des
surcharges locales est engendrée par les camions type B, et I’effet la plus défavorable
est produit par deux roues arriere de 60KN de deux camions accolés de 0.5m distantes
placées de telle maniére que le rectangles d’impact soient au contact de la face arriére du
garde greve
pour le calcul on remplace les deux roues de 60 KN distantes de 0.5m par une charge
uniforme équivalente de 120KN répartie sur un rectangle de 0.25x0.75m que Il sera
admis que la pression sur le rectangle d'impact ainsi défini se répartira a 45° latéralement
et en arriere du mur.

La charge des deux roues est uniformément répartie sur cette surface S :

120
S: -
0.75%0.25

Le moment fléchissant a la base du mur (a 1’encastrement) est donné par :

h

120K J’ h-x

M =
= 075120 ) 025
0

=640 KN/m?

Avec : K=K, xb xyxd,0u ;
K .n= coefficient de poussée des terres K ,,=0.26
b= 1.1 pour deux vois chargées.
vy : coefficient de pondération =1.6 a I’ELU et 1.2 a ’ELS
d : coefficient de pondération dynamique 6= 1 (charge sur remblai).
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«—025m | 0.75m ;
L 4 v ¥ A J
\;
o : i ;
0.25+x | = -'
h 45° i
| 459 45° | 452
025+ h > ) 0.75+ 2h >

Figure : Poussée de la charge locale située en arriére du mur
h

h-x
=[(h+ . In(0.25+x) -x]"
f0.25+x dx =[(h+0.25).1n(0.25+x) -x]3

0

On a alors;
2.06

h-x
5——dx=[(h+0.25). In(0.25+x) -x]3%¢=3.
f (?__25+de [(h+0.25). In(0.25+x) -x]5"°=3.08

(o]
-

Mo 120%0.0.26 -
._r,; -h:pELS = 0.75+(2x2.06) x3.08 =19.77KNm/ml
1. 120x0.3432
PELS = 0 75+(2x2.06) x3.08 =26.1KNm/ml
1 120 x 0.4576

1,waLU = 0.75+(2<2.06) x 3.08 = 34.7KNm/ml

IX.5.1.5-Evaluation de I’effort développé lors d’un séisme

Les efforts développés sur le mur garde greve lors d’un séisme sont (valeurs
forfaitaires) :

{ L effort sismique horizontal:H=¢;;.G=0.1G
L'effort vertical globale(sismique plus statique): V =(1+¢,).G=(1+0.07).G
G : poids de I’élément du mur garde gréve G =15.95 KN/ml

{ L effort sismique horizontal:H=1.595KN/ml

L'effort vertical globale(sismique plus statique): V,=17.06KN/ml
MHs=Hsxh2=1.595x1.03=1.64KNm/ml
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> Combinaison de charges
> AL’ELS

Ms=Mpr +M¢gLstMpeLs
=Mg=6.81+33.94+26.1=66.85 KNm/ml
> AL’ELU
M y=1.35M pr + Mt gy tMpeLy
=My=1.35x6.81+45.25+34.7=89,14KNm/ml
> AL’ELA
La combinaison a considérer est : Mq=Mprq+tMy +M ¢ +M p
= Mg=17,27+1.64+28.28+19.77=66.96 KNm/ml
[X.5.1.6-ferraillage du mur garde gréve
[X.5.1.6.1-Ferraillage verticale

Le mur garde greve est sollicité en flexion simple, les efforts horizontaux sont
négliger
le ferraillage se fait en considérant une section de un meétre linéaire de largeur et de 0.3
de hauteur encastrée dans lemur frontal,
les fissurations sont considérées préjudiciables,

> Calcul 2 ’ELU
On a f,g = 27MPaet {.=400MPa, b=1m =d=0.9h=0.9x0.3=0.27m

0.85f 0.85x27
On afy, = — == < = 15.3MPa
Yb :

M 0.08914
— = = 0.08
bd?op,  1%0.272x15.3

le moment relatif vaut g =
Détermination du moment relatif critique :

_ M, _0-08914_133$  0roeta - 08
_Mser_0.06685_ ' He =029eta, = 0.

Donc [, > M pas d’armature comprimée

1—1-—2u ,
0= =0104 =z = d(1 - 04) = 0.2587m
onap=008<0186=¢ =10x% 1073 = 0, = ;— = 22 = 347,83MPa
My _  0.08914

= 9.906 x 10~*m? = 9.906cm?

On trouve A, = =
2x0g  0.2587x347.83

soit 6HA 16 de section A,=12.06cm” avec un espacement St=15cm
pour la disposition constructive on prend A’ =A/3=4.02cm” soit 2HA16
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> Vérificationlines contraintes a L’ELS

131 =0.06685 MPaii .= 0.6f,,s = 16.2MPa
contreznte limite de tractiuia

iy, = min [% f.,max (0.5 f., 110,/n.f;)] (Fissurations mré¢judiciables)
tj=2.22 MPa et n = 1.6 (pour les armatures HA) ==>7; = 207.31 MPa
L’axe neutre est déterminé en résolvant I’équation suivante.
b ! '
EXZ +n.A(X-c)-nA(d-X)=0
Avec ; n=15, A;=12.06 cm® A’; = 4.02 cm’

On trouve x=7.93cm

I’inertie de la section homogénéisée est :
bX’ . ,

I, = EN n.A(X-c)?+n A (d-X)?
I,=8.38x10" m".

ser*

Op— =6.32MPa<16.2i1{{ =MPa ( la condition est vérifiée)

1

Oy =N M@0 557,89 MPa>207.31 MPa (Condition non vérifiée)

1
donc on redimensionne en rajoutiit des aciers tendus (on recalcule a I’ELS)

> Calcul a PELS

"y =207.31 MPa
" 14X Gy d X 15%x16.2 027 = 0.1456
== d > X = 27 =0. m
155 +1 5 15 x 16.2 +207.31

Ona Z=1r— g = '/'=0.27 —0.0485 = 0.2214m

e momezit limite de service est :

_ 1 -
M= EmeZ = M = (il5 X 1 X 0.1456 % 16.2 x 0.2214 = 0.2611MNm/ml

M>M, = Ay = Ml o 006685 0.001456m? = 14.56 cm?
s Mser = 7 = T 02214 % 20731 = SRt

Alors on prend 8HA16, dont /4= 16.08 cm’.avec un espacement St= 12 cm

Pour la disposition constructive on prend A’s= A/3=5.36 cm’
soit 6HA 12 de section 6.79cm’
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A

> Condition de non fragilité
0.23x222x1x%0.27

q, o — g = o. 2 < . 2
Apin = 0.23 F bd = A, 200 3.4cm* < 16.08cm

Condition vérifiée

> vérification des contrainilis a L’ELS

Pour la vérification on suit les masnes étapes que ci-dessus on trouve :
{ Ope. = 9.61<16.2 ifi;=MPa condition est vérifi¢e
oy = 173MPa < 2[l7.31 MF condition est vérifi¢e

[X.5.1.6.2-Ferraillage horizontale
Asi=Ag/4=16.08/4=4.02cm’ soit 4HA 12

[ -
|® -
f/‘ \

4HA12 /| = - \>4HA12

L <

{ -

/./ il -'ﬁ'\“

2HA16’/ = 6HA16

e «

Fig.IX.2-Ferraillage du mur garde greve
[X.5.2-La dalle de transition
IX.5.2.1-Evaluation des efforts agissant sur la dalle de transition

Les efforts agissant sur la dalle de transition sont poids propre de la dalle le poids
du remblai d’acces le poids du revétement et la surcharges sur remblai

Tableau.IX.7-des efforts agissant sur la dalle

désignation Poids propres | Remblai | Revétement | Surcharges
Charges (KN/ml) 37,5 72 7.2 10

Effort tranchant (KN/ml) | 18,75 36 3.6 25
Moment (KNm/ml) 46,875 90 9 31.25
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» Combinaison de charges :
> ATELS
Mgrs = Mg+1.2Mo=46.875+90+9+1.2x31.25=183.375KNm/ml
Vs = Vg + 1.2 Vo=18.75+36+3.6+1.2x25=88.35KN/ml
> ATELU
Mgy = 1.35 Mg + 1.6 M=1.35(46.875+90+9)+1.6x31.5=246.93KNm/ml
Ve = 1.35 Vg + 1.6 Vo =1.35(18.75+36+3.6)+1.6x25=118.77KN/ml

> Ferraillage de la dalle en flexion
La dalle de transition est supposé simplement appuyée sur le corbeau et sur le

remblai d’acces, pour le ferraillage on considere une section de 0.3m de hauteur et de
Im de largeur
En utilisant le logiciel ROBOT expert on trouve
A= 39 cm’ et A’¢=0 (le logiciel a pris la combinaison de I’ELS) soit SHA25
(As=39.27) avec un espacement de 12cm pour la nappe inferieure et SHA 14pour la
nappe supérieure avec le méme espacement
» Vérifichision des contraintes
On suit les mézazes €tapes que ci-dessus on trouve :
o, = 10.62<16.2 iffi;.=MPa . § i
{ 6, = 201.13MPair 207.31 MF  conditions vérifices
La condition de non fragilité est aussi vérifiéeA,;, = 3.4cm? < 39.27cm?Les
armatures de répartition pour équilibrer une torsion éventuelle :
A A 5 5
1 <A < 7$9.750m <A;<19.5cm
On prend A, = 12.32 cm’qui est SHA 14, avec un espacement 12cm
» Vérification de contraintes tangentielles

On doit vérifier la condition suivante : 1, <1,

Avec :
VY __0.11877_0 AAMP
W hoxd  1x027 a
. 0.15f 5
T,~min | 4MPa, . =2.7MPa
b

Alors : 1,<t,Donc la condition est vérifice.
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8HA14

N AN
o v
2 o o o o o o

A P

8HA25 8HA14

Fig.IX.3-ferraillage de la dalle de transition

1X.5.3-Le corbeau arriere

Le corbeau arriére est soumis a la réaction du poids propre de la dalle, la réaction
du poids du remblai d’accés la réaction poids du revétement et la réaction du surcharges
sur remblai ces réactions sont déja déterminer ci-dessus, et il reste a déterminer la
réaction de son poids q=1.5x0.3x0.3x25=3.375KN/ml

» Combinaison de charges

» ATELS
Mgrs = Mg+1.2Mo=0.15(18.75+36+3.6+3.375+1.2x25)=13.75KNm/ml
ViLs = Vg + 1.2 V=(18.75+36+3.6+3.375+1.2x25)=91.725KN/ml

» ATPELU
Mgy = 1.35 Mg+1.6 M=0.15(1.35(18.75+36+3.6+3.375)+1.6x25)=18.5KNm/ml
VeLy = 1.35 Vg + 1.6 Vo =1.35(18.75+36+3.6+3.375)+1.6x25=123.32KN/ml
Ferraillage du corbeau arriere

» Armature longitudinale

Ferraillagese fait en flexion simple en considérant une section de 0.3m de largeur et
de 0.6m de hauteur

En utilisant le logiciel ROBOT expert on trouve As=2cm? soit 2HA12
» Armature transversale

En utilisant le logiciel ROBOT expert on trouve deux cadres HA12/ml
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[X.5.4-Le mur frontal
[X.5.4.1-Evaluation des efforts
Le mur frontal est soumis a des sollicitations dues aux charges permanentes,
surcharges sur remblais et les surcharges d’exploitation
» Charges permanentes

Les charges permanente a considérer sont le poids du tablier le poids propre du mur
GG, poids du corbeau et la réaction du poids de la dalle de transition et la réaction du
poids du remblai sur le corbeau, le poids de ces élément engendre lors d’un séisme les
efforts suivants :
{Lveffort sismique horizontal:H,=¢;;.G=0.1G
L'effort vertical globale (sismique plus statique): V=(1+¢,).G=(1£0.07).G
Poussée des terres

La Formule d’évaluation de la poussée des terres sur le mur frontale est donnée ci-
dessus,
» Surcharges sur remblai :
La surcharge sur remblai est g=10kn/ m* cette surcharge engendre une poussée :
Faa =P x(1xk) = (1 x£Kk,)qHK,qn
avec H : la hauteur du mur frontal
Dans le cas statique K,=0 et K 4, = K., le point d’application est & mi hauteur
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Tableau.IX.8 efforts agissant sur le mur frontal

G (KN) [Gxey (KN) | (12¢,).G [H % My Mg My Mg
Aefimation (KN) (bras |[(bras |(KNm) [(KNm) |(KNm) |(KNm)
de de
levier) | levier)
gfgszd“Murgarde 216,95 [21,7 232,14 0,6 [548 |0 130,17 [118,91 |139,28
E%ﬁSd“Murde 2234.13|223 .41 2390.52 |0 2.19 |0 0 489.26 |0
Poids duMuren .., 15 |76 94 82320 |29 |1.0375]0 231,11 79,83 |>872
retour 9
Poids du Corbeau 42,53 |4.25 4551 |09 [5.19 |0 38277 |22.06 40,96
Réaction du Poids
des terres +dalle de | .y ;|75 g 83750 09 |5.18 |0 701,16 403,56 |753.76
transition sur le
corbeau
Poussée du au 253 0 27198 |0 322 [814.66 |0 875,76 |0
surcharges
Poussée des terres 283,79 [0 366,09 |0 2,14 1607,31 |0 783,43 |0
Effort de freinage 180 0 0 0 6,44 |1159,2 |0 0 0
Réaction du tablier |4848,39 484,84 5187,77 (025 4,62 |1212,09/0 2239.96 41396’9
3793,26/3100,7 |5012,79 |4618,23 |

» Combinaison de charges

Les combinaisons de charges par métre linéaire du mur sont données par le tableau

suivant :

Tableau.IX.9 valeur des combinaisons de charges

combinaison a L’ELS Combinaison a L’ELU Combinaison a L’ELA
Effort Effort Moment | Effort Effort Moment | Effort Effort Mome
normal horizontal normal horizontal normal |horizontal | nt
653,61 59,06 79,94 918,99 74,77 109,37 1459,45 |136,65 29
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[X.5.4.2-Ferraillage du mur frontal

[X.5.4.2.1-Ferraillage verticale
le mur frontal est sollicité en flexion composée, le ferraillage se fait en considérant une
section de un metre linéaire de largeur et de 1.5 de hauteur encastrée dans la semelle
vu que le mur frontal est soumis en permanence a un moment déstabilisant on peut la
considéré comme un élément poutre
le ferraillage se fait a I’aide du logiciel ROBOT expertf,s = 27MPa b=1.5m, h=Im

On trouve : As=A’g=0

Donc on détermine la section minimale de 1’acier par la condition de non fragilité
1.5 023x222x1x15

1000’ 400 )

" - b x h
min = MaX| 750

= 19.14cm?
Alors on prend 7HA20 dont A, =21.99 cm’avec un espacement de 15 cm

Aon 1
023 Zbd | = Ay = Max(

Pour la disposition constructive on prend A’s= Ay/3
A’s=7.33 soit 7THA14 dont A, =10.78 cm’
[X.5.4.3-Ferraillage horizontale

Le ferraillage horizontal se fait en considérant I’action horizontale latérale du
séisme, en supposant la section encastré dans la semelle et soumis a la flexion simple

Le ferraillage se fait a I’aide du logiciel ROBOT expert f.,3 = 27MPa b=1.5m,
h=Im

M=772, 4: KNm/ml on trouve A ¢=20.1 cm® et A’s=0 soit 7HA20 avec un
espacement de 20cm

[X.5.4.4-Vérification des contraintes de cisaillement

On doit vérifier la condition suivante : 1, <1,

Avec :
Vv, 0.136 0.1 MP
T,= = =0.
" boxd  1x1.35 a
. 0.15f 5
T,~min | 4MPa, . =2.7MPa
b

= 1,<1, (Condition vérifice.)
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7HA20

7THA 14

7THA 2

>7HA 20

© o o o o
N

il
e

Fig.IX.4-ferraillage du mur frontal
[X.5.5-Mur en retour
[X.5.5.1-Evaluation des efforts
Le mur en retour a pour role d'assurer le souténement des terres du remblai d'accés
au pont, il est soumis aux charges suivantes:
Son Poids propre
Les poussées horizontales réparties.

1X.5.5.1.1-Efforts horizontaux
Poussée des terres : P = 1/2[0,26 x 18 x (6.44)* x 1] = 97.04KN/ml.
Poussée des surcharges sur remblai : P, = 10 x 6.44x0.26 x 1 = 16.4 KN /ml.
Poussée de la surcharge concentrée (20KN) : P, =20 x 1,2 =24 KN.

> Les moments

Poussée des terres : M, = 97.04 x 1/3(6.44) =208.31KNm /ml.
Poussée des surcharges sur remblai : Mg, = 16.4 x 3.22=52.808KN.m /ml.
Poussée de la surcharge concentrée : My, = 24 x 6.44 = 154,56KN.m/ml.
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» Les combinaisons :
ELU : Mgy = 1.35 M +1.6 (M, +M,.) = 612,99KN.m /ml.
ELS: Mg s =M, +1.2 (M, +M,.) = 457,15KN.m /ml.
1X.5.5.1.2-Efforts verticaux
Poids propre du mur : P =1 x 0.8x 6.44 x 2,5 = 12.88KN/ml.
Poussée de la surcharge concentrée (40KN) : P, =40 x 1,2 =48KN
> Les moments

Poids propre du mur : Mg =320KNm /ml.
Poussée de la surcharge concentrée : M= 48 x5.8=278. KN.m.

» Les combinaisons
ELU: Mgy = 1.35 Mg +1.6 Mg, = 849KNm /ml.
ELS: Mg s=Mg+1.2 Mg, =653,6KNm /ml.
[X.5.1.2-Ferraillage verticale

La section est soumise a la flexion simple, le calcul est fait pour 1 m linéaire
MU=1 13,2 KNm/ml et MELS=6O'95 KNm/ml
En utilisant le logiciel ROBOT expert on trouve AS=7.4cm” soit SHA 14

[X.5.1.3-Ferraillage horizontale

La section est soumise a la flexion simple, le calcul est fait pour 1 m linéaire
En utilisant le logiciel ROBOT expert on trouve AS=7cm” soit SHA 14
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1X.5.6-La semelle

[X.5.6.1-Evaluation des efforts agissant sur la semelle
la semelle est soumisea des efforts horizontaux dus aux poussées des terres et a des
efforts verticaux provenant de la superstructure

TableaulX.10-efforts agissant sur le milieu de la fibre supérieure de la semelle

Cas Effort Effort Mg Mg
normal horizontal
Statique 17515.47 | 1329,855 3793,26 3100,7

Dynamique | 18741,55 | 3997,709 5012,79 4618,23
16289,38 | 3822,848 3580.56 4015.85

Caractéristiques géométrique de la semelle :
L=14.6m, B=6.5m, h=1.6m
» Cas statique
N max=17515.47KN, M ,.x=3793, 26-3100, 7=692, 56 KN m
» Cas dynamique
N nax=18741, 55KN, M ,,,,=4015.85-3580.56=435, 29 KN m
» Détermination du nombre des pieux :
Le nombre des pieux est déterminé a I’aide de la formule suivante :
Effort maximal 1874155

ne Capacité portante dun pieu  4813.8
De point de vue mécanique, on peut prendre un nombre de pieux égal & 4mais pour
la disposition constructive et pour que la méthode de bielle soit applicable on prend
8pieux
> Effort revenant a chaque pieu :

Admettant les hypothéses suivantes :
Déformation pieu semelle proportionnelle a la charge
Semelle infiniment rigide
Pieux identiques
Sachant que les pieux représentent une symétrie par rapport a (XOY), I’effort revenant a
chaque pieu est donné par la formule suivante :
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» Condition normale :
B 17515.47 +692,56 x 1.8

=2237,53KN
: 8 8 x (1.8%)
1751547 692,56% 1.8
N, = - s— = 2141,34 t
8 8 x (1.89)
» Condition sismique :
1874155 435,29% 1.8
1= + s—=2372,92t
8 8 x (1.87)
1874155 435,29x 1.8
) = — s— =2312,46
8 8 x (1.89)

On constate que :
Ninax =2372,92<4813.8 (condition de poingonnement vérifiée)

Rpnin >2141,34 (condition de soulévement vérifiée)

[X.5.6.2-Ferraillage de la semelle (méthode
des bielles)

> Armatures transversales inférieures
o >45°

Les Conditions de la méthode est : o> L

b
~2 4

h 1.6 d

Tano =

2 4 2 4
Condition vérifiée.
L b

—_ P~ — (o]
T —36 o375 1=0=45 ‘

3,6m

o h=1.6m . Conditionvérifiée.

i » Cas statique :

2
'_“;z M ™ 267MPa
L b 3.6 0375

A Niw  (5-3) 2237 . (-

= e eee— X =

L b h 267 (1.6)
Af#=83.78 cm’.
» Cas dynamique :

&,= 6,= 400MPa

=0.008378 m?
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3.6 0.375

2372 (5-—) 0.00628 1
= X =

277400 1.6 ’ m

A,= 62.85cm’.

On constate que le cas le plus défavorable est le cas statique, alors la section
adoptée est A= 83.78 cm?, on prend 18HA25

L’espacement étant :

_cI)+H-d

t n-1

Ou :n : Nombre de barre = 18 barres.
d: Enrobage = 7.5 cm.
®: Diametre de pieu = 1,2 m.

12+1.6-0.075

St 18_1 _0.16m.

On prend: S;= 16cm.

Les armatures transversales sont placées sur les bandes d’action des pieux, ayant
pour largeur (L) telle que :
L=h+®,,=1.6+12=28m
» Armatures de répartition :

Entre les différentes bandes de 2.8 m, on placera des armatures de répartitions tel
que :

Soit: 9HA20/ml (A= 28.27 cm?), S;= 10cm.
» Armatures longitudinales inférieures dans la semelle :

Elles ont pour rdle de transmettre les efforts entre la semelle et les pieux. Leurs
section est donnée par :

Soit: 9HA20/ml(A,= 28.27 cm?), S,= 10cm.
» Armatures de construction :

» Armatures transversales supérieures:

A 83.78
Ats =

=_=2"=28378cm?
100 10

Soit: 6HA14/ml (A= 9.24cm?), S,= 15 cm.
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»> Armatures longitudinales supérieures:

Soit: 9HA20/ml(A,=27.92 cm®), S;= 10cm.

> Armatures latérales :

LA 8378
L0 10 °o°/eem

Soit : 6HA14/ml (A= 9.24cm?), S,= 15 cm.
IX.6-etude et ferraillage des pieux

[X.6.1-Actions sur les pieux

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer

mathématiquement avec 1’équation différentielle du 4™ degré :
4

dy
El - 4 + Cuby=O

dx
b : diametre des pieux,
C, : module de réaction du sol,
y : déplacement en téte des pieux.
Une solution de cette équation est de la forme : a= ﬁg

u

a: longueur élastique du pieu.

Le pieu est soumis a un moment fléchissant en chaque dixiéme 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 sont nuls.

» Calcul de A :

b= @i, = 120 cm.

C,= 35MN/m’

E : module d’¢élasticité¢ du béton.

E = 11000 ¥35=35981,73MPa

I : moment d’inertie du pieu.
D 3.14x(1.2)*
64 o4

b 35x1.5 IV
= 761 = | Gasosi3x01017) 02

= =0.1017m*
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A: Coefficient d’amortissement du module de WARNER.
Donc : AL =0.244 x36= 8,784 m.

[X.6.1-Effort tranchant en téte du pieu
» Cas statique :
L’effort horizontal total agissant a la base de la semelle est 1329,86KN
H 1329,855

P = g = T= 166,23KN/pleu
» Cas dynamique :

L’effort horizontal maximal dans le cas dynamique est : 3997,71 KN

5 H 399771
8 8

» Calcul des pieux par la formule de WARNER :

La méthode de WARNER permet de donner les moments fléchissant auquel, le
pieu est soumis en différents points par la formule suivante :

=499,71KN/pieu.

M P
EI0 =Gy < 57) (k—z * Xop)

» Détermination des coefficients yqp, xom tout le long du pieu :

Pour les pieux encastrés en téte de la semelle comme le cas de notre projet, la seule
déformation qui peut se produire est le déplacement avec rotation nulle.
_ P
M(Z) = Oty * M) + G- % 2p)
M : Moment en téte du pieu.
P : Effort tranchant en téte de pieu.
A: Coefficient d’amortissement, A = é

Yo Xop - Lirés des abaques de WARNER en fumction de AL.

>l

— K — E 3 — q:,.-:.:_ == _E
M(Z) = ELO= (3,5 + (3 % 1) =0 = T = -2
AL =4=y, ,=1.26, 1, ,,~1.54
AL=6= XGP:1'45 s Ao~ 1-05
donc : AL =8,784 = Xop = 17384, %y = 1.803(extrapolation)

» Cas statique :
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P =166,23 KN/pieu = M =-667,63KN/pieu

» Cas dynamique :
P =499,71KN/pieu = M = -2007,062 KN.m/pieu
Variation des moments en fonction de la profondeur :

Valeur des coefficients ygp yomen fonction de la profondeur Z (abaque de
WARNER)

Tableau IX.11.valeur des coefficients ygp, Xom

désignation o,1L jo2L |03L |04L |OSL |O6L |O0,7L |O0,8L
Yop 0.8 043 [0.15 o 0 0 0 0
YoM 0.58 | 0./ 035 [0.08 |0 0 0 0
OnaM(Z) = (xﬂM x[1H) + (}—]T X Xop)
» Cas statique :
M(Z) = (-667,63 x %) + ( 10623 Yop)
0,244 P
» Cas dynamique :
M(Z)=(-2007,062 % y,,,)+ (499’71 X Yop)
M 0,244 P

Le tableau suivant récapitule les valeurs des moments en fonction de Z :

Tableau IX.11 valeur des moments en fonction de Z

désignation 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L | 0,6L 0,7L 0,8L
Cas statique 157,79 | 411,49 | 311,36 | 491,6 545 | 545,01 | 545,01 | 545,01
Cas

dynamique 474,29 | 581,62 | -395,27 |-160,56 |0 0 0 0

D’apres les résultats précédents, on constate que les sollicitations des conditions

sismiques sont les plus défavorables : M., = -2007,062KNm

[X.6.2-Ferraillage des pieux :

Le pieu est considéré comme une piece soumise a la flexion composée, le

ferraillage du pieu se fera a ’aide des abaques de Walther :

» Données d’entrée de I’abaque :

Nmin:

166.23 KN.m par pieu.

M1x=2007.06 KN.m par pieu.
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> Définition des armatures :

On doit calculer les valeurs suivantes :

h 0075 0.0625
D 12
D : diamétre du pieu

h’ : ’enrobage de ’acier.

M, 2.007
e s =0,0422
TR’DB,, 3.14 x 0.6% x 1.2 x 35
Nomin 0.16623
= =0,00420

aR%By,  3.14x 0.6°x 35

Avec :
Bw : résistance caractéristique du béton (Bw = 35MPa).
R : rayon du pieu.
Alors : ® =0,10.
o : Degré mécanique des armatures totales.

F c
On a de I’abaque ® = =% x —

mR” B,
F,: la section des armatures.

or = 400 MPa (on utilise des FeE400).

F o
2 x—L =0.10
mR* B,
0.10 x TR*x B 0.10 x 3.14 x 0.6> x 35
F,= v = =98.91 cm?
of 400
Donc on prend 21HA25 (A,= 103,11cm?).
» L’espacement :
S, = ?ZWZN'% c¢m On prend 15cm
» Armatures transversales :
@, 21
t —Z 3 = = /cm.

Donc, on prendra des cercles de HA14 un espacement de 20 cm dans les zones
courantes et 15 cm dans les zones de jonction.
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21HA25

HA14

Fig. IX.5.Ferraillage des pieux

Plot parasismique

On prévoit deux plots en béton armé, encastrés dans le mur frontal sur la partie
supérieure.

Estimation des efforts agissants sur le bloc

Selon le RPOA Lesplots doivent étre dimensionnés sous un effort horizontal égal a
40% des efforts horizontaux sous séisme,
la seul action horizontal lors d’un séisme c’est 1’action du séisme lui-méme il engendre
un effort horizontal latéral H =0.1G

G=6597.33poids du tablier qui revient a la culée.

On trouve H=6597.33 KN chaque plot recoit 40% H soit o
un effort de 131.94 KN il

Le plot étant encastré dans le mur frontal, la force est
transmise au bloc par une force latérale.

On trouve M = 131.94x0.2 = 26.38 KNm
Le ferraillage

Le ferraillage se fait en flexion simple en utilisant le e o o
logiciel ROBOT expert:

Mgra = 26.38 KN m, f.,3=27MPa; b = 50cm; h=1m.
As=A’s=54cm’ soit 3HA16cm” Soit
Pour I’armature transversale, le calcul donne 2 cadres
HA12espacés de 15cm.

Promotion 2012 Page 145



ETUDEDE LAPILE



Chapitre X Etude de la pile

X.1. Introduction

Le choix du type de pile dépend essentiellement des caractéristiques
géométriques et mécaniques de celle-ci, du site d’implantation de I’ouvrage et des
différents types de sollicitations agissants sur la pile.

Notre ouvrage franchit un Oued, alors nous avons opté pour la solution d’une
pile portique pour la simple raison qui est la permission de gagner du poids et de
poser les poutres sur le chevétre qui transmet les efforts au sol par les fiits et puis la
semelle.

X.2-Pré dimensionnement des éléments de la pile

a) Chevétre :

C’est I’¢lément sur lequel repose les poutres, il assure la transmission des
charges aux fits.

Longueur : L =14.02 m.

Largeur : E=3.90 m.

Hauteur : Im<H <1,6m. H= 1.30m.

b) Fits

Leur role est de transmettre les efforts a la semelle, ils sont de forme
cylindrique, de diamétre généralement constant.

Nous allons prendre trois futs a un diameétre fixe del, 50m et un entraxe de 5.00

c) Semelle :

Epaisseur : 1,80m.

Largeur : 6.40m.

Longueur : pour une semelle continue sous les deux ouvrages 31.20 m.
Béton de propreté : 0,10 m.

On utilise des pieux de diamétre ®=1,2 m avec un entraxe de 4.00m. (Fondation
profonde).

X.3.Implantation des piles :

Les hauteurs H des piles sont définies par :

H pile = cote projet — cote fondation— (h appareil + dé appui + h tablier).
H appareil +H dé d’appui = 30.3cm.

h tablier = 1.90 m.

Les positions, cotes et les hauteurs des piles et futs sont regroupés dans le
tableau suivant :
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X.1-Répartition Des Charges Sur La pile (calcul des réactions max)

N° de pile 1 2 3 4

PK 361+407.4 |361+439.8 [361+472.2 |361+504.6

Cote projet (m) 16.912 16.987 17.062 17.137

Cote TN (m) 9.110 2.660 3.950 11.750

Cote de la fondation (m) 4.350 -2.870 -2.800 5.080
hauteur de pile (m) 10,30 17.6 17.60 9.800
Hauteur du fut (m) 7.000 14.5 14.50 6.500

X.4-Charges et surcharges
> Poids propre du tablier
6597.33

Rmax = T: 3298.66 KN

> Poids propre du chevétre :
Ge=v,x V=25x6.52 x14=2282 KN
Gc = 2282KN donc Ge = 163.10KN/ml.>

X.5. Répartition des surcharges sur la pile (calcul des réactions max) :
a) La surcharge A (1) :

1 travée chargée :

360 § +*I‘IIIIIIIIIIIIIIIIIIII4I‘
= 2o + = Loiuriarn .
Al) =23 12 +31
A(D) x 0.90x 1 =9.60 KN/m?*.
9.60 x 10.50x 31
Rmax = > = 1562.4KN
2 travées chargées :
= e 2
Al)= 23 +12+62 7.16KN/m?2,
HEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEENENEEEEENEEEEEEEEEEEEE
A (2L) x al x a2 = 6.44 KN/m? ¢ R ¢

31x2
Rmax = 6.44x 10'50XT: 2096.20KN

b) Chargement Bc :
b.=0.90=1.092
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1 travée Chargée *l—
R = 1653,75 KN T '; 3
2travée chargée
R1 = 810KN.
R2 = 747 KN. ]_ J_
Rmax = (810 + 747)x0.9x1.09 = 15539KN o 1n

C) Charge Mc120 .

6 =1.08
1 travée chargée:
Rmax = 1069 KN J -
R

2travée chargée:
R, =R, = 544KN
max = 6x(R; +R,) = 1175.04 KN

d) Chargement D240 : f g1
1 travée :
Rmax = 1656 KN LI,
2travée : B Tn.-
Rmax = 1947 KN
. (I
Tableau X.2.récapitulatif : iR
1 travée chargée : 2 travées chargées :
Désignation réaction(KN) Désignation réaction (KN)
A (L) 1562.4 A (L) 2096.20
Bc 1653.75 Bc 1553.9
Mc120 1069 Mc120 1175.04
D240 1656 D240 1947
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Les réactions dues aux combinaisons les plus défavorables a L’ELS et a L’ELU
sont regroupés dans le tableau suivant :

163.1

299.46
278.14
1751.47
1647.82
220.18
1302

1220.6
163.1

REA < ECEER

L eEeee

La réaction la plus défavorable est celle du Pu=1,35xG+1,6(P,,))a ’ELU:
Rpa= 1751.47KN.
G chevétre =1,35 x G¢ =220,18KN/ml.
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CONCLUSION

Le travail présent dans ce mémoire porte sur 1’étude d’un
ouvrage bien déterminer ; sauf le calcul de la pile qui j’ai
essay¢e de la toucher mais malheureusement .tout ¢a par le
manque de temps, et n’ayant pas obtenu le sujet suffisamment a
> avance, je n’ai pas pu compléter

Notre préoccupation majeure s’est concentrée surtout sur le
calcul de la résistance de cet ouvrage

Grace aux calculs effectués, soit manuellement ou bien en
utilisant des logiciels de calcul automatique nous avons acquis
des ordres de grandeurs importantes dans la vie professionnelle.
C’est une experience qui nous mettra dans peu de temps dans le
monde professionnel avec beaucoup de confiance.
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Annexe1 : Méthodes de Guyon Massonnet :

Annexes 1 :Ligne d’influence de K

Ligne d’influence de poutre 1 :

Ligne d’influence de poutre 4 :
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Annexe2 : Les abaques de WALTHER




Annexe3 : Abaques de WARNER
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