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Résumé

Le but de ce travail est la conception et 1’étude d’un pont droit se situant dans la ville
de mezghena dans la wilaya de Médéa.

Nous avons entamé notre travail par la présentation du projet, puis, on a passé a une
conception générale, dont laquelle on a proposé trois variantes différentes qu’on a pré-
dimensionné pour choisir la variante la plus adéquate, et on a opté pour la troisiéme
variante « Pont a poutre précontrainte par pré-tension » pour une étude détaillée. En outre, on a
imposé les caractéristiques des matériaux qui ont ét¢ utilisées dans le calcul, et on a évalué les
différentes charges et les surcharges qui sont appliquées sur 1’ouvrage. Ensuite, on a abordé le
chapitre du tablier dont lequel on a touché plusieurs aspects : 1’évaluation des sollicitations
longitudinaux et transversaux, la précontrainte ainsi que 1’évaluation des pertes et les
équipements. Enfin, le dernier chapitre a été consacré pour la conception et I’étude de
I’infrastructure (Pile et culée).

La modélisation est faite a I’aide du logiciel Robot Structural, et les dessins des
sections avec le logiciel AUTOCAD.

Mots clés : la précontrainte, pré-tension, étude, conception

Abstract

The aim of this work is the design and the study of a straight bridge, which is slightly
curved; it’s located in Mezghena in Médéa town.

We have started our work with the presentation of the project, then, we moved to the
general design, in which we suggested three different variants that we sized preliminary for
choosing the adequate variant, and we selected the third variant «<Beam Bridge prestressed by
pre-tensioned» for the detailing study. Furthermore, we imposed the material’s characteristics
that had been used in calculating, and we evaluated the different applying loads and overloads
on the bridge. Besides, we started the deck of the bridge chapter’s in which we touched many
aspects: evaluation of longitudinal and transversal solicitations, the prestressed and the
equipements. Finally, the last one had been devoted for the design and the study of the
infrastructures (Piers and abutments).

The modeling is used with the aid of the software: Robot Structural, and the drawings
of plan with AutoCAD software’s.

Key words: the prestressed, pré-tensioned, study, design



INTRODUCTION GENERAL.

INTRODUCTION GENERAL

Les infrastructures de transport sont un élément primordial (nécessaire mais
non suffisant) pour garantir la liberté¢ de déplacement des personnes et des biens, et
pour assurer le fonctionnement et le développement de 1'économie. Leur création, qui
est une partie importante de I'aménagement du territoire, nécessite le plus souvent
des investissements lourds et envisagés pour le long terme. Cela explique qu'elles
soient le plus souvent prises en charge par la puissance publique.

Les projets d'infrastructures de transport doivent respecter de multiples objectifs
généraux et permanents au titre de la politique des transports et doivent étre évalués
selon de multiples critéres qui tiennent au besoin des usagers, en vue globale il doit
respecter la sécurité, le confort, 1’économie et la durabilité en vue spécifique Il est
nécessaire de limiter ou de réduire les effets négatifs de toutes sortes : accidents,
risques, pollution, consommation d'énergie.

Un ouvrage d’art est une construction de grande importance et de grande taille
permettant de franchir un obstacle ferroviaire ou fluviale Le franchissement supporte
le passage d'humains et de véhicules dans le cas d'un pont routier et le transport de
voyageur et de marchandise dans le cas d’un pont rail.

Notre cas d’étude pont routier de la ville de Mezghena situé sur la route nationale N°8
qui franchie oued Zeghewa avec une bréche de 1’ordre de 75 métre.

Notre travaille s’agit de dix chapitre, au début. L’étude d’impact de I’affouillement
au niveau des piles, ensuit une présentation des données qu’on a récolté et une
conception pour I’ouvrage afin de choisir une conception retenue pour terminer
1’étude, puis I’étude de la superstructure qui a été consacré dans trois chapitre suivant
et on termine avec les équipements de la superstructure, finalement dans le neuviemes
et dixieme chapitre qui couvre ’infrastructure étude des piles et culées et on a
terminé notre travail avec une conclusion générale.

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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Chapitre I. ’ETUDE D’IMPACT DE L’AFFOUILLEMENT AU
NIVEAU DES PILES

Résumé

L’un des problémes auquel 1’ingénieur travaux publics est fréquemment
confronté, lors de la conception d’un ouvrage hydraulique est celui de I’affouillement
et ses conséquences, qui peuvent constituer a juste titre des dommages assez
importants a I’ouvrage, ce phénomene d’affouillement atteint son maximum pendant
une crue, il se présente toujours sous forme d’une fosse et son évolution dépond des
parameétres hydrauliques,

Nous allons présenter dans ce chapitre, une petite rechercher bibliographique
concernant les types de 1’affouillements et certaines méthodes de son calcul au
niveau des piles d’un pont.

[.1. INTRODUCTION
Les dommages des ponts peuvent étre caus€ par les chargements extérieurs,
les dégradations des matériaux de construction, ou encore les effets
accidentels.

Les plus grands dégats des ponts de franchissement de riviéres se produisent
pendant les crues et les inondations, la raison principale de ces dégats étant
l'affouillement du lit de riviére sous les ponts, I’objet de notre recherche.

L’affouillement représente un phénomene grave pour les ponts. En effet, ce
phénoméne a causé beaucoup de détérioration, et parfois méme des
destructions des ponts causant des dégats humains et matériels dans le monde.
En Algérie, ce phénomene a causé quelques problémes aux ouvrages
conduisant a leur destruction ou a la nécessité de leur renforcement.

Notre recherche est établie pour prendre en compte I’affouillement dans la
conception du projet de construction d’un nouveau pont sur oued ZEGHOUA
a Médéa et essayer d’évaluer I’impact des affouillements sur cet ouvrage.

1.2. L’ASPECT HISTORIQUE DU PHENOMENE D’AFFOUILLEMENT
Le processus de I’affouillement a été décrit par Hass et al., 1999 et par Van Tuu,
1981, de la maniére ci-apres.

L’affouillement est le résultat de 1’érosion du lit d’un oued ou de ces berges.
Pendant la période d’¢lévation d’eau durant une inondation, la vélocité de 1‘eau

BOUAISSA&YOUNSI E.N.S.T.P 2 I
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s’augmente résultant a une augmentation dans les contraintes de cisaillement sur
les matériaux au fond du lit. Lorsque les contraintes de cisaillement deviennent
suffisamment élevées, les matériaux sont soulevés du fond du lit et transportés
plus loin avec le flux. L’entrainement des matériaux peut s’effectuer de trois
maniéres différentes selon leur grosseur (Van Tuu, 1981) :

* Les ¢léments les plus fins sont mis en suspension et y sont maintenus par
le mouvement tourbillonnaire de 1’eau ;

+ Les ¢éléments moyens progressent par saut ;

* Les ¢léments les plus gros roulent sur le fond.

Cette migration des matériaux augmente la surface de la section mouillée et, pour
satisfaire la continuité du flux, la vitesse du flux a travers la surface affouillée
diminue.

Quand la vitesse diminue, la contrainte de cisaillement diminue aussi. Eventuellement,
un équilibre est atteint et il n’y a plus de migration des matériaux du lit de I’oued.
Pendant la période de la fin de I’inondation, la vitesse du flux diminue, permettant aux
sédiments en suspension de se déposer. La nature du processus de 1’affouillement est
donc critique : les fosses d’affouillement deviennent de plus en plus profondes
pendant la période d’élévation d’une inondation et puis sont suivies d’un rebouchage
pendant la période de la fin d’inondation.

Tous les types des sols sont affouillables : les sables laches et les argiles peuvent
atteindre leur profondeur maximale d’affouillement dans une affaire d’heures ou de
jours, alors que les matériaux plus cohésifs peuvent nécessiter des années. Les roches
et les matériaux cimentés atteignent leur profondeur maximale d’affouillement dans
des décennies.

1.3. TYPES D’AFFOUILLEMENT
Pour un pont donné, on définit trois types d’affouillement :

L.3.1. Affouillement général
Les rivieres sont généralement métamorphiques, le cours d’eau entraine les
grains de sol et provoque ’abaissement de son niveau tout le long du lit, c’est ce
qu’on appelle affouillement général.

1.3.2. Affouillement local
La présence d’obstacles devant le cours d’eau provoque des tourbillons qui

tentent a arracher les particules de sol et les transporter, ce qui engendre la
formation des fouilles locales, ¢’est 1’affouillement local.

1.3.3. Affouillement de contraction
La présence d’une fouille dans le lit de la riviére soit résultante de 1I’affouillement

local ou par extraction de matériaux, provoque un affouillement de contraction, qui est
due a I’exercice de pressions sur les matériaux des parois des fouilles et I’importation
des matériaux par enchainement.
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Lit avant canstruction du pont

Affouillement général
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Figure I-1 Les trois types d’affouillement au droit d’une pile d’un pont.
1.4. METHODES D’EVALUATION DE L’AFFOUILLEMENT

La profondeur d’affouillement est déterminée soit pour les ponts déja existants
pour les réconforter ou pour les nouvelles constructions pour les protéger ; on
propose ci-apres quelques méthodes.

[.4.1. Evaluation in situ
Les essais pressiométrique peuvent donner une idée sur la profondeur de sol
suspect d’affouillement général tout en lisant la variation brutale de sa compacité
donnée par le rapport entre le module pressiométrique et la pression limite du sol.
Cette estimation est peu correcte dans le cas des alluvions grossier qui peuvent se
redéposer avec la méme compacité apres les crues. (Calgaro, 2000)

Le laboratoire régional des ponts et Chaussées de Toulouse propose une
méthode de mesure de la profondeur maximale d’affouillement basée sur la
diagraphie radioactivité naturelle. Elle consiste a remplacer le matériau naturel d'un
puits de la riviére par un sol de granulométrie similaire mais de radioactivité
naturelle différente.

Apres une crue, on détermine la position de l'interface entre le matériau non affouillé
et les matériaux sédimentés dans un tube de mesure placé au centre du puits, ce qui
nous donne la profondeur d’affouillement. (Mieussens, 1987)

[.4.2. Evaluation empirique
Ces méthodes sont issues des expériences sur des mod¢les réduits ou a partir
des synthéses d’études sur des ouvrages existants.

BOUAISSA&YOUNSI E.N.S.T.P 4 I




CHAPITRE | ETUDE BIBILIOGRAPHIQUE

On s’intéressera au plus récentes données par 1’approche américaines et I’approche
francaise.

1.4.2.1. L’approche américaine
Cette méthode est fondée sur la formule de Laursen et Toch qui donne la
profondeur maximale d’affouillement local (Piim ou ys) en fonction du diamétre de
la pile ou I’obstacle (D), le niveau de la riviére a I’avant de 1’obstacle (y ou y1) avec
des corrections dépendant de la forme de ’avant bec de la pile (le coefficient K; ou
Ks) et de I’angle entre les directions principales du courant et de la pile (le
coefficient K> ou Kg) tel que :

Pim

el Y~0.3
— =15 x Ka x ks(}) (1.1)

D’apres Calgarou 2000.

Cette formule est développée par I’université de Colorado pour estimer la profondeur
d’affouillement sous une pile de pont en tenant compte de la section de la pile (de
largeur (a) et longueur (1)) avec des corrections dépendant du lit d’oued (k3), et le

nombre de Froude juste avant la pile

vl
r=— 1.2
p— (1.2)

avec V1 est la vitesse moyenne du cours d’eau, g est I’accélération de la pesanteur) et
y1 la profondeur du flux juste a I’amont de la pile .tel que la formule général:

ys= 2*K1*Kz*Kv.*K4*a°'65*y°'35*Fr“'43
Avec :
ys : le profondeur maximale I’affouillement au niveau de la pile de pont .
K : le facteur de correction de forme de la pile de pont.
K> : le facteur de correction de I’angle d’attaque de 1I’écoulement sur la pile
K3 : le facteur e correction de forme du lit
K4 : le facteur de correction du pavage.
a : la largeur de pile.
Fr : le nombre de Froude.
y : la profondeur de I’écoulement directement a I’amont de la pile.

> Pour Ki:

Tableau I.1. Facteur de correction K1 pour la forme du nez de la pile (Richardson et Davis, 1995).

Forme du nez de la pile Ki
Carré 1,1
Rond 1,0
Cylindre circulaire 1,0
Groupe de cylindres 1,0
Nez tranchant 0,9

On a pile cylindrique donc on prend Ki=1.
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» Pour Ka:
Tableau I.2.Facteur de correction, K2, pour I’angle d’attaque du flux approchant et du rapport longueur de
la pile et sa largeur (Richardson et Davis, 1995).

Angle Rapport longueur de la pile a sa largeur
L/D=4 L/D =8 L/D=12
d’attaque
0 1,0 1,0 1,0
15 1,5 2,0 2,5
30 2,0 2,75 3,5
45 2,3 3,3 4,3
90 2,5 3.9 5,0

On a I’angle d’attaque =0 et la longueur de pile 3.5m et sa largeur 1.5m donc K2=1

» Pour Ks:
Tableau 1.3. Facteur de correction K3 pour les conditions du lit de I’oued.
Condition du lit Hauteur des dunes, | K3
m

Aucun, affouillement a | --- 1,1

eau claire

Lit plat et anti-dune - 1,1
Petites dunes 3>H>0,6 1,1
Dunes moyennes 9>H>3 1,1a1,2
Dunes larges H>9 1,3

On a une petite dune donc on prend H=0.9 m c-a-d K3=1.1

» Pour Ka:
K4 est un coefficient de correction pour tenir compte de I’effet de blindage par des
particules larges dans les matériaux du lit de 1’oued.
K4 est égale a 1 pour les sols fins, et donnée par 0.4* Vg
Avec VR : Ratio de vitesse tel que

015 pour les sols grenus ;

VR = 150 (1.3)
Vc50-Vios

Tel que :
V :la vitesse moyenne sur une section transversale ust en amont e la pile (m.s™")

Viso : vitesse d’approche requise pour inviter 1’affouillement au niveau de la pile pour
des grains de taille dso (m.s™)

Vios : vitesse d’approche requise pour inviter 1’affouillement au niveau de la pile pour
des grains de taille dos (m.s™)

Veso : vitesse critique pour des grain de taille dso (m.s™)

Le materiaux du lit d’oued est sable fin, Donc K4= 1
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[.4.3. L’approche francaise
Les essais sur des modeles réduits du laboratoire national d’hydraulique de

Chatou ont démontré que ’affouillement autour d’une pile dépend du rapport entre
le diameétre de I’obstacle (D) et le diamétre moyen des sédiments (dm) d’une part,
et d’autre part du nombre de Reynolds (R) qui est corrélé avec le diamétre moyen
des sédiments.

Il résulte de ces expériences un abaque donnant le rapport entre la profondeur
d’affouillement et le diameétre de la pile en fonction du nombre de Reynolds et

ainsi le diametre moyen des sédiments.
Il a été aussi proposé une formule de calcul de la profondeur d’affouillement (y)
en fonction du débit d’eau (Q) et le diamétre dm tel que :

_ 0.26 * Q0.333 (14)
dm0.166

_ ¥~\<°\‘
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Figure 1.2.Recherche bibliographique sur les affouillements, leur impact sur les ouvrages et les Méthodes
d’évaluation de I’affouillement.
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1.5. CALCULE DE L’AFFOUILLEMENTS
I.5.1. Présentation des données

Tableau I.5.données hydrauliques.

5 1.80 4.72 520

[.5.2. L’approche American
a=15m

y= 1.80 m
vl _
Fr=—" =026 =) y,=1.97m

1.5.3. L’approche francaise
_ 0.26 x 5202333 =195m
1.500.166

y

1.97
Y /chaque année = S =04m

On conclut que les deux approches ont des résultats proches sauf que 1’approche
American besoin de plusieurs données hydrauliques et géotechniques pour garantir la
précision. Ce qui résulte I’augmentation du cout.

I.6. PROTECTION CONTRE LES AFFOUILLEMENTS

De nos jours, d’une maniére préventive, le choix des fondations des ouvrages sur
les oueds s’est orienté vers les fondations profondes (pieux) surtout lorsque les
pieux travaillent a la pointe. Le choix d’opter pour une fondation profonde est dicté
de maniere systématique pour tout pont sur un oued, en vue d’éviter les
affouillements et ce en mettant le niveau de la fondation en dessous de la
profondeur de I’affouillement.

Par contre, le probléme le plus grave réside dans les anciens ouvrages pour lequel
la nature et la profondeur des fondations sont inconnues. De manicre générale, les
anciens ponts s’appuient sur des fondations superficielles. Ce qui présente un risque
important s’il existe un affouillement. Dans tels cas, et avant aggravation de ce
probléme (destruction du pont), les fondations peuvent étre consolidées par des
micropieux.

. Il existe plusieurs méthodes de protection contre les affouillements mais
I’enrochement est la méthode la plus simple et la moins chére.

L.6.1. Tapis d’enrochement

Il s’agit de déverser des blocs de roches dans la fosse d’affouillement. Cette
méthode est la plus employée en Algérie. C’est une méthode qui est simple et assez
efficace. L’expérience a montré que ce type de protection, quand il est bien exécuté,
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peut réduire voire méme supprimer les affouillements (Cependant, il faut veiller a

deux précautions :

» employer un filtre pour éviter I’enfoncement des blocs dans le lit.

» ne pas avoir des blocs créant une obstruction car le tapis d’enrochement
nécessite des recharges fréquentes notamment apres de fortes crues qui
ont pour effet d’entrainer les enrochements vers 1’aval ou vers le fond
de la fosse d’enrochement qui se forme autour du tapis d’enrochements.

Ainsi, pour la culée au risque d’un affouillement, on peut 1’entourer par des blocs

de pierre.
—
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Figure I-3. Profondeur de I’enrochement.

[.6.2. Protection par ilots
L’idée de protéger une pile par des ilots en amont est de briser le courant incident

et par la d’affaiblir le tourbillon générateur de 1’érosion.

Figure I-4. Protection par ilot.

1.6.3. Protection par L’avant bec
Cette méthode est employée souvent dans les anciens ouvrages et notamment

pour les ponts en magonnerie. L’avant bec permet de diminuer la vitesse de ’eau et
trancher les flots d’eau aux alentours d’une pile.
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Figure I-5. Protection par avant bec

Conclusion général

A travers ce petit travail bibliographique, nous avons donné une simple méthodologie
de calcul des affouillements, nous remarquerons que l’étude hydrologique est tres
importante dans 1’¢tude des affouillements notamment le calcul de la crue de projet.

L’action hydrodynamique de 1’eau est finalement énormément puissante qu’elle
provoque de larges fouilles sous les ponts. L’affouillement présente donc un
incontestable danger qu’on peut méme considérer comme premicre cause de
I’instabilité et la fragilité¢ des ponts franchissant les cours d’eau.

Toutefois il est primordial de bien concevoir et protéger les nouvelles constructions
pour répondre aux désordres et aussi bien surveiller et conforter les anciens ponts
endommaggé.
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CHAPITRE I. PRESENTAION ET CONCEPTION DE L'OUVRAGE.

CHAPITRE II. PRESENTATION ET CONCEPTION DE L’OUVRAGE

I1.1. INTRODUCTION
D’une fagon générale, on appelle pont tout ouvrage permettant a une voie de circulation
de franchir un obstacle naturel (oued, riviére...) ou artificiel (route, chemin de fer ...).

La conception d’un pont résulte d’une démarche itérative dont I’objectif est
I’optimisation technique et économique de I’ouvrage de franchissement projeté vis-a-vis de
I’ensemble des contraintes naturelles et fonctionnelles imposées, tout en intégrant un certain
nombre d’exigences de qualité architecturale ou paysagere.

Mais avant d’entamer la conception de n’importe quel pont routier ou ferroviaire, il faut
tout d’abord récolter le maximum d’informations sur le site (situation géographique,
longueur...etc.).

Ce chapitre est destiné dans sa premicre partie, a la présentation du projet et ses données
naturelles et fonctionnelles. Puis, on passe a la deuxiéme partie qui va étre consacrée a la
description des variantes. Une seule variante parmi ceux qui vont étre proposés, sera détaillée
dans les prochains chapitres[1].

11.2. DESCIPTION ET L’OBJECTIVE DU PROJET

Vu que I’Algérie a une croissance démographique énorme, la willaya de Médéa a Engagée
dans le processus d’une meilleure occupation des espaces urbanisables, la création de pole
urbain de Mezghena, et pour loger les habitants de la commune de Mihoub endommagée par
un séisme de magnitude 5.3 au 29 mai 2016.

Le nouveau pdle urbain est créé en vue de I’extension de la ville de Mezghena. 11 intégre
des projets comprenant des ensembles résidentiels et d’habitation, de nombreuses
infrastructures administratives et culturelles. Le nouveau pdle a pour fonction essentielle de
pallier au manque d’espaces urbanisables et répondre aux besoins de développement de la
commune en matiére de logements et d’équipements publics.

La création de ce pOle urbain nécessite la création d’une liaison routiére avec la route
nationale N°8 qui traverse le cours d’eau (oued zeghewa)

L’objectif de ce présent projet est la conception et 1’é¢tude de 1’ouvrage d’art traversant oued
zeghewa et qui fait partie de la liaison routier entra le pdle urbain et la route nationale N°8

11
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Figure II.1.vue par satellite

I1.3. LE RECUEIL DES DONNEES

La conception d’un pont doit satisfaire a un certain nombre d’exigence puisqu’il est

destiné a offrir des services a des usagers, on distingue :

I1.3.1. Les données fonctionnelles
I1.3.1.1. Données relatives a la voie portée

1. Le tracé en plan

En plan, I’ouvrage est un pont droit d’une longueur de 70m.

Figure I1.2. Le tracé en plan de ’ouvrage.

2. Le profil en long

BOUAISSA & YOUNSI
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Longitudinalement, le profil en long présente une pente d’une valeur de 0.5 %.

RN°08 .
ECHELLE EN S 1/ 1000 pole urbain
FCHELLE EN 7 1/ 1000  TABLAT MEZGHENA
PLAN DE CONPARAISIN 94 < —
—=
COTES TERRAIN = I I - N < R
ﬂ —8 g g g ¢ g g ¢ g°
O |DISTANCES CMULEES [} 8 ¥ & § § 83
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Figure I1.3. Le profil en long de I’ouvrage.

3. Le profil en travers

Le profil en travers de la chaussée est défini par :

= Largeur de la chaussée : 7 m

= Nombre de voies de circulation : 2 voies
= Largeur de (trottoir + corniche) : 1.75 m
= Dévers:2,5%

= Largeur totale du tablier : 11.5 m.

, 175 . 3.50 3.50 | 1.75

Figure I1.4. Le profil en travers de I’ouvrage.

I1.3.2. Les données naturelles
11.3.2.1. Les données topographiques
Du point de vue géographique le terrain soumis a la présente étude est située sur commune de
Tablat wilaya de Méd¢a.

13
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Larégion d'étude fait partie d'un massif montagneux caractérisé par un relief accentué
et accidentée composé des crétes centrales de I'Atlas blidéen. Il culmine & 1629 m a
Koudiat Sidi Abdelkader. Cette structure topographique est surtout due a la présence
de multiples Talwegs qui traversent les différents massifs (Oued Chiffa, Oued Kebir,
Oued Messaoud Oued Mekta ..)
Le massif de Blida fait partie des zones externes de la chaine alpine en Algérie Il se situe au
sud des massifs anciens kabyles et des massifs du Chenoua et de Bouzaréah dont il est séparé
par le synclinal plia-quaternaire de la Mitidja.

Il se compose presque enticrement de schistes d’Age Crétacé inférieur sans fossiles,
d’éboulis de pentes de méme origine, sans cohésion qui se désagrégent en éléments plus ou
moins grossier et pauvres en ¢léments minéraux.

I1.3.2.2. Les données sismologiques
Le territoire national est divisé en cing zones de sismicité croissante :

= Zone 0 : négligeable.
= Zone I : faible.
= Zone Ila : moyenne.
= Zone IIb : élevée.
= Zone III : tres élevée.
L’ouvrage est situ¢ dans la wilaya de Médéa. Selon le réglement parasismique algérien
(RPOA2008), notre ouvrage est classé en zone III tres élevée.[9]

-mulll

-mumh

-Z!JNE nna
ZONI

Figure I1.4. La carte de zonage sismique de I’Algérie.

Sur la base de ce qui précede, nous conseillons de classer le site étudi¢ en zone qui correspond
a une zone de sismicité tres élevée pour plusieurs raisons:

Al s’agit. D’un Ouvrage d'art

.. Les séismes violents (M > 5) sont fréquents.

Les parametres pour dimensionnement du projet:
*  Zone sismique 111

14
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*  Sol de type S3
*  Ouvrage de groupe 1B (a valider avec le maitre d'ouvrage)
*  Accélération A == 0.30.

I1.4. ESSAIS LN SITU

I1.4.1. Sondages carottés (FORDIA : EMCI450 17 750):

Il s'agit d'une reconnaissance profonde, qui consiste a réaliser un trou ponctuel dans le sol

au moyen d'un outil d’attaque fix¢é a un train de tiges.
Ces forages servent aux prélévement d'échantillons intacts et remaniés a travers les couches
traversées du Terrain, ces derniers serviront par la suite a la détermination en laboratoire des
caractéristiques physico mécaniques et chimiques.
La réalisation des sondages carottés nous a permis de mettre en de haut en bas, la succession
lithologique ci-dessous ;

A. Sondage carotté W01 (SC 01) :
. 0.00 a 0.80 m : Remblais hétéroclites.
. 0.80 2 9.00 m : Alluvions moyennes & grossiéres.
9.00 a2 20.0 m : Schistes brunatre a grisatre, plus ou moins altérés a sain en profondeur.

B. Sondage carotté W02 (SC 02) :
0.00 a 1.00 m : Remblais hétéroclites.

1.00 a 7.50 m : Alluvions moyennes a grossieres.
I1.5. ESSAIS AU LABORATOIRE

Différents échantillons ont été prélevés a partir des sondages carottés sur ces échantillons
nous avons Programmés des essais au laboratoire:
e Des essais d'identification, afin de déterminer les caractéristiques physiques des sols
rencontreés.
e Des essais mécaniques afin de prévoir le comportement du point de vue résistance et
Compressibilité de ces sols sous 'action de 1'ouvrage.
e Des essais chimiques.

IL.5.1. Essais d'indentification:
Densités séches, Densités humides et teneurs en eau (NF P 94 - 053):
Les densités séches moyennes (Yd) varient de 1.69 2 2.15 t/m 2.2 .20 t/m’
et les densités humides (Yh) varient de 1.73 a 3,
ce qui confére aux formations rencontrées, un état compact a trés compact.
Les teneurs en eau naturelles fluctuent entre 2.18 et 3.14 %, ces teneurs en eau sont relativement
faibles, c’est dii probablement aux eaux utilisées pour le bon fonctionnement des sondages
carottés, et la présence d’un oued.

I1.5.2. Analyses granulométriques (NF P 94 - 056) :
Les analyses granulométriques dénotent un sol grossier, selon la classification de L.C.P.C, dont
le pourcentage des particules inférieures a 80 //m est inférieur a 50% (voir courbes
granulométriques en annexes).
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I1.5.3. Limites d'Atterberg (NA P 94 - 051)
Les résultats des limites d'Atterberg réalisés sur la fraction fine (les passants du tamis
0.400mm), on constate quelques parametres de plasticité et de liquidité ne sont pas mesurables,
d'ou les sols en place ne sont pas plastiques.

I1.6. ESSAIS MECANIQUES

I1.6.1. Essais de Cisaillement (Cu et <Pu) (NF P 94 -071-1)
Pour un sol pulvérulent avec une cohésion nulle (C = 0 bars), nous estimons un angle de
frottement interne(<p) de variant de 22 a 30°.
L'échantillon prélevé a partir des sondages carottés, et testés a la boite de Casagrande (Essai de
cisaillement type non consolidé non drainé) at donné une valeur de la cohésion de 0.55 bars et
une valeur de l'angle de frottement <Pu de 19.17".

I1.6.2. Essais de Compression Simple RC en bars (XP P94 - 202)
Nous avons effectué des essais de compression simple sur une carotte des passages Rocheux
Prélevée a partir du sondage carotté SC-01, ce qui montre que par endroit on est en présence
d'un sol relativement dur (Voir tableau).

Tableau II.1.Les donnes géotechnique.

N°SC Profondeur | Diametre | Hauteur | Poids Densite | Charge | RC RC
(m) (cm) (cm) (g) (t/m?) | Newp(kg) | (Kg/cm?) | (MPA)
SC-01 | 10.50a11.0 | 7.0 14 1000 1.86 37.7 98 9.80

I1.7. CRITERES DE CHOIX DU TYPE D’OUVRAGE

Les ponts sont classés selon des critéres propres aux familles d’ouvrages. Ces
différents classements peuvent étre croisés entre eux pour former des subdivisions. On distingue
les classifications suivantes :

= Selon la mobilité : mobile, fixe.

= Selon la géométrie (vue en plan) : droit, biais, courbe.

= Selon la voie portée : modeste, moyenne, grande.

= Selon I’'importance de 1’ouvrage (RCPR) : stratégique, important ou de moyenne
importance.

= Seclon la fonction : rail, routier ou canal.

= Selon le fonctionnement mécanique : isostatique ou hyperstatique.

= Selon le matériau de construction : bois, magonnerie, béton armé, béton précontraint,
charpente métallique, les cables.

= Selon le cout et le délai d’exécution.

= Selon la durée de vie : provisoire ou définitive.

= Selon le gabarit.

Pour le choix du type d’ouvrage, on prend en considération les éléments principaux
suivants :

= Les profils (tracé en plan, profil en long, profil en travers)

= Les conditions d’exécution et d’accés a I’ouvrage

= Les éléments géologiques et géotechniques : constitution du sol, stabilité, la nappe
phréatique.

= [’implantation possible des appuis.
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CHAPITRE I. PRESENTAION ET CONCEPTION DE L'OUVRAGE.

I1.8. PROPOSITION DES VARIANTES
Au sujet des variantes, on a décidé de proposer trois solutions différentes :

= Pont a poutres préfabriqué précontrainte par post-tension.

= Pont en béton armé.

= Pont a poutres préfabriqué précontrainte par pré-tension.
I1.8.1. Variante N°1 : Pont a poutres préfabriquées précontraintes par post-
tension

Les ponts a poutres précontraintes du type VIPP (Viaduc a travées Indépendantes a
Poutres Préfabriquées précontraintes par post-tension) font partie de la famille des ponts a
poutres sous chaussée en béton.

Le tablier est constitué¢ de poutres longitudinales de hauteur constante, elles sont
solidarisées entre elles par des entretoises et un hourdis de faible épaisseur supportant la
chaussée.

Les poutres sont les plus souvent paralléles et équidistantes. Elles comportent une large
table de compression, formant la membrure supérieure, et des talons, constituant la fibre
inférieure, ces deux éléments étant reliés par une ame de faible épaisseur. Les poutres ainsi
réalisées ont un bon rendement mécanique qui permet a la structure de bien se déplacer dans la
gamme des portées moyennes, savoir d’une trentaine a une cinquantaine de metres.

Les entretoises, dont le nombre est variable, ont pour role de raidir la structure
transversalement. Leur hauteur est sensiblement égale a celle des poutres.

Ce type d’ouvrage est adapté au franchissement en viaduc de bréches importantes, en
longueur ou en hauteur, et aux sites difficiles d’acces.

I1.8.1.1. Conception générale
1. Conception Longitudinale
Cette variante est constituée de deux (2) travées indépendantes (isostatiques), chacune
posséde une longueur de travée de 30 m ce qui résulte une longueur totale de pont égale a 60
m ; en prenant en considération les dimensions des joints de chaussées qui ont pour role
d’assurer la continuité du tablier et notamment de limiter I’amplitude des variations de longueur
dues a la température et les effets différés (retrait et fluage).

vers— T Toml -  versle
Mezghena {4 =~ nouveaupole

o

Figure IL.5. Profil en long de la variante VIPP.
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CHAPITRE I. PRESENTAION ET CONCEPTION DE L'OUVRAGE.

300

Figure I1.6. coupe en élévation de la variante VIPP.

2. Conception transversale
Le pré dimensionnement a été fait suivant le guide de conception [7].

=  Hauteur de la poutre Ht

, 1 H¢ 1 ,
L’élancement usuel : % < T < ’ (Pour un béton de fcs = 35 MPa)

Ona:L=30m=> 1.75< Ht<1.96= H;=1,8 m (poutre + dalle )

=  Entraxe des poutres A
Dans le cas usuel, I'entraxe poutres varie entre 1,4 m et 2,5 m.

Pour notre cas : A =1,49 m

= Nombre des poutres N

N=%+1 , tel que :

10.42
» N=——41 = N=8poutres
1,49

coupe en travers sur pile

T =

= =
’W JIRRNIRIRRI (‘

| 3. 20 |

A L L

Figure IL.7. coupe en travers sur pile.

= La largeur de la table de compression b
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CHAPITRE I. PRESENTAION ET CONCEPTION DE L'OUVRAGE.

Cette largeur doit étre suffisante pour assurer la stabilité au déversement de la poutre.[7]
b>0,6XH= b>0,6%X1,75= b=1.08m
b =108 cm

= Epaisseur de la table de compression e1
15cmz2e;210cm = e1=12cm

= La largeur du talon Lt
Le = (IXL?) / (H&/Kk) (2.2)

Avec 1100 < K< 1300 ; On prend K=1200 ;

| : largeur du tablier ; L:longueur de latravée ; Hi:hauteur totale du tablier
Le=(11.5%35%) / (1,75*x1200) = L;=3.83 m

Pour obtenir la largeur du talon, il faut diviser la largeur totale par le nombre des poutres.
Alors: Lr=L¢/N =  11=3.83/8 =  Lr=0,49m

on prend L=55cm.

= Epaisseur du talon Eq
20cm 2 E;>10cm on prend E+=20 cm

=  Epaisseur de ’ame a mi travée bo
bo=25cm

=  Epaisseur de I’ame dans la zone intermédiaire bo
bo= 43 cm

= Epaisseur de I’ame dans la zone d’about bo

bo= 55 cm

=  Gousset

= La table de compression
A mi- travée : e;=5cm, avec:a;=8.13° e3-10cm, avec : az=45°
A I'intermédiaire : e;=5cm, avec: a,=8.13°
Alappui : e,=4 cm, avec : o4 = 8.13°

= Talon
A mi- travée : es=18 cm, avec : 05 = 45°
A I'intermédiaire : e;=5cm, avec : a5 = 45°

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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section section section
mi-travée d'about interméd |aﬁ‘e
1.08 i

02@ A %%;

* T. B
0.5

U559

1 55
1.55
1.55

OZ|G

Figure I1.8 . Différentes sections de la poutre.

I1.8.1.2. Avantages et inconvénients
1. Avantages

= Le mode de construction qui permet d’éviter le recours aux cintres s’appuyant sur le sol.

= Une bonne réutilisation des coffrages.

=  Maitrise de la préfabrication des poutres.

= Simplicité et rapidité d’exécution, ce qui réduit les délais et le cofit.

= Son fonctionnement isostatique qui lui permet d’étre insensible aux déformations
imposées, en particulier aux tassements différentiels des appuis et aux effets d’un
gradient thermique.

2. Inconvénients

= [l s’adapte difficilement aux franchissements biais ou courbes.

= Poids propre trés important.

= Les tabliers sont sensibles a la pression d’écoulement d’oued surtout dans notre cas ou
on a une pille centrale.

= Le cout total de I’ouvrage est important.

= La nécessité de disposer d’un personnel qualifié pour la vérification de la pose des
gaines et cables et pour la mise en tension des cables.

= Déformation des poutres par fluage due a la compression excessive de leur partie
inférieure, qui peuvent provoquer des déformations du tablier vers le haut a long terme.

I1.8.2. Variante N°2 : Pont a poutres préfabriquées en béton armé
Conception générale :
1.Conception Longitudinale
Cette variante est constituée de quatre (4) travées indépendantes (isostatiques), chacune
posséde une longueur de travée de 17.5 m ce qui résulte une longueur totale de pont égale a 70
m ; en prenant en considération les dimensions des joints de chaussées qui ont pour role
d’assurer la continuité du tablier[2].

20
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| i&/.lez

Figure IL9. Profil en long de la variante beton armé.

Figure 11.10. coupe en élévation de la variante beton armé.

2.Conception transversale

=  Hauteur de la poutre H¢[2]
1 H
L’élancement usuel : —< =t

1
TE < — (Pour un béton de fcs = 35 MPa)

— 15
Ona:L=175m=1.02< Ht<1.16 = H;=1,10m

NB : H; c’est la hauteur totale du tablier (Poutre (1,10 m) + Hourdis (0,20 m))

=  Entraxe des poutres A
Pour notre cas : A =1,49 m

=  Nombre des poutres N

_la

N=3

+1 , tel que:

=——+1 = N=8poutres

{ La : I'entraxe des poutres de rive > N 10.39
A: 'entraxe des poutres qui vaut 1,47

= La largeur de la table de compression b
b=110cm

= Epaisseur de la table de compression ei
15cmze;210cm = e1=12cm

= La largeur du talon Lt
L=70cm.
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CHAPITRE I. PRESENTAION ET CONCEPTION DE L'OUVRAGE.

Epaisseur du talon E¢

20cm2E;210cm E«=15cm

Epaisseur de I’ame a mi travée bo
bo=30cm (pour faciliter la pose des armatures).

Epaisseur de I’ame dans la zone intermédiaire bo
bo=42 cm

Epaisseur de I’ame dans la zone d’about bo

bo=70 cm

=  Gousset

= La table de compression
A mi- travée : e;=4cm, avec: a,=8.13° es3-12 cm, avec : az=45°
A I'intermédiaire : e;=4cm, avec:a,=8.13° e3=8cm, avec : az=45°
A V'appui : e;=2cm, avec : as= 45°

= Talon
A mi- travée : es=17 cm, avec : as=50°
A I'intermédiaire : e;=11cm, avec : a5=57°

|
oz Z7 7T
0,30
i 0.4z
015
070 i Loant 0,70 p— - 0,70 i Lo
Section a mi-travée Section d’about Section intermédiare

Figure I1.11. Différentes sections de la poutre.
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CHAPITRE I. PRESENTAION ET CONCEPTION DE L'OUVRAGE.

1.75 3.50 A.50 1.75

TSN YY)

Figure I1.12.coup transversal sur pile

I1.8.2.1. Avantages et inconvénients
1. Avantages

= Le mode de construction qui permet d’éviter le recours aux cintres s’appuyant sur le sol.

=  Maitrise de la préfabrication des poutres.

=  Simplicité et rapidité d’exécution, ce qui réduit les délais et le cott.

= Son fonctionnement isostatique qui lui permet d’étre insensible aux déformations
imposées, en particulier aux tassements différentiels des appuis et aux effets d’un
gradient thermique.

2.Inconvénients

= Poids propre trés important.
=  Nombre d’appuis trés important et par conséquent le cout total de I’ouvrage.
= [’inconfort des usagers dus a la fragilité¢ des joints de chaussée.

I1.8.3. Variante N° 3 : Pont a poutres préfabriquées précontraintes par Pré-
tension

11.8.3.1. Conception générale
1.Conception Longitudinale
Cette variante est constituée de trois (3) travées indépendantes (isostatiques), chacune
possede une longueur de travée de 23 m ce qui résulte une longueur totale de pont égale a 70m.

23
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VEers vers le
] ' 23 00— 7500 LY
Mezghena ——— " "~ ——r1 " " nouveau pole
5w i e e e
i AL Ei
Figure I1.13. Profil en long de la variante PRAD.
23.00 15 2.5.00 25.00
ohic
Ei g i oo
= — ol
o
= T *

Figure 11.14. coupe en élévation de la variante PRAD.

2. Conception transversale

Le pré dimensionnement a été fait suivant le guide de conception [6].

= Hauteur de la poutre Ht
(Pour un béton de fc;s = 35 MPa)

120cm 2 bo >80 cm

=  Entraxe des poutres A
Pour notre cas : A=1.11m

=  Nombre des poutres N
La

N=)\

+1 , tel que:

11.1
=——+1 = N=11 poutres.

N =
1.11

=

Ona:H{=1.15m
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CHAPITRE I. PRESENTAION ET CONCEPTION DE L'OUVRAGE.

—fL

I T LI XLIL]

1.50

A S oA

Figure I1.15. Profil en travers sur pile de la variante PRAD.

= La largeur de la table de compression b
Cette largeur doit étre suffisante pour assurer la stabilité au déversement de la poutre.[6]

60cm=>b>40cm b=40cm

= Epaisseur de la table de compression ei
1I5cm2e;210cm = er=12cm

= Lalargeur du talon Lt
L= 40cm.

= Epaisseur de I’ame a mi travée bo
20cm 2 be>15cm on prend bo=15cm

=  Epaisseur de I’ame dans la zone intermédiaire bo
bo=24 cm

= Epaisseur de I’ame dans la zone d’about bo

bo= 40 cm

= Gousset

= La table de compression
A mi- travée : e,=6cm, avec: a,=25.6°
A I'intermédiaire : e,=4cm, avec : ax=26.5°

= Talon
A mi- travée : es=10cm, avec : as= 38.65°
Alintermédiaire : e;=7cm, avec: a5=41.2°
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= Epaisseur du talon E¢
E=10cm

= Epaisseur de I’ame bo
20cm 2 bo>15cm on prend bo=15cm

=  Gousset

= La table de compression
e;=6cm, avec: a;=25.6"

= Talon

e3=10cm, avec : as= 38.65°

section :
mi-travée section d'about _sectlon’ _
0.15 intermédiare
=t
+—— o — g L)
L LCD =
_ | =
- o - v ———
S . S -
.4 0.40 0144

Figure I1.16. Differentes sections de la poutre.

I1.8.3.2. Avantages et inconvénients
1. Avantages

= La simplicité de la réalisation du procédé.

= La préfabrication entraine de plus une réduction des délais d'exécution de
I'ouvrage puisque les poutres peuvent Etre réalisées en temps masqué,
indépendamment du reste du chantier.

= La nécessite des installations trés lourds ce qui limite, par voie de
conséquence, le choix des formes.

= L’économie des gaines, des dispositifs d’ancrage et de I’opération d’injection.

= Une bonne collaboration du béton et des armatures.

2.Inconvénients

= [’impossibilité de régler I’effort dans les armatures apres la mise en
tension.

= [a difficulté de réalisation des tracés de courbes d’armature.

= Manque d'harmonie et de transparence, en raison d'une proéminence
des chevétres d'appui et de leur disproportion avec le tablier.
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11.9. ANALYSE MULTICRITERES

Dans cette analyse, on tiendra compte des trois critéres principaux, qui sont :
» L'économie.

» L'entretien.

» L'exécution.

» le délai de réalisation de chaque variante.

1¢ variante : Pont a poutre (VIPP)
Au tant que La retombé de poutre est trés important il peut confronter I’eau en cas de
débordement d’oued.
L’ouvrage totale repose sur Une seul pile centrale, cette dernier est implanté dans le milieu
d’oued ¢a provoque un risque de rupture.

<+ Pour I'économie
1) Le coft est trés couteux.

¢ Pour I'exécution

1) Vérification de la stabilité est mise enjeu a tous les stades d'exécution.

2) Il se nécessite une base de réalisation des poutres.

3) Le poids propre de la structure demande un matériel puissant pour la manutention des
poutres.

2fme variante : Pont a poutre en BA.
Pour le pont en béton arme est trés facile de réalisation est tout entreprises peut le réaliser, mais
pour trois appui peut encombrer I’oued.
On doit utiliser cinq joints de chaussée s’influe sur le confort des usagers.

«* Pour I'économie
Le cout est tres faible
«* Pour l'exécution

1) L’exécution est facile, le maitrise de la préfabrication des poutres en béton armé.
2) Le poids propre est trés important.

3¢ yariante : Pont a poutre en PRAD.
“*Pour 1'économie
Le cout est moyen.

+* Pour l'exécution

1) Tres rapide car les poutres sont réalisées dans 1’usine de fabrication.
2) Le transport de poutre capable de posé un probléme.

3) Le contrdle de retrait par rapport VIPP et BA.

Cette partie concernant tous les variantes car ils ont les mémes arguments

Pour I'entretien

Pour ce type d’ouvrage I’entretien est facile est abordable pour les entreprises et de faible
fréquence.

Pour I’esthétique
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Presse que la méme forme sauf le béton armé ou il y a plusieurs appuis.

Estimation de poids propre

Tableau II.2.estimation de poids propre

volume de poutre (m?3) Poids totale de tablier
(tonne)
Variante 1 (VIPP) 16.49 1096
Variante 2 (BA) 8.15 1055
Variante 3 (PRAD) 5.25 859

Estimation de cout

Tableau I1.3.estimation de cout

variante

Prix unitaire
(DA)

La surface de
I'ouvrage (m?)

Le cout (DA)

Variante N°1

Pont a poutres
préfabriquées
précontraintes (VIPP)

250,000 690

172,500,000

Variante N°2
Pont a poutres
préfabriquées en (BA)

150,000 805

120, 750,000

Variante N° 3

Pont a poutres

préfabriquées
précontraintes (PRAD)

200,000 805

161,000,000

Tableau II.4.comparaison sur les deux critere (execution, delai)

VAR N°1 VIPP VAR N°2 BA VAR N°3 PRAD
Exécution Moyen facile moyen
Délai Lente Moyenne Rapide
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I1.10. CONCLUSION

Pour la suite de ce mémoire, on opte pour la variante qui présente le plus d’avantages avec

peu d’inconvénients sur tous les plans de comparaison.
Vue que la deuxiéme variante la plus brillante dans ’aspect économique mais I’inconvénient
majeur est son poids propres et le nombre de ces appuis élevées.
On peut compter sur la premiére variante au raison d’une grande portée et le gain au niveau
d’infrastructures mais s’il y a un endommagement dans la pile on perd la totalité de I’ouvrage
alors on revient a la derniére variante sur tout que la structure est un peu plus légere que (VIPP)
et la rapidité de réalisation.

Aprés la conception qu’on a fait on prend la solution du pont a poutre préfabriquées
précontraintes par pré-tension (PRAD).
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CHAPITRE IIl CHARGE ET SURCHARGE.

CHAPITRE III. CHARGE ET SURCHARGES

IILI.1. INTRODUCTION

L’ouvrage doit tenir tant qu’en phase de service, qu’en phase de construction sous
I’effet des différentes actions (surcharges routicres, superstructure, surcharges de trottoirs) y
compris son poids propre qui dépend du choix des matériaux de construction.

Dans ce chapitre, on va citer les réglements et les caractéristiques des matériaux
(béton, aciers passifs, acier actifs) qui vont étre utilisés dans le calcul du pont, puis nous
évaluerons également les différentes charges et surcharges qui agissent sur notre ouvrage.

I11.1.1. Hypotheses de calcul.
I.1.1.1. Normes et regles de calcul

Le dimensionnement de notre ouvrage sera effectué¢ conformément aux regles appliquées en
Algérie :

1. Régles B.A.E.L 91 modifi¢es 99 : régles techniques de conception et de calcul des
ouvrages et constructions en béton armé, suivant la méthode des états limites ;

2. Régles B.P.E.L. 91: régles techniques de conception et de calcul des
ouvrages et constructions en béton précontraint, suivant la méthode des états limites

3. RCPR : Régles définissant les charges a appliquer pour le calcul et les éprouves des
ponts routes ;

4. RPOA 2008 : Regles parasismiques applicables au domaine des ouvrages d’art ;

5. Fascicule 62 - Régles techniques de conception et de calcul des fondations des
ouvrages de génie civil.

I11.1.2. Caractéristiques des matériaux
III.1.2.1. . Béton

Tableau III.1. Caractéristiques de béton.

Superstructure Infrastructure
fe28 (MPa) 40 25
Type de Ciment CPA 42,5 CPA 42,5
Dosage 450 350
frs (MPa) 3 2,1

La densité du béton est de 25 kN/m>.

La densité du béton bitumineux est de 24 kN/m>.

BOUAISSA & YOUNSI ENS.TP
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II1.1.2.2. Armatures passives
Ce sont des aciers a haute adhérence de nuance Fe E500

- Lalimite d’¢lasticité : fe=500 MPa
- Modules de la déformation €lastique : Es =200 GPa

Les diamétres commerciaux des barres HA indépendants sont (en mm) :

10 12 14 16 20 25 32

En barres droites, les longueurs courantes de livraison sont de 12 ml. Les treillis soudés sont
livrés sous forme de panneaux de dimensions 2,4 x 6,0 (m x m) pour la plupart.
I11.1.2.3. Armatures de précontraintes

Les armatures de précontraintes sont constituées de torons T15s TBR (trés basse relaxation), classe
1770.

- Résistance ultime : forg=1770 MPa ; Fprg= 265 kN
- Limite ¢élastique : freg =1 583 MPa ; Fpeg=236 kN
- Module d’élasticité : Ep =190 000 MPa
- Section droite d’un toron : Ap 1toron = 150 mm?

fpeg : limite élastique conventionnelle a 0,1%.
fpre : contrainte de rupture garantie.

I11.1.3. . Contraintes admissibles
I11.1.3.1. Contraintes admissibles a la compression

fou= 0,85 f; / 0. y» (MPa) (3.1)

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 entrelh et 24h, et a 0.85
lorsqu’elle est inférieure a 1h.

fir. =0.6 x [, (MPa) (32)

Tableau I11.2.Contraintes admissibles a la compression de béton.

Etat Contrainte limite | Superstructure = Infrastructure
=1,5 22.66 14.16
gLy Jw | PTO
(MPa) 4, =1,15 29.56 18.48
ELS  fu/c, (MPa) 24,00 15
BOUAISSA & YOUNSI EN.S.TP 31
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1,5 situation durable

Ty = 1,5 situation transitoire
1,15 situation accidentelle

I11.1.3.2. Déformation longitudinale du béton

On considére un module de déformation longitudinale pour le béton "E;" défini par les régles

B.A.E.L comme ce qui suit :

Eij=11 000 x3/fc ; Module de déformation instantanée du béton < 24h ;

Eij=3 700 x3/fci ; Module de déformation sous chargement de langue durée.

111.1.3.3. Contrainte limite de traction des aciers

Tableau II1.3.Contraintes admissibles de traction des armatures passives.

Fissuration Contrainte limite (MPa) Superstructure Infrastructure
fe S-Durable ou transitoire ys= 1,15 434.7 434.7
Peunuisible 0, = .
s S-Accidentelle ys=1 500,00 500,00
Préjudiciable 6, = max { % X fe31104/n x fy } ; n=1,6 250 250
Tres
6. = max { 0,4 x fe 5 88 +/nx fi } ; n=1,6 200 200

préjudiciable s

I11.2. ETUDE LONGITUDINALE
On a 6 types de charge permanant

II1.2.1.1. Poids propre
I11.2.1.2. Le poids des Poutres

Tableau I11.4.1e poids total des poutres

le poids total (KN)
1519.37

138.125
Le poids total des poutres 1519.37 KN.
I11.2.2. Le poids de la Dalle.
Volume totale V=0.20*11.50%23.00 avec  p (béton)=25 KN/m’
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Le poids totale de dalle 1322.5 KN.

I11.2.3. Revétement
Volume totale V=0.08*8%23.00 avec p (enrobé) =24KN/m’

Le poids total de béton bitumineux 353.28 KN.

I11.2.4. Trottoir
Volume totale V=0.30%*1.75%23.00%*2 avec p (béton) =25 KN/ m’

Le poids total de trottoir 603.75 KN.

II1.2.5. Corniche

009

PN
[

% F T -
- N
'®)) O
- -

L
$=0.0782m?

Figure I11.1. Les dimensions du corniche

Volume totale V=0.0782%*23.00%*2 avec p (béton) =25 KN/ m?

Le poids total de corniche §9.93 KN.

I11.2.6. Glissiere de sécurité
Le poids de la glissiére de sécurité est P = 0.6KN /ml.
Le poids des glissiéres de sécurité pour deux trottoirs P = 1.2KN/ml.

I11.2.7. Garde-corps
Le poids du garde-corps est P = 0.5 KN/ml.
Le poids des garde-corps pour deux trottoirs P =1 KN/ml.
Tableau des charges permanant et I’évaluation de moment max sera en 1/2.
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Tableau I11.5.evaluation de poids propre.

Les types de charge La charge (KN/ml) Moment max KN.m
Poids propre 123.55 8169.74
Revétement 15.36 1015.68
trottoir 26.25 1735.78
Corniche 3.91 258.54
Garde-corps 1 66.12
Glissicre de sécurité 1.2 79.35
TOTALE 11325.21

I11.3. CALCUL DES SURCHARGES

I11.3.1. Caractéristiques de pont.
II1.3.1.1. Classe de pont :
D’aprés RCPR tous les ponts supportant des chaussées de largeur roulable supérieure ou
¢gale a 7m sont de 1¢res classes.
Notre pont a une Lr = 7 m donc 1% classe.
1. Largeur chargeable :

La largeur chargeable se déduit de la largeur roulable :
] en enlevant une bande de 0,50 m le long de chaque dispositif de retenue (glissiere ou
barriere) lorsqu'il en existe.
] En conservant cette méme largeur roulable dans le cas contraire.
Donc L¢ = Lr-1 = 7-1=6m.

I11.3.1.2. Nombre de voies
D’apres RCPR, les chaussées comportent un nombre de voies de circulation égal a la partie
entiére du quotient par 3 de leur largeur chargeable, exprimée en métres.
N=Lc/3=2.
Donc N =2 voies.
D’apreés RCPR les surcharges a utiliser pour le dimensionnement du pont sont les suivantes :
1 La surcharge de type A(L).
[J Systeme B : (Bc et By).
1 La surcharge militaire MC 120.
[J Le convoi exceptionnel D240.
[J Les surcharges sur trottoirs.

I11.3.2. Evaluation des charges
I11.3.2.1. Systéme A(L)
Pour les ponts comportant des portées unitaires atteignant au plus 200 m, la chaussée
supporte une charge uniforme dont I'intensité est égale au produit de la valeur 4(/) donnée ci-
apres par les coefficients résultants de I’application du La charge A(]), exprimée en tonnes par
metre carré (t/m 2) est donnée en fonction de la longueur chargée, /, exprimée en metres par
la formule [8] :
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- 360
A)=23+—= (3.3)
En fonction de la classe du pont et du nombre de voies chargées, la valeur de 4 (/) est
multipliée par les coefficients a
L=23 m et ar=1

360
A()=2.3+ A(1)=12.58 KN/m?
23+12
a1 A(l) 12.58
Aj=max A= =12.58 KN/ml
4-0.0021 3.95

a=vo/v  avec, v la largeur de la voie v=3.5m et vo=3.5 (pont premier class)

a2=1~ A=A()=12.58 KN/ml
Q=44 KN/m

LTI I I T I T P I P I PP PP TP P I P P I I I T I T IITIIITT]
i Ji}

23 m

Figure I11.2.schéma basic de distribution de charge A(L) une voie chargé.

Pour une voie chargée A(1)=12.58 *3.5 = 44KN/ml

Q= 88.1 KN/m
EEEEESNEEEEEEE NN NN NN NN
n n

23 m

e S
=y p

Figure I11.3.schéma basic de distribution de charge A(L) deux voies chargées.

Pour deux voies chargée A(1)=12.58 *7 =88.1KN/ml

I11.3.2.2. 4.2 Systéme de charge B
Le systeme de charges B comprend trois types de systémes de charge distincts :
] Le systeme B¢ se compose de camions types.
] Le systeme B: se compose d'une roue isolée.
1 Le systéme Bt se compose de groupes de deux essieux dénommés essieux tandems.
Les deux premiers systémes Be et By, s'appliquent a tous les ponts quelle que soit leur classe,
le systéme B ne s'applique qu’aux ponts de premiere ou de deuxieme classe [8].
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= Systéme Bc

1050 10.50

SOKN 120KN 120KN [ soKN 120KN 120KN | fL0:20 =2
=3
=

Longitudinalement

%
EE I
20001050 ] 200
“

Transversalement I‘

Figure II1.3.camion de type BC.

En fonction de la classe du pont et du nombre de files considérés, la valeur des charges du systéme Bc
prise en compte est multipliée par le coefficient be.
Pour notre cas :

= Pont de premicre classe + Une voie chargée = be =1,20
= Pont de premiere classe + Deux voies chargées = b. =1,10
Be=2 x (30 XNx bc)

0.4 0,6
+ G
1+0,2L 1+4§

5=1+
5=1.15

N : Nombre de voies prises dans le calcul.

On appliquant le théoréme de barrée pour déterminer la position la plus défavorable.

L’énoncé : Le moment fléchissant du au charge mobile au droit de la charge Pi c’est le
maximum lorsque cette charge (essieu plus lourd) Pi et la résultant R de tous les charges
selon symétrique par rapport a I’axe de la poutre.

Apres le calcul on détermine la position x.=9.45m et I’emplacement dans la poutre et comme suite :
Une voie chargée

14644 KN 14544 KN

R

14544 KN 145.44KN
7272 KN ‘L ‘L

9.75 m 1.75m| 1.75m
23 m
Figure I11.4. Schéma basic de distribution des charges ponctuelle Bc une voie chargée.

- ——

e )

Deux voies chargées
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T
26664 KN 266.64 KN | 26664 KN 26664 KN
133.32 KN | —e_—seaaw

§ wL | Xe
Ly T T &
< : | »

975m 1.75m|  1.75m

23m

Figure I11.5.schéma basic de distribution des charges ponctuelle Bc deux voies chargées.

= Systéme Bt

Longitudinalement En plan
Pour un seul tandem

160 K™ 160 KN

Transversalement
L 3,00 le 3.00 J

TN L 1] [0 prem

1,008

0. 50 2,00 1,00 2,00 135

- lat -l > .

Figure I11.6. Camion de type Bt.

En fonction de la classe du pont et du nombre de files considérés, la valeur des charges du systéme Bt
prise en compte est multipliée par le coefficient bt.
Pour notre cas : bt=1.2 (pont classe 1)

F=160*1.2*1.01=193.92 KN ............... une voie chargé.
F=320%1.2*%1.01=387.84 KN............... deux voies chargé.
Et

On appliquant le théoréme de barrée pour déterminer la position la plus défavorable  Xt=11.85 m et
I’emplacement dans la poutre et comme suite :
Pour une voie chargée.

o

|
LXt

193.92 193.92 KN

11.84m |
Figure II1.7. Schéma basic de distribution des charges ponctuelle Bt une voie chargée.

Pour deux vois chargée.
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Xt

Figure I11.8.Schéma basic de distribution des charges ponctuelle Bt deux voies chargées.

1184 m

I1.3.2.3. Systéme MC120

k o 10
% =

Transwversalement
1

l
// 1100 KN Enplan
N s B

s
0

14
3 [
=}

1.0
430
Figure I11.9.convoi Mc120.

13

Q=182.13 KN;’mI

Le rectangle d'impact de chaque chenille est supposé uniformément chargé.
llllllllliillll%llillllllillilu

|
|
Figure I11.10. Schéma basic de distribution de charge MC120.

13

Le moment max sera dans la section critique L/2.

I11.3.2.4. Systeme D240

Le rectangle d'impact de chaque chenille est supposé uniformément chargé.

Le moment max sera dans la section critique L/2.
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— O-O-O-OO-O-O-OO-OOD

i

;

Figure I11.11.convoi de type D240.

Q=12903 KN/

WLHHIHE T HIM T U R R HIMEE L

- |
=

Figure I11.12.Schéma basic de distribution de charge D240.

II1.3.2.5. Les surcharges sur trottoir.
Ce type de charge est de I’exploitation des piéton sur les trottoirs avec une charge de Q=1.5KN/m?

Q=5.25KN/m

I [TTTTTI [TTTTTI [TTTTTT [ [T I [TTTTTI I
i) i

23 m

Figure I11.13.Schéma explicatif de distribution de charge ST
Q=1.5*%1.75%2=5.25 KN/m

Evaluation des moments

Tableau IlI1.6.tableau récapitulatifs des charges.

11325.21
2909.5
5825.61
2189.06
4013.27
2004.33
4039,97
5211.28
7621.39
317.62
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Tableau des combinaisons des moments.(KN.m)
Etat Limite de Service.

Tableau IIL.7.combinaison a L'ELS
G+1.2A(0) 1V+1.2St [ 15197.754
G+12A(1)2V+1.2St | 18697
G+1.2BC 1V+1.2St 14333.22
G+1.2BC 1V+1.2St 16522.27

G+1.2Bt1V+1.2St 14111.55

G+1.2Bt2V+1.2St 16554.31

G+Mc120 16536.49
G+D240 18946.6

Etat Limite Ultime.

Tableau I11.8.Cominaison a I'ELU
1.35G+1.6A(1) IV+1.6St | 20452.42

1.35G+1.6A(1)2V+1.6St | 25118.2
1.35G+1.6Bc 1V+1.6St 19299.72
1.35G+1.6 Bc 2V+1.6St 22218.45
1.35G+1.6 Bt1V+1.6St 19004.15
1.35G+1.6 Bt2V+1.6St 22261.17

1.35G+1.5Mc120 23106

1.35G+1.35D240 2557791

I11.4. ETUDE TRANSVERSALE

I11.4.1. La méthode de Guyon- Massonnet
Pour le calcul de la répartition transversale des efforts par la méthode de Guyon-
Massonnet nécessite de trouver plusieurs parametres dépond du comportement physique
De notre structure, tout ¢ca pour avoir déterminé les coefficients de répartition transversale
K. Tous ses coefficients dépendent de deux parametres essentiels :

Paramétre d’entretoisement : (caractérise la souplesse de I’entretoisement)

9—4b Pr _ L [Pr
a
/ Lr / Lr (3.4)

Paramétre de torsion : (caractérise la torsion du pont)
Y r 7
2 '\/pp - pE
Tell que : la valeur est comprise entre 0 et 1.

Notre pont ne comporte pas d’entretoises intermédiaires, c’est la dalle (I’hourdis) qui joue
Le role d’entretoises donc

o —

(3.5)
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Calcul des paramétres a et 0 :
I11.4.2. Paramétre d’entretoisement
Largeur totale du tablier La=11.50 m.

La longueur de la poutre est de 23 m.
Nombre de poutre n = 11 poutres.
Espacement des poutres bp=1.10 m
Epaisseur de I’hourdis ex=0.20 m.
Le moment d’inertie I, = 0.0408232 m*.
I11.4.2.1. Rigidité flexionnelle de la poutre

pp=EIlp/b0;
pp=Ex0.0408232/1.1 =0.037112 E

I11.4.2.2.  Rigidité flexionnelle de la dalle
Ip=(bd*/12) =1 x (0.2)*/12.
Ip=6.666*10" m*.
pp=pe=ExIp/b=6.666*10*E

Parametre d’entretoisement :

gL (3.5)

@
I
=~

ﬁ

1
avec b= PRl bo cas d’un pont a poutres

b=0.5x11x1.10=6.05m

6.05 4| 0.0408232

Donc 6 = — — 6 =0.735

23 6.666%10—4

111.4.3. Parameétre de torsion o :

_ YDHYE
X (3.6)
I11.4.3.1. Calcul de rigidité torsionnelle de la poutre yp:
Cp
Yp = - (3.7)
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G, : rigidité torsionnelle de la poutre.
b1 : distance entre axe entre les poutres bi=1.10m.

On change la section réelle par une section équivalente :

0.82

Figure I11.14.section de poutre équivalente

Calcul de la section simplifiée :

-Section de la table de compression S1 a mi- travée :
S1=0.4x0.12+ (0.4+0.15)*0.06/2=0.0645m?

Largeur de la table : 0.4 m
h1 =S1/0.4=0.16125 m
-Section du Talon S2

S2 =0.4*0.1+(0.4+0.15)*0.1/2 = 0.0675 m?
Largeur dutalon  h2 =S2/0.4=0.16875m =0.17 m.

_ 0.416E

Cp=—; [(0.4x0.17°+0.82* 0.15°+ 0.4x 0.16%) +1.10x 0.23/2]
Cp =0.00149359E

¥p= Cp/b1=0.00149359E /1.10=0.001357811E == y,~1.357811*10°E

111.4.3.2. Calcul de rigidité torsionnelle de la dalle k.

. CE
YR =TT

Ck : rigidité torsionnelle de I’entretoise Ce=Cp =2 G Ig

L | distance entre axes des entretoises (L 1 = 1m )

BOUAISSA & YOUNSI
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Ig= Ip : inertie de la dalle

Ie = Ip = 2472 =100x(20)%/12 =6.666*10* m.
G=0.4166E.

CE =2 (0.4166)(E)* (6.666*10 ) = 0.0054248 E.

0.005428E

YES—F = 0.0054248E

_ yP+yE _ 1.357811%10-3 +0.0054248 _
2. /pppE 2 0.0408232+6.666+10—4 0.65 E=—=p a=0.65

Conclusion :

On opte 6 = 0.735 et a = 0.65. par ces deux paramétres adimensionnels (o, 0), le
comportement du tablier est complétement défini.

III.5. CALCUL DES MOMENTS FLECHISSANTS

IIL5.1.1. Coefficient de répartition transversale
Il dépend :
e Du paramétre de I‘entretoisement 6;

e Du parameétre de torsion o ;

e De I’ordonnée relative (y) et de la section ou on veut étudier le moment.

Pour un calcul rigoureux de K dans le cas ou 0 < a <l on utilisera les formules
d’interpolation d’apres Sattler.
Les formules d’interpolation d’apres Sattler.

Si 0<6<0.1 K, = Ko(K; — Kp) a®0°
Si 1<0<?2 Ko = Ko(K1 — Ko) a3
Sinl<6<1 K, = Ko(Ky — Kp) aP

0.65—6

Ouﬁ:l—e 0665
Tel que :

Ko: valeur de K poura = 0
K1 valeur de K pour a = 1

Dans le cas ou 6 ne figure pas dans le tableau on doit faire une interpolation.
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dans notre cas on fera une interpolation entre 6 =0.7 et 6 =0.75 pour trouver les valeurs
COI‘I'eSpOIldaIltS a0 =0.735 (voir I’annexe A les tableau de Guyon-Massonnet)

les position des poutres

Poutre P1 (poutre centrale) reste dans la méme position.
P2 entre 0 et b/4

P3 entre b/4 et b/2

P4 entre b/2 et 3b/4

PS5 entre 3b/4 et b

P6 entre 3b/4 et b .

Pour obtenir les coefficients de répartition Ka pour chacune des six poutres on Interpole
entre les valeurs du tableau précédent et la position de la poutre par rapport a I’axe de
symétrie transversal de I’ouvrage. (voir I’annexe A les tableau de Guyon-Massonnet)

Avec K, :Ko(K1 -Ko) of

IIL.5.1.1. Construction des lignes d’influence :
On trace pour chaque poutre la ligne d’influence représentée par ces coefficients de

répartition.

L’ordonnée de chaque point du diagramme représente la valeur de Ka pour cette poutre
quand une charge unitaire serait placée sur son abscisse.

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

Chart Title

e=@==poutre 1 e=@==poutre 2 poutre 3 e=@==poutre4 ==@==poutre5 poutre 6

Figure III.15. Ligne d'influence du coefficient Ka pour les poutres.
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IIL.5.1. Etude du chargement : (voir ’annexe A le tableau de Guyon-Massonnet)
I11.5.2. Etude les moments fléchissant longitudinaux ami — travée :
Les moments longitudinaux a mi — travée dus chaque chargement étant calculés, et

divisés par le nombre de poutres, pour donner les moments équitablement répartis, qui
sont a leur tour multipliés par le coefficient de répartition transversale, pour donner le
moment réel supporté par la poutre centrale.

M = Kamoy * Mo, (3.8)
Telle que :

My : Moment longitudinal moyen par le théoréme de Barré
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I11.5.2.1. Combinaison du moment réel a mi- travée :
Le choix de la poutre la plus sollicitée dépend du moment maximal revenant a chaque

poutre, les combinaisons de charge vis a vis de ELS et ELU sont donner dans le tableau
suivant :

Tableau II1.10.Les combinaisons du moment réel a mi travée vis-a-vis a PELU et PELS.

Poutre 1 Poutre 12 Poutre 3 Poutre 4 Poutre 5 Poutre 6

G+1.2A(L)+1.2ST 1787.13 | 1783.91 | 1740.75 | 1677.22 | 1608.97 | 1541.09

fﬁ G+1.2Bc+1.2ST 1570.84 | 1602.6 | 1606.12 | 1583.05 | 1553.27 | 1591.79
&= G—+1.2Mc120 1779.98 | 1292.76 | 1652.07 | 1572.48 | 1481.52 | 1399.09
G+D240 1845.82 | 1726.74 | 1689.5 | 1512.82 | 1382.91 | 1399.09
1.35G+1.6A(L)+1.6ST 2400 2395.71 | 2338.15 | 2253.45 | 2162.46 | 2071.94

3 1.35G+1.6Bc1.6ST 2111.61 | 2153.95 | 2158.66 | 2127.9 | 2088.19 | 2139.54
&= 1.35G+1.5Mc120 2234.13 | 2157.38 | 2090.23 | 2000.69 | 1898.36 | 1805.62
1.35G+1.35D240 2491.86 | 2331.1 | 2132.34 | 1933.58 | 1787.43 | 1650.05

A L’ ELS etaI’ELU, la poutre la plus sollicitée est la poutre n°01 avec un moment max a I’ELS :
Msmax= 1845.82 KN.m
Et aPELU Mumax= 2491.86 KN.m

I1I.6. ETUDE TRANSVERSALE PAR ROBOT

= on modélise la structure
= on applique les charges statiques /roulantes
= on introduit les combinaisons de charge

on récupere les résultats (Ile moment fléchissant de chaque poutre)

Mers= 1870 KN.m

RRERR R

=My 1000kNm
Max=1869 49
Min=-24 33

Cas: 60 (G+D240+)

Figure 111.16. Le moment fléchissant de chaque poutre
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CHAPITRE IIl CHARGE ET SURCHARGE.

Mers (théorique) = Mgrs (numérique)  1845.82KN.m = 1869.49KN.m

I11.7. CONCLUSION

On a fait les deux méthodes (théorique/numérique) pour la répartition transversale et on a obtenu
des valeurs proche. La suite de ce travaille pour le chapitre de calcul de la précontraint sera faite
avec Muum
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

CHAPITRE 1V. CALCUL DE LA PRECONTRAINTE

IV.1. INTRODUCTION GENERALLE

Le béton précontraint est créé du raisonnement suivant : le béton est aujourd’hui le
matériau de construction le plus économique. Il résiste bien a la compression, mais peu,
et surtout de facon aléatoire a la traction. Il faut donc construire en béton, mais en
évitant que ce matériau soit trop tendu, et risque de se fissurer.

Comme le béton armé, le béton précontraint associe béton et armatures, mais il s’en
différencie de fagon fondamentale dans son principe. En 1928, Eugéne Freyssinet eut
I’idée géniale qui révolutionna le monde de la construction en permettant au béton de
ne travailler qu’en compression. Il venait d’inventer le béton précontraint.

11 définissait ainsi la précontrainte: « Précontraindre une construction, ¢’est la soumettre
avant application des charges a des forces additionnelles déterminant des Contraintes
telles que leur composition avec celles qui proviennent des charges donne en tout point
des résultantes inférieures aux contraintes limites que la matiére peut supporter
indéfiniment sans altération.»

La précontrainte, en effet, a pour but de soumettre le béton lors de sa fabrication a des
contraintes préalables permanentes de compression. Une fois [’ouvrage en service, ce
gain en compression va s’opposer aux contraintes de traction créées par les charges
appliquées a 1’ouvrage (poids propre, charge d’exploitation, charge climatique, etc.).
Le béton, matériau qui présente une faible résistance a la traction, se trouve ainsi utilisé
au mieux de ses possibilités en ne travaillant qu’en compression.

La précontrainte est appliquée au béton grace a des cables de précontrainte en acier.
Ces cables sont tendus par des vérins de précontrainte.

La précontrainte permet la réalisation d’ouvrages soumis a des contraintes importantes
(ponts ou réservoirs de grande capacité) aussi bien que d’éléments qui, tout en étant de
faible épaisseur, doivent assurer des portées relativement longues (dalles-planchers,
poutres). Elle est a ’origine de progres considérables pour I’utilisation du béton dans
les ouvrages d’art et les structures coulées en place ou réalisées a partir d’éléments
préfabriqués.
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

IV.2. GENERALITES SUR LA PRECONTRAINTE :

1V.2.1. Introduction

Le béton est un matériau hétérogéne qui présent e une trés bonne résistance a la
compression, par contre, il a une trés mauvaise résistance a la traction.

Lorsque I’on tend les cables, ils vont par réaction appliquer un effort de compression
au béton. L’intensité de la précontrainte a mettre en ceuvre dépend évidemment des
tractions auxquelles il faudra s’opposer et des raccourcissements instantanés et différés
du béton [5].

C’est ainsi qu’une poutre reposant sur deux appuis, soumis a I’effet de son poids propre
(G) et d’une charge d’exploitation (Q), subit des contraintes de flexion qui se traduisent
par une zone comprimée en partie supérieure et par une zone tendue en partie inférieure
(Figure IV.1).

Figure IV.1. Une poutre subite a des contraintes de flexion.

La poutre subit également des contraintes de cisaillement dues aux efforts tranchants
qui se produisent vers les appuis. Ces contraintes occasionnent des fissures a 45° que
le béton ne peut reprendre seul.

IV.2.2. Principe de la précontrainte

La précontrainte a pour objectif, en imposant aux ¢léments un effort de compression
axial judicieusement appliqué, de supprimer (ou fortement limiter) les sollicitations de
traction dans le béton.[5]

or,

v .
£ Ja——

= PP
l N \
Effer de la flexion -+ Effer de la préeconfrainte = Eflement préecontraint

[TT 11 Compression [ Traction

Figure IV.2.Schéma représente I’effet de la précontrainte.
Cette précontrainte peut étre :
- Une précontrainte partielle : autorisation des contraintes de traction limitées.
- Une précontrainte totale : élimination totale des contraintes de traction.
La précontrainte peut étre appliquée au béton:

— soit par pré-tension (mise en tension des aciers avant coulage du béton).

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

— soit par post-tension (mise en tension de cables apres durcissement du béton).
IV.2.3. Précontrainte par pré-tension.
IV.2.3.1. Le principe de la précontrainte par pré-tension.

Dans ce procédé, les cables de précontraintes sont tendus entre deux massifs
solidement

Ancrés avant le coulage du béton (Figurel.5). Cette technique est surtout employée
sur les bancs de préfabrication, pour réaliser des ¢léments répétitifs.

Mise en tension

- >
Coulage du béton >

< >

Libration des cables
- i

M i)
Poutre précontrainte
> o

Figure IV.3. Schéma représente les étapes générales de réalisation.

Mise en tension des cédbles, ensuite coulage du béton .apres le durcissement du béton
on peut libérer les torons, et par adhérence 1’effort de compression se transmet au béton.

NB : dans la méthode de la précontrainte par prétension on a le terme de résistance de
détension c’est la résistance minimale de béton pour bien résister lorsqu’on lache les
cables pour tout type de sollicitations.

1V.2.3.2. Etapes générales de réalisation.

D’une fagon plus détaillée, la méthode de précontrainte par pré-tension suit les cycles
suivants :

mise en place d’huile de décoffrage sur les moules.

déroulement des armatures actives et blocage aux extrémités dans des plaques.
mise en place des armatures passives..

mise en tension des armatures par des vérins.

mise en place du béton par pont- roulant ou grue.

vibration du béton.

étuvage du béton.

décoffrage.

dé-tension des armatures actives et découpage des torons situent entre les
¢léments préfabriqués.

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

IV.3. DIMENSIONNEMENT DE LA PRECONTRAINTE.

Classe Exécution Service
Rares Fréquente Quasi perm
-1,51y 0.6f |-1.51y 0,6 -1,5fy 0.6 -1,5Ty 0,51
(o] 4]
-0,7fy -fy

Figure 1V .4. contrainte admissible

IV.3.1. Donnés.

On utilise le systéme Freyssinet.

L’acier de type T15 (trés basse relaxation).

Fpeg : Contrainte limite conventionnelle d’¢lasticité =1558 MPa.
Fpre : Contrainte maximale de rupture garantie=1770 MPa .
Section de toron A, =140 mm?.

Les contraintes admissibles de béton.
O =0.6fcog =21 MPa.

G = - ftog (rares) = -2.7 MPa.
G1=-0.7 ftog = -1.89 MPa.
En exécution Gp=-1.5 ft,3=-4.05 MPa.

1V.3.2. Les caractéristiques de la poutre.

Note : Les caractéristiques géométrique de la section médiane de la poutre sans
hourdis.

Tableau IV.1.caractéristique géométrique.
B(m?) V’(m) V(m) Ig(m*) p
0.243 0.59 0.59 0.034 40.2%

1V.3.3. Calcul le nombre de torons.

L’objectif du dimensionnement de la précontrainte est de déterminer la force effective
P (apres sous traction des pertes de tension) qui doit régner dans la section étudiée afin
que les contraintes limites soient assurées.

Classe I (la plus pénalisante) : Elle n’admet pas les contraintes de traction. Elle
concerne les piéces soumises a la traction simple (tirants, parois de réservoir contenant
des fluides) et les pieces sollicitées a la fatigue.
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

Classe II (la plus courante) : Elle admet les contraintes de traction dans le béton, mais
pas la formation des fissures. Elle concerne le cas des ¢léments exposés a des ambiances
agressives.

Dans notre cas on choisit la Classe I1
La valeur minimale de précontrainte est donnée par I’expression :

I
Mmax+wcbt2

Pmin=max {P1, Pu}. Ave P= Vrp—a

(4.1

I I
AM+—=cobt2+—obt1l
P (4.2)

d’=0.1*1.15=0.115m
Mmax=1.86 MN.m

Mg=0.39 MN.m (le moment due a son poids propre d’une poutre seul).

0.034
059 (—%05)

© 0.59+0.402+0.59—0.12

1.86+

=2.28 MN

I

(1.86—0.39)+ 0(;05394(—4.05) F293%_1.98)

Pi= 050 "~ =242 MN
0.402%1.15 ’

P =Py =2.42 MN.
Po=min {0.8fe*Ap , 0.9Fpe*Ap} (4.3)
= min {0.198,0.196}

Py=0.196 MN.

Nous estimons des pertes de précontrainte a 25% de Po:

P

Onaura n= (4.4)
0.75%Po
n=—=>*2__ _16.46.
0.75%0.196

D’ou n =17 torons avec p= 17 * 0.196 =3.333 MN.
IV.3.4. La disposition des torons

L’espacement : L entraxe minimal a prévoir entre les armatures (fils ou torons) ne doit
pas étre inférieur a trois fois leur diametre

Stmin=3%*¢=3 * 1.52=4.56 cm mmm) Donc e,=ecn=5cm
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

Figure IV.5 . La section a mi-travée avec 17 torons.
IV.3.5. Vérification des contraintes.
Contrainte admissible (selon BPEL91).

En service (rares) Construction
Fibre supérieur : -1.5f < o5 <06 f; Fibre supérieur : -1.5f < o5 <06 f;
Fibre inferieur : -fj < 65 <06 f; Fibre inferieur : -0.7f < 65 <06 f;

Tableau IV.2.les caractiristique du beton

Phase | Phase Il Phase Il
fe7 (MPa) 28.00 35.00 35.00
fiz (MPa) 2.28 2.70 2.70
o1 (MPa) -1.596 -1.89 -2.70
o2 (MPa) -3.42 -4.05 -4.05
obe (MPa) 16.80 21.00 21.00
AP = 10 20 25

Calcul des paramétres de la précontrainte et les moments fléchissant.
eo=6%(0.55)+6 (0.50)+2(0.45) =0.51 m
Phase I (AP=10%).

La mise en tension d la précontraint est 100% est on consideére que les pertes de 1’ordre
de 10% on suppose que la résistance de béton supérieure a la résistance de détension.

P=17%0.196%0.9 EmmE) P =299 MN

Le moment développe est le poids propres de la poutre pour transmettre vers des
bancs de stockage Mc=QI?*/8

Avec Q=627 KN/m mmmm)  Mg=0.39 MN.m

Goup= = - (P*eo-M) = (4.5)

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

=22 _(2.99%0.51-0.39) - EEEE) Gyp=-7.38 MPa

0.243 0.034
Ginf= g + (P*eo-M) ? (4.6)
_ 299 0.59 '
=52a3 " (2.99*0.51-0.39) Toma ‘Gmf:31.99 MPa

Avec (obt1=-1.39 MPa, opn=-2.99 MPa, cpe= 13.91MPa)

Remarque: les contraintes dans cette phase dépasse les limites admissibles alors on doit
changer les caractéristique (I’inertie, I’excentricité, le nombre de torons) pour
minimiser les contraintes.

Phase II.
On considere les pertes AP=20% et P =2.67 MN.
Le moment développe est le poids propres de (la poutre +dalle) Mg=0.72 MN.m

Dans cette étape on tenir en compte que le poids propre de la dalle une surcharge qui
ne change rien dans I’excentricité e et les caractéristiques que se change (B, I).

Le moment développe est le poids propres de (poutre +dalle) Mg=0.72 MN.m

P vV 267 0.45
GOsup = B (P*GO-M) 7 _0.47 -(2.67*0.51-0.72) 009 Osup = 2.47 MPa
Gint= = + (P*eo-M) = = 227 4 (2.67*0.51-0.72) —= sinf = 12.09 MPa
B I 047 0.09

Avec (obti=-1.89 MPa, 6o = -4.05 MPa, ope= 21 MPa
Phase I11.

C’est la dernier étape qui s'exprimer la mise en service qui prend tout type de perte
sous le moment maximale

On considére les pertes de 1’ordre de 25%.
P=17%0.196*0.75EE) P =) 5 MN.

Le moment appliqué suivant la combinaison G+D240 qui présente le cas le plus
défavorable M =1.86 MN.m.

Gap= 1 - (P*eo-M) === - (2.5%0.509-1.86) = EEE) Guup=8.26 MPa

0.47 0.0
9

P 144 2.5 0. .
Gint= 7 + (P*eo-M) T~ = ==+ (2.5%0.509-1.86) -~ mm) oinf=-0.57 MPa

Avec (obt1=-1.89 MPa, obi2 =-4.05 MPa, ope=21 MPa).

Le tableau des contraintes récapitulatif.
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

Phase
1
Phase
2
Phase

3
31.99 MPa

Tableau IV.3.Vérification des contraintes.

(m) (MN.m)
0.51 0.39
0.51 0.72
0.51 1.86
PHASE |

(MN) (MPa) (MPa)

299  -7.38

2.67 2.47

2.50 8.26
PHASE Il

7.38MPa 247 MPa
[ 12.03 MPa ‘

Figure 1V.6. les diagrame des contraintes

Interprétation des résultats

31.99

12.03 CV

-0.57 CV
PHASE Il

8.26 MPa!
0.57 MPa

Apres les calculs des contrainte on peut constater que la poutre dans ¢a premier phase
elle a des sollicitations énorme suite a I’effort de la précontrainte ce qui implique un
redimensionnement de (la précontrainte (P), I’excentricité (e), I’inertie (I),) et méme on

peut exiger une résistance de béton plus.

h’=h+10 cm =1.25 m m—)
P’=max (Pr P s

P’=2.04 MN

N=13.88 ‘ on prend 14 toron P’=2.74 MN

Avec un espacement de 5 cm et I’enrobage Scm

Tableau IV.4.les caractiristique de la neuvelle section.

(1'=0.043 m*, MG=0.4MN.m

B(m?) V’(m) V(m) Ig(m*) p
0.258 0.62 0.62 0.043 43.2%
On augmente la résistance de béton jusqu’a fcog =40MPa
Tableau IV.5les contraintes admissible
phase | phase ll phase lll
f. (MPa) 30 40 40
f: (MPa) 2.40 3.30 3.30
ol (MPa) -1.68 -2.31 -3.30
62
(MPa) -3.60 -4.95 -4.95
ovc(MPa) 18 27 27
AP % 10 20 25
BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P 5A




CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

Tableau IV.6. Vérification des contraintes.

(m) (MN.m) (MN) (MPa) (MPa)
Phase1 051 039 247 -2.66 21.80 Larésistance de détension
Phase2 051 072 220 -0.12 7.76 oA
Phase3 051 1.86 206 828 -2.64 C.V

NB : on exige la résistance de détension =24MPa.

Figure 1V.7.1a nouvelle disposition des torons.
IV.3.6. Calcul de perte.
IV.3.6.1. Les pertes instantanées.

Dans le cas de la prétension, les armatures de précontrainte subissent des pertes de
tension a la mise en ceuvre qui se produisent :

e laperte de tension qui résulte des frottements parasites ainsi que de 1’emploi
de déviateurs.

e La perte de tension qui résulte du glissement de 1"armature par rapport a son
ancrage, sur le banc.

e la déformation différentielle de 1’armature et du béton.

e Le traitement thermique.

e larelaxation de I’acier.

e retrait du béton.

La valeur totale de ces pertes de tension instantanées, dans une section d'abscisse «
x=1/2 » de l'armature, est notée Aopi(X).

% Les pertes par frottement.

Les pertes par frottement sont provoquées par le frottement de ’acier des torons. On
admet en général un frottement parasite car on a des cables rectilignes il y a plus des
angles ou des gaines qui augmentent le frottement.

On estime ces pertes par la formule : Ao =60 (fo+ex) 4.7)
(f=0.18, =0.002, 0=0 cable rectiligne) mmm) Aocr(1/2)=31.88 MPa=2.27%

¢ Les pertes par recule d’ancrage.

On ne le considére pas. Lorsque on obtient la résistance de détension on lache les
cables ou les cables sont coincer ‘ AGrecu1 =0
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®,

% Les pertes par déformation instantanée du béton.

La perte de tension qui résulte des déformations instantanées du béton dues a l'action
des armatures de précontrainte et aux autres actions permanentes peut étre assimilée a
une perte moyenne affectant chacune des armatures

1E P Pxe? Mp+e

A= = 4 Ob avec Op=—
2 Eij B Ig Ig

(4.8)

Eij=11000 ¥ fc28 =37619.47 MPa
ob=1532MPa HEE)  Ag.=38.71 MPa=2.76 %

% Les pertes par relaxation des aciers.

Ce sont des pertes Iégeres au moment de bétonnage ou le béton confronte les armatures
actives qui peu produit une relaxation estimé par la méme relation dans les pertes différé

ol

AGp = —— *p1000* (o= —pio) i (4.9)

100 forg

avec piooo =0.5 6i=1297.2 MPa mmE) Ac,=16.05 MPa=1.17%

% Les pertes du retrait de béton
Aoy (x)=E[1-1(G)] Ep (4.10)

Avec : 1(j) =

B
avec rm—— =7.43 cm
t+9rm P

r(1)=0.014 ==m)  Ac,=37.44 MPa=2.67 %
% Les pertes par traitement thermique.

Pour augmente la rentabilité de ce type d’ouvrage il faut faire un étuvage des poutres
pour attient a la résistance de détension on passe par un cycle qui chauffe de 40 c® jusqu’
a 80 c° pendant 7 heures.

Aco=Ep* 0 * (Omax- 00) (1- 1) 4.11)

Le coefficient de dilatation thermique o= 10", A= 0.10 pour le cas le plus
défavorable.

Omax = 80 CO, 00=40 CO~ Aoceg= 68.4 MPa=4.87 %

B°C 4 température

&0

Lot— — —

203

1
]
1
1
1
[
r
1
I
]
i
]
1
)

N o o e e o

temps
(heures)

-0

fin du bétonnage
Figure IV.8.cycle de traitement thermique

Tableaux récapitulatif des pertes instantanées.

Ac(i)= Y6 Aci = 13.54 %
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Tableau IV.7. Pertes instantanées

type de perte (%)

JAYo 2.27
AGCrecul 0
ACrace 2.76
Aorelax 117
Aoy 2.67
Aog 4.87

Totale 13.74

IV.3.7. Les pertes différées.

Dans le cas de la prétension, les armatures de précontrainte subissent des pertes de
tension différées qui sont :

- Perte de tension due au retrait du béton.
- Perte de tension due au fluage du béton.
- Perte de tension due a la relaxation de l'acier.

La valeur totale de ces pertes de tension différées, dans une section d'abscisse «x » de
l'armature, est notée Aopd(X).

«» Perte de tension due au retrait du béton

Le retrait se développe des le durcissement du béton alors que les cables ne sont tendus
que lorsque celui -ci a obtenu la résistance nécessaire, donc les cables ancrés sur le
béton ne subissent que la part du raccourcissement du au retrait effectué apres leur mise
en tension.

L’expression des pertes par retrait est donnée par le BPEL :
Aoy (x)=EFE) (4.12)
Avec £=2%10" Ac: =38 MPa=2.71%
s Perte de tension due au fluage du béton.

Le fluage du béton est une déformation, due essentiellement a une contrainte constante
et permanente. Etant donné que les cables sont ancrés dans le béton ; ils vont subir la

A . . E
méme déformation. Acn =?p (Om™ ob) (4.13)
om: Contrainte maximal dans le béton au niveau de cable moyen a la mise en tension

ob : Contrainte finale apres toutes les pertes dans le béton au niveau du cable moyen
sous les charges de longue durée d’application. Au niveau du centre de gravité des
armatures de précontrainte sous les actions précédentes, y compris celles dues a la
précontraintes.

Ep =190 000MPa

Evj =37003/fcj =12102.93 MPa

om= P/B + Me/l avec P max, M =0.72 MPa (le moment due au poids propres).
ob= P/B +Me/l avec P on considérant tout type de perte, M=0.72 MPa.
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om= 1.68 Mpa, 6,=1.01 MPa Acn=40.52 MPa =2.98 %

% Perte par relaxation des aciers.

La relaxation de I’armature tendue a diminu¢ la tension des cables, les regles BPEL

(Art. 3.3, 23) proposent la formule suivante : (trés basse relaxation).

ol

Aoy = 105 P10t — )i (4.14)

p1oo0 =2.5

Ho=0.43

Avec ci=1212.3 MPa Acp(i) =46.35MPa =3.30%
Ac(i)= Aon + A+ 2 Aoy (4.15) ) As(i)= 117.06 MPa = 8.35%

Tableau récapitulatif des pertes différé.

Tableau IV.8 pertes différé

Perte par fluage Perte par retrait Perte par Totale (MPa)
(Mpa) (MPa) relaxation (MPa)
40.52 38 46.35 117.06
2.98% 2.71% 3.30% 8.35%

Tableau récapitulatif des pertes totales.

Tableau IV.9.pertes totale

Perte instantané Perte différe Perte totale
13.74% 8.35% 22.09 %

NB: ces pertes ne dépassent pas a celle prise en compte 25 % pour la détermination
de la force de précontrainte.

IV.4. VERIFICATION DES CONTRAINTES.

IV.4.1. Vérification des contraintes normales.

On doit vérifier les contraintes dans chaque section dans les mémes étapes (Phase I,
Phase II, Phase III).et on considére les pertes calculés.

Dans cette méthode d’exécution on a confronté un probléme majeur au niveau de la
section d’about car le moment des surcharge (poids propres) est nulle et non seulement
I’effort axial de la précontrainte qui sollicite la poutre on a encore 1’excentricité qui va
créer un couple (Pev/I) qui atteindre les extréme de traction et de compression qui
dépasse les contraintes admissible. La solution parfaite de ce probléme est d’annuler
I’adhérence de quelque cable de précontrainte par des gaines de longueur deux meétre.

Remarque : I’utilisation des gaines doit étre symétrie pour éviter la flexion transversale

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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@ D
O 0O ¢ o
< I < T < B <=

O O
o

o

Figure 1V.9. L’emplacement des gaines dans la section d'about.

P1=1.2P¢-0.8AP

P> =0.8Py -

1.2AP

4.1
4.1

6)
7) Avec n=14

Po=2.74MN.

NB : on a annuler la traction de 10 torons a la section d’about.

Po=4%0.196=0.784MN.

Tableau IV.10.calcul P1 et P2 sous les pertes calcule.

section mi travée section d'about
Phase Ap Pl ‘ 3 Phase  Ap Pl P2
% (MPa)  (MPa) % (Mpa) (Mpa)
Phase 1 13.54 = 2.69 PEI Phase | 14.82 0.68| 0.59
Phase 2 13.54 2.69 PSR Phase 2 14.82 0.68 0.59
phase3 23.89  2.61 P Phase 3 23.89 0.61| 0.48
Tableau IV.11.verification des contraintes finale.
Phase 1 Phase 2 phase 3
x=0 x=L/2 x=0 x=L/2 x=0 | X=L/8 | x=L/2
e (m) 0.50 0.50 0.50 0.50 0.50 0.50 0.50
Meis 0.00 0.40 0 0.72 0 0.587 1.86
P1 (MN) 0.68 2.69 0.68 2.69 0.61 0.61 2.61
P2 (MN) 0.59 2.53 0.59 2.53 0.48 0.48 2.40
Op Osup 0.00 5.79 0.00 10.43 0.00 3.23 9.30
(MPa) Oinf 0.00 -5.79 0.00 | -10.43 | 0.00 -4.70 | -18.60
OP1 Osup -2.22 -9.06 -2.22 -9.06 -0.50 | -0.55 -0.97
(MPa) Oinf 5.06 7.57 5.06 29.92 2.92 3.56 18.59
OP2 Osup -1.93 -8.51 -1.93 -8.51 -0.40 | -0.43 -0.89
(MPa) Oinf 4.39 6.57 4.39 28.09 2.31 2.82 17.12
OMax Osup -2.22 -3.26 -2.22 1.37 -0.50 2.68 8.33
(MPa) Oinf 5.06 1.78 5.06 19.49 2.92 -1.13 -0.01
OMin Osup -1.93 | -2.71 -1.93 1.92 -0.40 2.80 8.41
(MPa) Oinf 4.39 0.77 4.39 17.66 2.31 -1.88 -1.48
Phase I phase II phase III

ou=-3.26 MPa <o

O0co= 5.06 MPa < o

ou= - 2.22 MPa <o

Oco— 1949 MPa < Obc

ou=- 1.88 MPa <oy
Oco= 8.33MPa < o
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

Conclusion : Les contraintes normales sont toutes vérifiées dans les trois phases.

1V.4.2. Vérification des contraintes de cisaillement.

_Vred XSn

(4.18)

Inxbn

La vérification des contraintes de cisaillement sera dans la section d’about.
V : I’effort tranchant obtenu par robot V=484.6 KN

Sn : le moment statique de la section nette.

In :le moment d’inertie de la section nette d’about.

Bn :la largeur de la section nette

_0.484x0.205
0.12x0.4

=2.07MPa

Les contraintes admissibles.

P< 041 [fj+ou ] =121 (4.19)

o) ]f% [0.6 £ -0 X [£j +ox =122 (4.20)
Ox= Bin :% =4.03 MPa < 0.4 f.1=0.4 *25 =9.6MPa <0.4 f..s =16 MPa

Donc on vérifier juste que <11

Pour la phase | 11=\/0.4. ftjilftj + ox ]=\/O.4 * 25[25 + 4.03] =17.03 MPa

Pour la phase Il 11=,/0.4. ftj [ftj + ox ]=/0.4 = 40[40 + 4.03] =26.54 MPa
Conclusion : les contraintes tangentielles sont largement justifier.
IV.5. FERRAILLAGE DES ARMATURES PASSIVES.
IV.5.1. Ferraillage longitudinale.

IV.5.1.1. Les armatures de peau

Des armatures passives dénommées armatures de peau sont réparties et disposées
suivant deux directions sensiblement orthogonales sur toute la périphérie des piéces
prismatiques.

As=max [3 cm*ml; 0.1%B]
As=max [3; 2.58] =3cm? /ml As=3*3.75=11.25 cm?
on prend 16HA10 As=12.57 cm?
IV.5.1.2. Les armatures longitudinales dans la zone tendue.
_ Bt Nbt S
A 000 (G X o) 42D

Bt : désigne 1’aire de la partie tendue du béton.

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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CHAPITRE IV CALCUL DE PRECONTRAINTE.

obt: Contrainte maximale de traction du béton.

Ng¢: Effort résultant équivalent aux contraintes de traction exercées sur 1’aire du béton
tendu.

Bt=0.41 m?

Ft=3 MPa

Nt=0.19 MN
041  ,019 _ 3

As=——+(—= X —)=10.16 cm? on prend SHA 16 avec As=10.05 cm?
1000 500 ~ 1.88

Avec st =8cm.

Si on consideére les armatures de peau dans cette partie tendue As doit étre supérieur a
As=10.16 cm?

IV.5.2. Les armature transversal.

vu 048

= =1.06 MPa
b0.d 0.4%1.25%0.9

Tu

Atl _ (tu—0.3)*ys*b0
st 0.9xfe

<0

Minimum d’armatures transversal.

0.4xbnx1,15

At/st < =0.96 cm? avec st =25cm on prend cadre HA10

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P

A3



CHAPITRE V : ETUDE DE L’HOURDIS

» ETUDE DE LA FLEXION LOCALISEE
» FERRAILLAGE DE L'HOURDIS




CHAPITRE V ETUDE DE L'HOURDIS

CHAPITRE V. ETUDE DE L’HOURDIS

V.1. ETUDE DE LA FLEXION LOCALISEE
Pour I’étude de la flexion localisée, on parte du principe que la dalle travaille dans les deux sens
X, Y et elle repose sur ses quatre cotés, ensuite on détermine les moments fléchissant dus aux
différents cas de charges.
Dans notre cas les ames des poutres sont minces et la rigidité a la torsion de telle section des
poutres est faible. La dalle peut étre considérée comme simplement appuyée sur les poutres.
Mais il faut tenir compte de la continuité de la dalle.
Les moments fléchissant au centre de la dalle se calculent en les supposant limitées au rectangle
formé par les poutres et les entretoises et simplement appuyées sur celles-ci. Ces moments sont
obtenus au moyen des abaques de PIGEAUD qui visent a déterminer directement les moments
fléchissant maximaux produits au centre de la dalle par les surcharges civiles et militaires.

V.1.1. Moments Ma et M» au centre de la dalle
Les abaques donnent les moments M, et My qui sont :

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

Mp: Moment fléchissant unitaire s’exerc¢ant au centre de la dalle dans une bande découpée dans
celle-ci parallelement a la grande portée (bande parallele a OY de portée b est de largeur
d’unité) ; ce moment est dit « longitudinal ».

Pour le calcul des moments dus aux surcharges, les abaques donnent directement les moments
en fonctionde E, aetb

>
v

b B! b _3
Avec : x «
E: Hauteur de répar a .
a: Petite portée « Ix Transversal Longitudinal

b: Grandes portée « ly »
Calcul de E : la hauteur de répartition :
E= (epaisseur de la chaussée x 3/4) + (epaisseur de la dalle x 1/2) = 16cm

Déterminationde aetb :

a : petite portée « Ix » Ix =0.71 m.
b: grandes portée « ly » ly=23 m.
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Charges permanentes :
poids propre du hourdis :0,2 X 25 =5 KN/mz

poids propre du revétement : 0,08 x 24 = 1,92 KN/mz
poids totale : (5 + 1,92) x 23 x 0,71 = 113KN

V.1.2. Moments dus au poids propre
Le poids propre étant une charge uniformément repartie, on utilise les abaques de PIGEAUD

(document SETRA), I’abaque donne la fonction M obtenue avec I’argument p = % (a<b)

et M la fonction obtenue avec I’argument inverse p’ = S [4]
My = (M, + 9M,)P (5.2)

J: est le coefficient de poisson qui est égale a 0,15 pour le béton armé et 0.2 pour le béton
précontraint

p= % = 0,031 (Le panneau travaille dans un seul sens, celui de la petite portée lx)

p' = % = 32.39 (le panneau travaille dans un seul sens, celui de la petite portée).

V.1.2.1. Moment longitudinal
p =0,031= M; =0,00375

p'=3239=M,=0
M, = (0 + 0,15 X 0,00375)113 = 0,0653KN.ml

En travée :
Moment longitudinal réduit est 0,8 M, = 0.051KN.ml

Sur appui :
Moment longitudinal réduit est —0,5M;, = —0.0317KN.ml

V.1.2.2. Moment transversal
M, = (0,00275 + 0,15 x 0)113 = 0,4237KN.ml

En travée :
Moment transversal réduit est 0,8M, = 0,339KN.ml

Sur appui :
Moment transversal réduit est —0,5M, = —0,2118KN.ml

V.1.3. Moment dus aux surcharges
V.1.3.1. Moment du aux surcharge A(L)

A(l) max=12.57 t/m*
P =12.57 % 0,71 x 23 = 205.268KN

BOUAISSA & YOUNSI E.NS.T.P
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» Moment longitudinal :
M, = (0+ 0,15 x 0,00375)205.268 = 0.114KN.ml

En travée :
Moment longitudinal réduit est 0,8M;, = 0.0923KN.ml

Sur appui :
Moment longitudinal réduit est —0,5M;, = —0.0552KN.ml

» Moment transversal :
M, = (0,00375 + 0,15 x 0)205.268 = 0,769KN.ml

En travée :
Moment transversal réduit est 0,8M, = 0,615KN.ml

Sur appui :
Moment transversal réduit est —0,5M, = —0,385KN.ml

V.1.3.2. Moments dus aux surcharges Bc :
Coefficient de majoration dynamique [8]

0.4 0.6
z (5.3)

1+0.21 1+4g

6=1+
L =1inf. [sup (entre axe des poutres de rive, longueur roulable) ; portée de la poutre]
L=inf. [sup (11.1,7);32] d’ou: L=11.1m.

G : poids total d’une section de couverture sur un carré de coté L=11.1 m

Dalle : 0.2 x11.1?x25 = 616.05KN
Revétement : 0.08%11.1?x24=236.56KN

G=852.61KN

S : Charge maximale Bc sur le carrée = 240 KN.

§=1+ o4 P 116
~ 7 1+02x111 , ,85261 7
240

» Moment longitudinal :
On utilise I’abaque SETRA (bulletin technique N°1, calcul des hourdis de ponts), notre dalle
est supposée simplement appuie sur les quatre cotés.
Ces abaques sont fonction de (E, b et a), pour notre cas :

a=0,71m ; b =23m infini ; E=0.16 cm
a=0,71 m ne figure pas dans les abaques on prend a=2m.
De I’abaque N°25 My = 1220 kg.ml = 12,2 KN,ml.

Coefficient de pondération des surcharges : 1.1
Coefficient de réduction pour encastrement partiel en travée : 0.8
Apres majoration: M’y = 12,2x1.1x1.16x0.8= 12,45 kN.ml
» Moment transversal
De la méme fagon on tire le moment transversal de 1’abaque N°9
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Ma = 2480 kg.ml = 24,80 KN.ml
Apres majoration: M’a = 24,80x1.1x1.16x0.8 =25.31 KN.ml

V.1.3.3. Moment du a la surcharge Bt :

G=488,275KN

S : 640 KN.

§=1+ 04 + 06 =121
B 14+02x11.1 852.61

1+4

» Moment longitudinal :
De I’abaque N°15 (b=32m, a=2m, E=0.185m)
Mb = 1080 kg.m/ml = 10,80 kN.ml
Apres majoration: M’b = 10,80%1,2x1.21x0.8= 12.54 KN.ml

640

» Moment transversal :
De I’abaque N°10 on tire Ma = 2280 kg. ml = 22,8 kN.ml
Apres majoration: M’a = 22,8%1,2x1.21x0.8 = 26.48 KN.ml

V.1.3.4. Moment due a la surcharge Mc120 :

G =488,275 KN S surcharges max = 1100KN
. 0.6
=1 =1,2
5 "Tvozx111 '], 85261 7
1100

» Moment longitudinal : néant

» Moment transversal : De 1’abaque N°35 on tire Ma = 2720 kg.ml = 27,20 KN.ml

Le moment majoré est : M’a =27,20x1.27x0.8=27.63 KN.ml

V.1.3.5. Moment due a la surcharge D240 :

On utilise I’abaque de PIGEAUD relatif a une charge uniformément répartie sur un rectangle

concentrique a la plaque de dimension (i X v)
u=a+2E =071+ 2%0.16 = 1.03 m
v=D>b+2E =23 +2X0.16 = 23.32 m

1,03
a m—l,‘}s
9_2332_ .
b 23
19_23.32_3284
a 071 7

Pour p = 0= M, = 0,04 et M, = 0.0009

Pour p = 0.2 = M; = 0,025 et M, = 0.0001

On fait I’interpolation pour obtient

Pour p =0.03 = M; = 0,03775 et M, = 0.00078
P=2400%0.71/3.2=532.5 KN

BOUAISSA & YOUNSI E.NS.T.P
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» Moment longitudinal :

M, = (0.00078 + 0,15 x 0,003775)532.5 = 3.43KN.ml

En travée :

Moment longitudinal réduit est 0,8M;, = 2.744KN.ml

> Moment transversal :

M, = (0,003775 + 0,15 x 0.00078)532.5 = 20.16KN.ml

En travée :

Moment transversal réduit est 0,8M, = 16.13KN.ml

Tableau V.1. Tableau récapitulative des moments

moment transversal

moment longitudinal

sur appuis |en travée |sur appuis |en travée
G 0,21188175(0,3390108|0,03178226|0,05085162
AL 0,38487769(0,6158043|0,05773165|0,09237065
Be 15,81 25,31 7,78 12,45
Bt 16,55 26,48 7,83 12,54
MC120 17,272 27,2
D240 10,08 |16,131342 1,71 2,744505

IX.2. FERRAILLAGE DE L’HOURDIS
Pour le moment transversal :

» Sur appuis : Mser=G+MC120=17.48 KN.m

D’apres logiciel ROBOT EXPERT on obtient
As=4.7 cm? donc on prend SHA14.

» En travée : Mser=G+MC120=27.54 KN.m
As=7.4 cm? donc on prend SHA16.

BOUAISSA & YOUNSI
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transwersal

longitndinal
S HA12
5 HA12 —o HA 16
— S5 HA 14
Figure V-1.coupe trans/longitu de la dalle.
BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P 69
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CHAPITRE VI CALCUL DE DEFORMATION.

CHAPITRE VI. CALCUL DE DEFORMATION
VI.1. INTRODUCTION

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

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

» Fleéche maximale a mi- travée.

» Rotation d’appuis.

» Le déplacement horizontal di au fluage et au retrait du béton ainsi que
température.

NB: les fleches sont comptées positivement vers le bas et négativement vers le haut
(Contre fleche).
VI.2. CALCULE DES FLECHES
VI1.2.1. Fleche due au poids propre :

La fleéche est donnée par la formule suivante dans notre cas (appui simple-appui
double).
_ 5x%QL"
" 348Elg

(6.1)

Q : la charge due au poids propre on considere que linéaire (KN/m)

Ig : Pinertie équivalente de (la poutre +dalle).

Les sections About variable mi-travée

L’inertie 0.13 0.11

DL _
le=>= ) 1g =0.13%2%1.5+0.11%2%2+0.097+16

Ig =0.103 m*
Avec Q=10.90 KN/m, E=1128584MPa [EZim) =3.1cm

VI1.2.2. Contre fléeche due a la précontrainte.

— [ M dx (6.2)

Avec M le moment due a la précontrainte, =~ M=n*p*e

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P
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CHAPITRE VI CALCUL DE DEFORMATION.

a mi- travée

M=14*0.196*(1-0.2189)*0.5 ‘ M=1.071 MN.m
Sur appui

M=4%0.196%(1-0.2189)*0.5 ~M=0.306 MN.m

1.07MP
0.3MPa a

2m 11 m

Figure VI.1 diagramme des moments.

X1+M1+X2+xM2
El

1+0.6+6.5%9.63
F=— ——— ‘ F=-5.5 cm.
11285.84+0.10

VI1.2.3. Fleche du a la charge D240.

Fp=— [ Mp dx =—

_ —pxqxl"4
Fna=— g1 (6.3)
w(2]— 2 32 _
et Frna=2 @=L +2ib-b7) (6.4) d’apres Henry Thonier

348EI
Le moment di au convoi D240 en 1/2 est de 974.92 KN.m

Mo=ql*/8 mmm) q=8*Mq/I>=14.74 KN/m
b=18.60, a=3.4m, L=22m. =) Funu=3.88 cm.
VI1.2.4. La fléche totale en service:

En service a vide :
l

Fiot=Fc +Fp=-2.4 cm < %

=9.2 cm.
En service en charge :

Fiot= FG +Fp +Faa0=1.4 cm. < ﬁ =9.2 cm.

VI1.3. CALCUL DE ROTATION
VI1.3.1. Rotation du au poids propre.

La rotation a I’appui est donnée par la formule suivant :

Ol (6.5 mm)  ©.4.28 107 rd’
VI1.3.2. Rotation due a la précontrainte

fol M dx =2 *} ' Ai =2 *(2*0.3+9*1.07) = 20.46 MN.m

Op=—— [Mdx (6.6) =) ©,=-9.06 107 rd"!

2EI
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VI1.3.3. Rotation de surcharge

2_p2
—POV) (6.7) mm)  Opaio=5.59%107 rd”’

)
D240 4851

VI1.3.4. Rotation totale.
En service a vide
Or= Opt+ OG=-4.78%10 rd’!
En service en charge
0= Op+ O+ Opso =-8.1%10 rd!
VI1.4. CALCUL DES DEPLACEMENTS.
VI1.4.1. Rotation due au poids propres
A0 (68)

0: rotation d’appui en charge.

Ag= A¢=5.87.10* m.
V1.4.2. Déplacement du au retrait de la poutre.
A=t (69)
E=2%10"
Aret=2.2%10" m
V1.4.3. Déplacement du au fluage.
Ep=2 10° MPa
Aniage= T # (6.10) B Aguee=2.22.10"m
VI1.4.4. Déplacement du au temperature
AT (6
E=a*AT  (6.12)
Avec

a: le coefficient de dilatation thermique on prend 107

AT: (long durée) c’est la déférence entre la température de réalisation (T=20 c°) et la
température extréme (T=30 c® nord de I’ Algérie)

AT: (courte durée) Celle qui provoque une déformation journalier on prend 10.
§=1.510" (long durée) ‘ AT=1.6510"m
£=10" (courte durée) EEE) AT=1.110"m
VI1.4.5. Déplacement total.
Amax = g (Amaget Aret + Ag) AT

Amax =0.49 cm (long durée)

Amax =0.44 cm (courte durée)
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NB : pour les efforts horizontaux sur les appuis (pile /culée) on prend les
déplacements au courte durée.
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CHAPITRE VII ETUDE DES EQUIPEMENTS

CHAPITRE VII. ETUDE DES EQUIPEMENTS
VIL.1. ETUDE DE L’APPAREIL D’APPUI

VIIL.1.1. Choix du type d’appareil
Les appareils d'appui en élastomeére fretté et les appareils d'appui a pot représentent plus de 90
% des appareils d'appui utilisés sur les ponts en Algérie. Si, aux extrémes du domaine d'emploi,
les raisons conduisant au choix de 1'un ou de l'autre type d'appareil sont assez évidentes, la
question est plus délicate a la fronticre.

Le choix du type d'appareil d'appui dépend de nombreux facteurs : descente de charge, rotation
maximale, déplacements horizontaux, durabilité, cott, le type d'ouvrage, son environnement et
ses dispositions constructives. C'est pourquoi il est délicat de pouvoir préciser le domaine
d'emploi respectif d'une technique par rapport a une autre.

D’aprés une comparaison superficielle entre les deux types d’appareil d’appuis, nous a conduits
d’opte des appareils d’appuis type élastomeére fretté.

Figure VII.1. Appareil d'appui en élastomere fretté.

Dimensionnement selon bulletin technique N°04 de SETRA :
VII.1.2. Dimensionnement général des appareils d’appui :
VIIL.1.2.1. Détermination de I’aire de I’appareil d’appui

O =" (7.1)

On désigne par axb I’aire de 1’appareil d’appﬁi ou:

= a: Coté parallele a I’axe horizontal de I’ouvrage.
= b : Coété perpendiculaire a I’axe horizontal de I’ouvrage.

L’appareil d’appui doit vérifier I’inégalité suivante :
2 MPa < g, = " < |5 MPa.

Avec :
=  Npax: Réaction maximale dans chaque appareil d’appui.
* g, : Contrainte moyenne de compression due a 1’effort.
Contrainte moyenne de compression due a I’effort Ny,q, -
= 2 MPa: Condition de non cheminement.
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= 15 MPa: Condition de non écrasement.
Donc:
0.486

2 MPa < g,,, = 0 < 15 MPa. =  0,0324 <a.b<0.243 (m?).
VII.1.2.2. Détermination de la hauteur nette de 1’é¢lastomeére

Uy
T>—
0,5 (7.2)

Ul : Déplacement due a la variation linéaire (retrait, fluage, température).
U1=0.01355m.

T > % = T>0.027m Donc T=0.05 m.
Donc On prendra : T=50 mm constitué de 5 feuillets de 10 mm chacun.

Nous devons respecter la condition de non flambement de I’appareil d’appui :
a

<T<225+«+T<a<l10*T
10 5

= 250 mm < a < 500 mm
On prend a =350 mm. Et b =350 mm.

VIIL.1.2.3. Détermination des efforts sur I’appareil d’appui:
Efforts horizontaux (Efforts dus au freinage) :

» Systeme A(l) :
L’effort de freinage correspondant a la charge
S : désigne la surface chargée en m?

S=23x7=161m*> A(L)=1.258 t/m?

AW+
T 20+0.0035%S (7.3)
1.258 x 161
= 9.85¢t

20 +0.0035 * 161

La force qui revient a chaque appareil d’appui est

F
2%11

H= =0.4471t.

» Systéme B :

Un camion peut développer un effort de freinage égal a son poids. Un seul camion est supposé
freiner donc :

F = 30t

Donc la force qui revient pour chaque appareil d’appui :
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HBC
HF}C

30 / 22
1,36t Par appareil

» Surcharge du vent :

L’action du vent est perpendiculaire a I’axe horizontal de ’ouvrage, on considére une Pression

de 200 Kg/cm?.

La section latérale sur laquelle agit le vent est :
S=23*(1,25+0,2+0,2)=37.95 m?
H\=37.95%0.2=7.59 t

La force qui revient pour chaque appareil d’appui :

H’=7.59/22=0.345 t.

» Effort di a la déformation (déplacement) :

G.a.b.€
H= (7.4)
T

Ou:

= G =0,8 MPa module d’élasticité transversale.

= T=5cm.

= a=b=350cm.

= £=0.06m
donc H=118.39t
H= 5.38 tonne par chaque appareil.

» Effort du au séisme :
D’apres 1’étude sismique on obtient
H= 22.3tonne par chaque appareil.
VIIL.1.3. Vérification des contraintes
VII.1.3.1. Contrainte de compression
Nmax
0, =——< 150 kg/cm?
n "} g/
Nmax : réaction d’appui maximal = 0.486 MN.
om = ——°_ — 397 MPa < 15 MPa
0.35%0.35
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JFTH-I

— el —-—-}

—— —— —————— ————

I ld_r—l——I_T—l

[ rrrrrt—/—

Figure VIL.2. Contrainte normale a ’appareil

VII.1.3.2. Contrainte de cisaillement due a I’effort normal
TNmax — 1,5 X O-Fm < Ty

_ab _ 35° _
B  2t(a+h) = ﬁ_2x1(35+35) = [ =875

Tamax = 1.5 X 2o * 102 Typnay = 6.80 kg/em’

Ty =3. Gorar © Ty =3 X 8 © 1y = 24 kg/em?.

Ainsi ; Tymax < Ty (Condition vérifiée).

|

Figure VIL.3. Contrainte de cisaillement a ’appareil d’appui.
VII.1.3.3. Contrainte de cisaillement due a I’effort horizontal
On doit vérifier que :
Tyr + 057y, < 0.7X Gspqr (7.5)
= Effort statique

_ Uy
TH1 = Gstat X ? <0.5 Gstat

U, = W+AT(courte durée ) = U; = 1,355 cm.
Tyt :8X

3% o 14y =2.17 kg/em?,
5
0.5 Gspqr=0.5*8=4 kg/cm? Ainsi; Ty, < Ty (Condition vérifiée).

= Effort dynamique
H
T2 :O, 5% ﬁ <0.5 Gstat
Avec H2 = max (HS; HA(Z) ;HBC) = sz 1.363 t.

136822000 o 145 = 1,12 kg/om®.

Tyo :0, 5% 352

0.5 Gspqr=0.5*8=4 kg/cm? Ainsi; Ty, < Ty (Condition vérifiée).

=  Effort de déformation cumulé
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Tyt + O'STHZ < 0.7x Gstat
2.17+0.5%1.12< 0.7x 4 = 2.73 kg/cm? < 5.6 kg/cm? (Condition vérifiée).

VIIL.1.4. Dimensionnement des frettes
L’¢épaisseur des frettes devra respecter les deux conditions suivantes :

tg = % X Z—m et tg =2 mm, Avec o, = 2350 kg/cm?.

35 _ 39.67
ts=03cm =>— X —

= =0.07 cm. (Condition vérifiée).
8.75 " 2350

Don on prendra t;= 0.3 cm .

La hauteur total est donc sera désigné par I’application suivante (n =t + ts)
Avec : t=10 mm et ts =3 mm.

Donc I’appareil d’appui aura les caractéristiques suivantes : 350 x 350 x 5(10 + 3)

= les dimensions de 1'appareil 350*350*65 mm.

Figure VII.4.dimensionnement d’appareil.

VIIL.2. ETUDE DU DES D’APPUI

Les dés d’appuis ont pour but de diffuser, localiser et de prévoir d’éventuelles fissures.

VIIL.2.1. Les dimensions du dés d’appuis

= A=a+200= A =350+200
= B=)h+200= B =350+200

= A =B=550mm.

= Onprend:h = 0,25 m.

VII.2.2. Ferraillage du dé d’appui
VIL.2.2.1. Armature de chainage
Elles doivent reprendre 25% de la charge localisée la plus importante c’est-a-dire :

R =0, 25R 0.

R étant I’effort maximum, donc : R ;4 = 468 KN

Pour : f, = 500 MPa ; 0 = —— = g, = 434.78 MPa,

X1,15
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Donc ; A, = % = A, =2.79 cm?; Soit : 4HA10 = 3.14 cm?.

VIIL.2.2.2. Armatures de profondeur
Pour limiter la propagation d’éventuelles fissures ; on dispose des armatures qu’on appelle les
armatures de profondeur.

La section calculée doit reprendre cet effort de : R =0,125R ;4

_0,125%0.486

= A, = 1.4 cm?; Soit : 3HA10 =3.14 cm?.
434.78

Donc; A, =
VIIL.2.2.3. Armatures de diffusion
Ces armatures sont des frettes, on distingue :
=  Ferraillage de surface (frettes sup)
Ces armatures sont capables de reprendre 4% Rmax.

Donc; Ag = 2,09%0486 o, A, =0.44 cm? ; Soit : 2HA8 = 1.01 cm?, placées a la face supérieure
434.78

des dés d’appui.
= Ferraillage intérieur ou ferraillage d’éclatement
Elles sont disposées sur une profondeur Z, tel que : H/3 <Z <H
La section doit reprendre un effort de : R = 0,1 Rmax.
_0,1x0.486

Donc : Ag =———= A4, = 1.12 cm? ; Soit : 4HA8 = 2.01 cm?, disposées dans les deux sens.
434.78

VIL3. JOINT DE CHAUSSEE :

Le Partie en vis a vis @ @ @ Position la plus fermée possible jOil’lt de
chaussée est

& i @ Position la plus ouverte possible L,
un souffle ¢lément

exposé  aux
agressions de la circulation et de I’environnement. Toute intervention sur cet équipement
entraine des conséquences sur 1’exploitation de I’ouvrage qu’il convient de limiter par de
bonnes régles de conception et de mise en ceuvre.

Afin de garantir une durabilité optimale et un fonctionnement correct du joint, il est primordial
de choisir un joint de chaussée adapté a I’ouvrage et a son environnement. Ce choix passe par
la détermination du déplacement du tablier et la capacité du joint de chaussée a reprendre le
souffle de I’ouvrage, tant en déplacement longitudinal qu’en mouvement transversal et vertical.
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Figure VILS. Joint de Chaussée type ALGA.

VII1.3.1. Calcul du souffle
Définition :

Le souffle est un déplacement relatif maximal prévisible des deux éléments en regard, mesuré
entre leurs deux positions extrémes.

VIL3.1.1. Les composantes de souffle

" Retrait fluage .

Tempérpture Température

Freinage | L s — - Ermnags
Rotation i Rotation

A
Y

Souffle

Figure VII.6. Composante du souffle.

VIIL.3.1.2. Actions prendre en compte :

Conformément a RCPR, les actions a prendre en compte sont :

- Latempérature ;

- Les effets de la structure porteuse : déformations différées du béton (retrait, fluage) ;
- Actions accidentelles (séisme).
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On dimensionne les joints de chaussées avec la combinaison suivante :
W=WD+0,4 WT + Ws/3

W : souftle total du joint,

WD : souffle des déformations différées (retrait fluage),

WT : souffle thermique,

Ws : souffle sismique.

Déplacement dii aux efforts de séisme :

T*Hs

Ws = ot (7.6)
_5*490.6*100_125 12515

Déplacement dii aux des déformations différées (retrait fluage):
Déja calculé en chapitre précédent :

WD=4.42 *10° m

Déplacement dii aux Température

Déja calculé en chapitre précédent :
WT=1.1*10"m.

On calcule le souffle total du joint

W=4.42 *10+0.4*1.1*10+0.12515/3= 4.65 cm.

TABELLA DIMENSIONALE / DIMENSIONAL TABLE

Giunto / Joint Escursione longitudinale  Escursione trasversale A B Cc D L Lz H H1 M of Peso Weight
Longitudinal movement Transversal movement  (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (Kg/m)
X80 +40 =40 275 | 220 | s0 | 450 | 2000 | 140 | 42 70 M12x190 27 27
X100 =50 +50 355 | 280 | 60 520 | 2000 | 145 | 46 70 M14x200 35 35
X120 +60 +60 390 | 300 | 70 560 | 2000 | 140 | 53 80 M16x200 29 29
X160 +80 +80 470 | 370 | @0 640 | 2000 | 130 78 100 M16x200 87 87
TX180 =90 =90 500 400 100 670 | 2000 130 82 110 M16x200 96 96

Figure VII.7.catalogue ALGAFLEX pour les dimmension de joint de chaussée.

On choisit le joint TX100 (ALGAFLEX TX). Les souffles admissibles pour ce genre de joint,
permettent des déplacements longitudinaux de + 50 mm.

VIi.4. LES GARGOUILLES

Sur un tablier de pont, I'évacuation des eaux est nécessaire non seulement du point de vue de la
durabilité de la structure, mais également pour la sécurité des usagers.

De maniére générale, les eaux sont d'abord recueillies sur un (ou les) c6té(s) de la chaussée,
puis évacuées par des gargouilles quand ce n'est pas une corniche caniveau.

Le recueil de I'eau dans le sens transversal se fait en donnant a la chaussée une pente transversale
générale (cas des ouvrages autoroutiers) ou une double pente en forme de toit (cas des chaussées
bidirectionnelles a deux voies).
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La pente transversale ne doit pas étre inférieure a 2%; dans le cas des profils en travers en forme
de toit, les deux pentes se raccordent paraboliquement sur un métre de part et d'autre de 1'axe
de la chaussée.

La forme de pente n'est jamais obtenue par un profilage appropri¢ de la couche de roulement,
cette dernicére est d'épaisseur constante, et c'est la géométrie de la structure qui doit étre
convenablement exécutée.

Pour des raisons de commodité, on peut étre amené a prévoir une pente générale constante dans
le sens transversal, méme pour des chaussées bidirectionnelles courantes.

Il faut noter qu'une pente transversale de 2,5 % (valeur courante) n'est pas ressentie par un
automobiliste.

Il convient néanmoins de veiller au bon raccordement avec la chaussée courante, surtout si
I'ouvrage se trouve en extrémité d'une courbe.

Une fois recueillie dans le fil d'eau, 1'eau est évacuée, le plus souvent, par l'intermédiaire de
gargouilles implantées au droit de ce fil d'eau. Leur espacement est compris entre 20 et 30 m,
leur diamétre ne doit pas étre inférieur a 10cm et la section totale de toutes les gargouilles doit
étre de 1'ordre de 1/10000 de la surface versante
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CHAPITRE VIII. L'ETUDE SISMIQUE.

CHAPITRE VIILETUDE SISMIQUE

VIIL.1. ANALYSE ET MODELISATION
Le choix de la méthode d’analyse dépend du type de ’ouvrage, et on peut distinguer :

= La méthode spectrale monomodale (mode fondamentale).
= La méthode du spectre de réponse (analyse dynamique linéaire).
Pour notre cas, on applique la méthode spectrale monomodale.[9]

VIIIL.2. CONDITIONS D’APPLICATION DE LA METHODE SPECTRALE
MONOMODALE
Pour que la méthode spectrale monomodale soit applicable, elle doit satisfaire
les conditions suivantes :
= Lamasse modale doit étre supérieure a 70% de la masse totale de la structure, autrement
dit, La masse des piles “Mp* doit étre inférieure a 43 % de la masse du tablier “Mrt*.
Mp =2 pXSX H (8.1)
=2X25% 1.766 X 3 X(3.5)=927.28 KN
G = 8525.61 KN (Voir chapitre “Charges et surcharges®).
0,43x M1=3666 KN = Mp< 0,43Mrt Condition vérifiée).

= Le biais (Angle de I'axe du tablier avec 1'axe de ses appuis) est supérieur a 70 grades.
Pour notre cas, on un a pont droit et non-biais (Condition vérifiée).

= La courbure (Angle balay¢ en plan par la tangente a l'axe) est inférieure a 30 grades.
Pour notre cas, I’ouvrage est droit et non-courbe (Condition vérifiée).
Les données de notre ouvrage :

La masse totale est égale a 1065.08 tonne.

G module d’¢lasticité transversal est égale 0.8 MPa.

G module d’¢lasticité transversal est égale 1.2 MPa pour séisme.
Les dimensions du culée 12%1.4*3.5 m

Les dimensions de la pile D=1.2 m .H=3.5 m.

VIIL.2.1. Séisme longitudinal
On applique au tablier une force horizontale statique équivalente donnée par l'expression :

F=MxSa(T;¢&) (8.2)
Tels que :
= M : est la masse totale du tablier (Le pont est simplement appuyé), qui a pour valeur :
M = 1065.08t.

On calcule les raideurs de chaque appui :

1
Kotal pile=—T1 1

+
kappd kpile
axb

Kappd (appareil d’appui) = nXGX — (8.3)

Tel que :
= 1 : Nombre d’appareils d’appui par appui (n=22).
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= G : Module de cisaillement est égale 1.2 MPa pour séisme.

a et b représentent les dimensions de 1’appareil d’appui et son épaisseur tel que
a=b=350 mm et e=65mm.

Kappd (appareil d’appui) = 49.75 MN/m.

*3EI
Kpite =~ (8.4)

E : module d’¢lasticité instantanée est égale 35981,73 MPa
I : moment d’inertie est egale IT*D*/64 =0,248379 m*,

3 % 3% 35981,73 % 0,248379

= 774.72 MN /m

Donc Kiotal pite = % =46,75 MN/m.

49.75  774.72
On calcule les raideurs de chaque appui :

1
Kiotal cune= -1 1

kappd kculle

Kcullé tend vers I’infinie parce que la cullé est rigide.
axb

Donc Kiotal cutie =Kappd (appareil d’appui) = nxXGX — =24.87 MN/m.
Implique que la rigidité de I’ouvrage Kiotal = (Krotal pite T Ktotat cutie) *2.
Kiotal= 143.25 MN/m.

= Sa (T ;&) : est ’accélération spectrale de calcul correspondant a la période (T).
Pour le calcul de I’accélération spectrale, on utilise le spectre de réponse élastique (RPOA).

D’apres le R.P.O.A, il y a lieu de se référer pour les équations suivantes :

AgS (1+—(251—1) 0<T<T,
2,5nAgS T,=T<T,

ST 9= 42 5nags (%) T,<T<300s( &
2,5nAgs (£2) T230s

Ou;
g : accélération de la pesanteur = 9,81 m/s?
& : Taux d’amortissement égale a : 5% (béton armé).

. : . [7 ’ 7
1 : facteur de correction de I’amortissement qui a comme valeur : 1 = T A7s 1

T : Période fondamental de I’ouvrage qui a comme valeur : T = 2x \/% =2m /11(1635'2058 =0.54s
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Ti et Tz : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site, qui égales respectivement a :
0,20 et 0,50.

S : coefficient du site associé a la catégorie de site, qui égale a : 1,2
A : Coefficient d’accélération de la zone : A =0,3.

Apres les calculs qui ont été effectués ci-dessus, on a trouvé que : T> <T < 3,00 s

Alors : Sa (T18) = 251495 (2) =25x 1x0,3x 9,81 x 1,2 X (+2) = 8.17 m/s’
Donc; F=S8Sa(T;& x M=28.17* 1065.08 = 8701.7 KN.
La force horizontale se répartie sur chaque appui au prorata des raideurs.

La formule générale pour le calcul de la force sismique dans chaque appui est :

Fpile = }‘(‘—; x F=2839.82 KN. (8.6)

2 = 946.60 KN
» Déplacement du tablier par rapport sol :

l:‘fut =

T \2

d= (ﬁ) X Sa =0.06 m. (8.7)
VIIL.2.2. Séisme transversal

La méthode monomodale peut étre appliquée en utilisant pour le modele deux approches

différentes, a savoir :

= Le modéle a tablier flexible.
= Le modéle a tablier rigide.
L 70

e 6.08 >5 = Le mode¢le a tablier flexible approprié.

On utilise Le modelé de la pile indépendant. [10] Cette méthode est utilisée pour déterminer
la période de la structure dans la direction transversale si il n’y pas d'interaction importante
entre des piles adjacentes Dans ces cas, les effets des séismes agissant sur la i°™ pile peuvent
étre évalués de maniére approximative en considérant I'action d'une force statique équivalente.

Fi=M;.Se(Ti) et Ti=2xn \/ Mi/Ki
Ou:

Mi : est la masse effective attribuée a la pile i (masse de la moitié supérieure de la pile
augmentée de la masse du tablier afférent a la pile).

Cette simplification peut étre appliquée comme une approximation satisfaisante, lorsque la
condition suivante est satisfaite pour toutes les piles adjacentes i et i+1

0.90<Ti/Ti+1 <1.10

Et dans notre cas on a les piles identiques Ti=Ti+1
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11.50 m 11.50 m

=

=

=

1.75 m

Figure 0-1.1a masse effective de la pile isolé.

La masse effective attribuée a la pile i (masse de la moiti¢ supérieure de la pile augmentée de
la masse du tablier afférent a la pile).

Mpite efy=1518+1322.5+900+231.82 =397.182 t
Raideur de la pile (supposée encastre en bas et en téte)

n* 12E1
ksfues = T

412+3300000%0.248
4,73

=3 =283775.27 t/m =2837752.7 KN/m

Kapp=n*G*<2  avec n=22 Kapp =49.76 MN/m
pp B

Kotal pile = —————— =2837.6 MN/m

4.97+¥10"7 = 2.83%10"6

. —— \/397.182
=/ —6.28% Y2218
Ti=2n \/Mi/Ki =6.28 — 0.074 s

Sa (T : &) =AgS (1 + - (2,51 — 1) =5.51 m/s®
Ftrans:Meff*Sa =397.1 *5.51 =2188.02 KN
Ftrans fut :FtranS/3 2073 MN

VIII.2.3. Séisme vertical

Les sollicitations provoquées les séismes verticaux sont la trés grande majorité des cas couverts

par des charges d’exploitation a I’ELU.

Toutefois, il est important de calculer la réaction sans séisme vertical par vérifier les appareils
d’appui, en particulier se préconiser contre des risques de soulévement ou plus couramment

contre de risque de cheminement d’un appareil en élastomeére fretté.
Les réactions Ri peuvent étre calculé simplement a I’aide de relation suivante :
Ri=a*b*p*L.

BOUAISSA & YOUNSI E.NS.T.P

86




CHAPITRE VIII. L'ETUDE SISMIQUE.

u : la masse linéique du tablier comprenant les équipements.
a=0*A*SaV

a=1 pour la zone sismique III.

La longueur de travée L=23m.

On a un systéme isostatique == b=0.41

A : coefficient d’accélération de zone. A=0.3
= Sa (T ;&) : est ’accélération spectrale de calcul correspondant a la période (T).
Pour le calcul de I’accélération spectrale, on utilise le spectre de réponse ¢élastique (RPOA).

D’apres le R.P.O.A, il y a lieu de se référer pour les équations suivantes :

AgS (1+—(251—1) 0<T<T
2,5nAgS T,=T<T,

ST 9= sags (T2) T,<T<300s( &9
2,5nAgS (%) T>30s

Ou;
g : accélération de la pesanteur = 9,81 m/s?
& : Taux d’amortissement égale a : 5% (béton armé).

. . . 7 7
1 : facteur de correction de I’amortissement qui a comme valeur : 1 = ’2—+§ = /E =1

T : Période fondamental de I’ouvrage qui a comme valeur : T = 2x \/g =2m /11266235 =0.53s

T1 et To : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site, qui égales respectivement a :
0,20 et 0,40.

S : coefficient du site associé a la catégorie de site, qui égale a : 1,2
A : Coefficient d’accélération de la zone : A =0,3.

Apres les calculs qui ont été effectués ci-dessus, on a trouvé que : To <T < 3,00 s

. . _ T2\ _ 04\ 2
Alors : Sa (T §) = 2,514g5 (2) =25 1x 0,3 x 981 x 1,2 x (22) = 5.55 m's
a=1%5.55%0.3 =1.665 m/s’
u=M/L=1065.08/70=15.21 tonne/m.

D’ou les réactions d’appui:

R1=15.21*0.41*1.66*23=2.38 MN.
R2=15.21*0.41*1.66*23=2.38 MN.
RPILE :476 MN
Rrur = 1.58 MN.

VIII.2.4. Les combinaisons sismiques (pour la pile)
ErL =Ex+0.3Ey +0.3Ez =1.63 MN.
Et=0.3Ex+Ey +0.3Ez = 1.49 MN.
Ev =0.3Ex+0.3Ey +Ez = 2.08 MN.
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VIIL.3. LES EFFORTS SUR LA CULEE
VIIL3.1. Séisme longitudinal

Kculee —8701 x 24.87

Ktot 143.25

Fcu]ee:FtOt X :15106 KN

VIII.3.2. Séisme transversal
Meulee (efn=(1518+1322.5)/2+ 840=226 t

Raideur de la culée (trés rigide >>)

Kapp=n*G*“2 avecn=11  m Kopp=24.87 MN/m

Ktotal culee = 24.87 MN/m

. —— V226
Ti=2n \/Mi/Ki —6.28*m =0.59s

Sa (T ;&) =2,5nAgS (£) = 7.62 m/s
Ftrans:Meff*Sa :226 *762 :172372 KN
VII1.3.3. Séisme vertical

ReuLEs =§ =2.38 MN.

Les combinaisons sismiques (pour la culée)

Les combinaisons sismiques (pour la culée)
EL =Ex+0.3Ey +0.3Ez =2.73 MN.

Er=0.3Ex+Ey +0.3Ez = 2.88 MN.
Ev =0.3Ex+0.3Ey +Ez = 3.34 MN.
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CHAPITRE IX ETUDE DE LA PILE

Chapitre IX. ETUDE DE LA PILE

Figure IX-1.schéma représentatif de la pile

IX.1. INTRODUCTION

L’étude de I'infrastructure d un ouvrage est I’'une des options fondamentales du
projet. Cette étude est indissociable de 1’ouvrage dans son ensemble. La détermination
des appuis et des fondations d’un ouvrage reléve d'une longue réflexion basée sur un
processus progressif et itératif. Le choix ne peut se faire que par une vaste synthése
englobant essentiellement [11]:

= La nature et le mode de construction du tablier.
= Les contraintes naturelles du site.
= Les contraintes fonctionnelles du projet.

IX.2. LA PILE

La pile est une partie indissociable d’un pont, son role est primordial dans le
fonctionnement mécanique du tablier. Ce dernier est simplement appuy¢ sur ce de la
pile comme notre cas, et il peut étre totalement encastré ou partiellement encastré, afin
de transmettre toutes les charges revenant du tablier vers le sol support par
I’intermédiaire de la semelle et les pieux (en cas de fondations profondes).

IX.2.1. Choix et pré dimensionnement de la pile

IX.2.1.1. Choix de type de la pile
11 existe deux types de piles : pile voile et pile colonne (futs). Pour notre projet on opte
pour une pile colonne (a 3 futs) pour ne pas créer un point d’arrét avec 1’oued Les
dimensions de la pile sont représentés dans le schéma suivant:

BOUAISSA & YOUNSI E.N.S.T.P

89




CHAPITRE IX ETUDE DE LA PILE

| 12.00 8 [Lm B
150 150 1.50 < 1.50 =
: 4.30 | 4. 30 | M M
| 330 3
- | 6.00 |

Figure IX-2 Schéma représente les dimensions de la pile
1X.2.1.2. Pré dimensionnement de la pile

C’est I’¢lément sur lequel repose les poutres et assure la transmission des charges aux
fats, un chevétre est indispensable lorsque les points d'appui, en totalité ou en partie, ne
sont pas placés au droit des colonnes ou des poteaux : le chevétre assure alors
le transfert de la descentes de charge et éventuellement des efforts horizontaux transmis
par le tablier [11] (freinage, efforts centrifuges, etc.. .).

Le dimensionnement du chevétre est : [L, B, H]=[12 ,2.5, 1,20].
Le dimensionnement des futs sont [D ,H ] =[ 1.50,3.50].
Le dimensionnement de la semelle est [L ,B ,H]=[13.20,6,1.5].
NB : Les dimensions sont tous en métre.

IX.3. EVALUATION DE L’EFFORT VERTICAL
Poids propre : Gt =3888.55 KN. R1=R2=1944.27 KN.

A=12.58 KN/m?

Q=88.1KN/m 0 k " .
R1=QL/2=1013.15KN
A=T7.65KN/m? A=7.65KN/m*
Q:5355KN/11’1 Q:5355KN/m [T G
R1=QL=616.28 KN R1=QL=616.28KN

Rbc=240+240%0.93+120*0.73
240*0.52+240*0.46+120*0.25
=816 KN
R= Rpc*be*d =946.56 KN

R=240+240%0.93+120%0.73 |R=120%0.84+240*0.59+240*0.53
=550 KN =364.8 KN . Lol

R= Rpc*be*6 =638 KN R= Rpc*bc*6 =423.16 KN
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Rine120=182.13%6.10*15.9/22
=947.45KN 0 . ¥
R= Runc120* 8=1203.26
Rinc120=182.13*3.05*18.95/22 | Runc120=182.13*3.05*18.95/22
R= Rimc120* 6=608.12 R= Rinc120* 6=608.12
= * *
Rp=129.03*18.60*12.7/22 0 ‘ (T, '
=1385.43KN
Rp=129.03%9.3*17.35/22 Rp=129.03*%9.3*17.35/22 ) O .
=946.34KN =946.34KN
115.5KN 115.5KN [T QT

Tableau IX-1.évaluation des réactions.
Tableaux de combinaison des charges

Tableau IX-2. Combinaison des réactions verticale.

G+1.2(a(l)+st) 3561.959 | KN
1.35G+1.6(a(L)+st) | 4781.683 | KN
G+D240 5781.23 | KN
1.35G+1.35D240 | 7804.66 | KN
G+Mc120 5091.81 | KN
1.35G+1.5MC120 | 7054.433 | KN

IX.4. EVALUATION DE L’EFFORT HORIZONTALE

. _ AxS  _ 12.58#161
Freinage du A(L): Haw 20+0.0035%S  20+0.0035+161 98.49KN
Freinage du Bc : Hpe= 300KN
Séisme: longitudinale Hx —E[ X F=1630 KN.

T

Transversale Hy =1490 KN (chapitre ’I’étude sismique’).
Bras de levier L=1.5+3.5+1.20+0.25=6.45 m
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Tableau IX-3.les efforts horizontaux du tablier

A(Ly="=49.24 317.6
Be="2 =150 967.5
Hx =4890 31540.5
Hy =4470 28831.5

La charge de la pile

Poids du chevétre : 12%2.5*%1.2*%25=900KN

Poids des futs : (3.5)*3*25*T =463.64 KN

Poids de la semelle : 13.20%6*1.5*%25=2970 KN
Poids des surcharges : 13.20%6*0.5%18=712.8 KN

1.5%x3.14

IX.5. ETUDE DU CHEVETRE

Ferraillage de chevétre a la flexion et a la torsion (en cas d’une travée en charge et
Iautre travée a vide).

Sera calculé comme une poutre continue appuyée sur les trois flts de diamétre 1.5 m

IX.5.1. Evaluation des sollicitations

On considére que les charges sont uniformément reparties

Les charges

ELU=650.38 KN/m

ELS =418.2 KN/m

NB: le chevétre était encastre dans les futs et puis que on peut pas fait un encastrement
linaire dans I’élément barre on ajoute des appuis simple pour chaque fiit.

MELs

sur appui =-320.3KN.m

sur travée = 204.8

MEgru  sur appui =-443.8KN.m

Sur travée =283.7KN.m

IX.5.1.1. Ferraillage de chevétre a la flexion.
Section mi- travée

Armature 11.7 | cm*ml | 29.25 | cm? | on prend 10 HA 20 avec As=31.42
longitudinale cm?
As
Armature de 3.9 cm?ml | 9.75 cm? | on prend 10 HA 12 avec As=11.31
construction cm?
As/3

Section sur appui
Armature 14.5 | cm*ml | 36.25 | cm? | on prend 10 HA 25 avec As=49 cm?
longitudinale
As’
Armature de 3.9 cm*ml | 12.1 cm? | on prend 10 HA 14 avec As=15.39
construction cm?
As’/3
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Armature transversale

= = 22— =0.50 MPa <tun=min[0.1 fc28 :4MPa] =2.7MPa vérifier

Tu

Ar1 _ (tu=03)-ys+b0 _ _ _ ,
" 09:/e 0.0031 avec st=15 cm ‘At 1=4.65 cm

IX.5.2. Etude du chevétre a la torsion
La torsion dans le chevétre est due a 1’excentricité des appareils d’appui par
rapport a son plan de symétrie, cette torsion ne peut avoir lieu que lorsqu’ une seule
travée est chargée. Les essais ont montré que les poutres a section pleine se comportent
comme des poutres tubulaires, c’est a dire que la partie centrale ne participe pas a la
résistance a la torsion.

L’excentricité de I’application des charges par rapport au plan de symétrie est e=0.55m.

—l —

Figure IX-3.coupe schématique du chevétre

I1X.5.2.1. Evaluation des efforts
On opte les efforts calculés par robot de chaque réaction qui va provoquer une torsion.

NB : on prend le poids propre dans la phase de construction ou il y a une travée
construira avant 1’autre.

Tableau IX-4.les réaction des chargement.

IX.5.2.2. Ferraillage de chevétre a la torsion.

On considére une section de forme rectangulaire ayant pour hauteur celle du chevétre
et d’une largeur limitée.
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It=min (b,x+h)=min( 2,5 ;1.2+1.2)
l==2.4.

bn=h/6 =0.2 m
0=(2.5-0.2)(1.2-0.2)=2.3 m?

La contrainte tangentielle

Cmax 0.232
Tot= = =0.091 MPa.
2Qe 2%2.3%0.55

(9.1)

Tableau IX-5.Ferraillage du chevétre a la torsion.

Cmax * U *ys 8.58 cm? On prend 6 HA14 As=9.24 cm?
2Q0Fe
St * Cmax U *ys | 1.28cm? Au+tAp=1.28+ | on prend 3 cadre
20fe 6.79 HA 14 avec
A=8.07cm? | As=9.24em®

IX.5.3. Vérification des contraintes

Justification du béton.
Tec +TV S Tuadm (92)
Avec

Tc: contrainte de cisaillement due a la torsion.

Ty contrainte de cisaillement due a la 1’effort tranchant.

Vu  Vu

Ty —=—"=0.50MPa 9.3)
cmax _

e, ~0-091 MPa

Tam=2.7MPa ) 1y +1c=0.591 MPa < 2.7 MPa vérifier

3 cadre HA14 sur appu 10 HA25 s caore 1a1s mi-ravee 10 HA12

3 HA14 7 3 HA14 ]
- 3HA14

10 HA14

| 3HA14

10 HA20

Figure IX-4. Ferraillage de chevétre.

IX.7. FERRAILLAGE DES PLOTS PARASISMIQUES.

~ .

e DDLU 0T

Figure IX.5.L’emplacement des plots parasismique et leur dimensions.

e
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Figure IX-6.1'emplacement des plots parasismique vue en plan.
Les plots parasismiques se concentrant sur la force horizontale du séisme, le
déplacement permis par celle-ci ne doit néanmoins pas &tre trop important ou jusqu’a
la rupture de tablier donc on a choisi quatre blocs on béton arme de dimension
[0.50x0.50x0.60] ferraillée au cisaillement
Firans =1.49 MN

Fiplot = 372.50 KN

_Vu _ 03725
p0.d  0.5%0.6%0.9

Tu =1.37 MPa < Tagm=min[0.1 fc28 ;4MPa] =2.7MPa vérifier

At (tu—0.3)*ys*b0
st 0.9+fe

On prend un cadre HA12 As =2.26 cm?

=0.00136 m avec st=15 cm ‘ At=2.04 cm?

IX.8. ETUDE DES FUTS.
Vérification de flambent.

Li=0.5%3.5=1.75m
A= % aveci=7= ~2=03 mdonc A =<2 =4.66 < max [50; min (67eo/D; 100)]

4 03
‘ 4.66 < 50 pas de risque de flambement.
IX.8.1. Evaluation des efforts

On prend en considération ces charges distribuées sur 3 futs chaque fut a une réaction
identique :

» Le poids propre de (tablier, chevétre et les futs).
= La charge verticale d’exploitation.
= L’action sismique sur pile sur les deux sens.

NB: dans le cas de la flexion composé avec compression en prend une marge de
sécurité pour la verticalité des futs on suppose une excentricité eo qui va créer un
moment parasitaire additionnel avec les moments des actions sismique.

e;=max(2cm, 1¢250) = max(2cm,1.4) =2cm

313
10%xh

e = 2+ a*y) 9.4)
e=ey+e2=2.15cm

Example de calcul
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A (L) +ST: R=(616.28+616.28 +115.5)/3 = 449.33 KN

D240: R=(946.34 +946.34)/3 = 630.89 KN

Moment parasitaire: M, =N *e = 2381.624*0.0215 =51.20 KN.m

Tableau IX-6.évaluation des sollicitations sur un seul fut.

Sollicité par (N=2381.62 KN; Mx =7752.95 KN.m; My =

On obtient par (robot expert) As =378.2 cm?.

Armature transversale

At _ paVu
p hf (RPA .Art 7.4.2.2)

V., : L’effort tranchant de calcul.
. . Hauteur totale de la section brute.

fe: Contrainte limite élastique de 1’acier transversal.

pa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant.

La valeur de pa est pris égale a 2,50 si I’¢lancement géométrique A, dans la direction

mbras de M
v(KN) |[h(KN) |levier (KN.m)
poids propre 1296.18
poids de chevétre 300
A(L) +ST 449.33
poids de fut 154.54
d240 630.89
séisme
Longitudinal 1630 472 7701.75
séisme transversal 1490 472 7040.25
moment
parasitaire 0.0215 51.20
moment total sens
X 7752.95
moment total sens
Y 7091.45
N 2381.62 | KN

7091.45KN.m)

(9.5)

considérée est supérieur ou égal a 5 et 3,75 dans le cas contraire.

t : L’espacement des armatures transversales.

AL 3754183 _ 003 avec st=20 cm At =6.98 cm?
st 3.5%500
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Tableau IX-7. Ferraillage des futs
48 HA32 avec 2 nappes 24HA 32
As=386.04 cm? Avec st=15 cm

As =378.2 cm?

2 cerceaux HA16

Intérieur extérieur

St=20 c¢cm avec As= 8.04cm?

IX.9. LES FONDATIONS
I1X.9.1.1. Choix du type de fondation
D’apres le rapport géotechnique fourni par la L.M.T.P.B de ALGER, les
fondations doit étre profond voir la coupe géotechnique (figl).

Qe
TS .
t - T T rip, = 227 - s -
| - C.=0.bars JR— u‘-r i
| - I Ta=1.69 1/ €' =0 bars
| i
|: - E—- -———— --- - = a—— - &om
1 . -
| | Py =22 _
| &_,' L {c = 0 bars _,.{E __ét"
!.‘_ Ya= Z tym” B -
- I
- | -
- - 10 m
&~ @, =19.17" . .
| {(:_, =0.55 bars > J"é’d - ;23;‘?3 )
v L g a= 2.0 tfm’ Lhe = ars
-
Qe

Figure IX.7.coupe géotechnique.
Pour cette partie d’é¢tude des fondations de la pile, Les pieux forés ont un
diamétre de 1,20 m. Leur longueur est calculée par cette formule :
D=8+250 = D=11m.
1X.9.1.2. Le calcul de la capacité portante admissible du pieu

La charge limite Qu d’un ¢élément de fondation profonde (pieu) est obtenue par la
formule suivante :

Qu=Qpu+Qsu (9.6)
Avec :
*  Qpu: La charge limite de pointe du pieu.
®  Qu: La charge limite de frottement latéral égale a : Qsu = PXXqs Xei  (9.7)

Tels que :
* A Aire de la section droite du pieu égale a : A = 1,13 m?
= P : Périmétre de la section droite du pieu égale a : P = 3,77 m
" gpu : Résistance limite a la pointe égale a : qpu = NgD yi*Li +1.3CN: +0.3BNy
(9.8)
= (s : Frottement latéral unitaire limite dans la couche i.
= ei: Epaisseur de la couche i.

Qpu=2131.2 KN
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Qsu=2990 KN

Alors, Qu=Qpu+ Qsu =5121 KN
Donc, la charge limite d’un pieu égale a : 5121 KN
La formule avec laquelle on peut calculer la capacité portante admissible du pieu est :

Qudm = %+ % =2205.54 KN

La capacité portante admissible égale a : 2205.54 KN
IX.9.2. Calcul du nombre de pieux
Le nombre de pieux a utiliser se déduit de la formule suivante :

N:

La descente de charge maximale

La portance d'un pieu
En prenant en considération le poids de la semelle ainsi que le poids des terres
au-dessus de la semelle, La descente de charge maximale devient :
Ru’=1,1 X Ru =1, 1x 11195.75 = Ru’ = 12315,325 KN.

12315.32
N= =559
2205.54

On prend : N = § pieux.

IX.9.3. Calcul du nombre de files des pieux

Pour le choix de I’entraxe et le nombre de files de pieux, il est préférable de
faire un espacement grand de ep = 3¢ = 3,6 m car un espacement faible présente des
inconvénients tant a I’exécution que sur le plan mécanique.

Et pour le nombre de files, on opte pour une distribution de 2 files de 4 pieux.

IX.9.3.1. Vérification des distances entre axes des pieux

Pour des raisons d’effet de groupe et d’exécution, la distance entre axe de pieux
doit vérifier la condition suivante : ep, > 0,75X2 ¢.

ep = 3,6m > 1.8 m (Condition vérifiée).

1X.9.3.2. L’effet du groupe des pieux
Puis que on utilise un espacement de 3¢ il y a pas d’interaction entre les pieux voisin
et par conséquent on compte la totalité de la capacité de pieux (100%)
1X.9.3.3. Pré dimensionnement de la semelle
Nous avons choisi une semelle rectangulaire reposant sur des pieux. Elle sera
donc une semelle de liaison qui solidarise les pieux en téte afin d’avoir une bonne
transmission des charges.
= La largeur de la semelle
La largeur de la semelle est calculée a partir de cette inégalité :
A>4+*dp+0.3 9.9)
Avec :
= ¢p: diametre des pieux dans le sens longitudinal.
= a: Longueur de la pile.

Dou;A>4*x12+03=51m
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On retient : A = 6 m.

= B>¢p+03

* B>12+03=15m

= L’entraxe entre les pieux :
e= 3% pp=3%*1.2=3.6m

= Lalongueur de la semelle
En respectant le débord aux nus des pieux et I’écartement entre les pieux, on aura une
longueur égale a : L = 13,2 m.

= La hauteur de la semelle

En respectant la condition de non écrasement des bielles, la hauteur utile de la semelle
: 5
est:d>S-2=32_22_1425m
2 4 2 4
On retient ; d = 1,45 m.

Alors, la hauteur de la semelle est égalea :h= d + 0.05 = 1.5m.

13.20

3.60

T S
IS e

T
(4
NP

T

TN
L/

Figure IX.8.Vue en plan de la semelle.

1X.9.3.4. Evaluation de ’effort vertical

L’effort normal maximal résulte de la combinaison la plus défavorable de
P’E.LUetde’ELL.S;

N’u=Nu+ 3*Mgq/e (9.10)

On a I’effort maximal Nu=2381.62 KN .

Et Mq=7752.95 KN.

Donc N’u=2381.62+3%7752.95/3.6 =8842.41 KN

1X.9.3.5. Ferraillage de la semelle
Nappe inférieure
= Ferraillage transversal

Pour le ferraillage de la semelle, on utilise la méthode des bielles, et il se fera en flexion
simple.

Osy = % = 434.78 MPa. (Fissuration préjudiciable). 9.1)
__ Numax(2+e—a) _ 10610%(2%3.6—1.5) ) X
A= dXasy T 1.8+434.78+1000 0.0063 m” = 63 cm”.

On prend : 8HA32 de section totale : As = 64.34 cm? .
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» Nappe supérieure
= Ferraillage transversal

Pour les armatures supérieures, on prendra une section égale a 1/10 de As.

As  64.34
Asup = 10 10

On prend: SHA10

=6.434 cm?.

» Les armatures de repartition :
As > 10 =« B = 15 cm?
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CHAPITRE X ETUDE DE LA CULEE

CHAPITRE X. ETUDE DE LA CULEE.

Figure X-1.schéma représentatif de la culée.

X.1. INTRODUCTION

La culée est un ¢lément fondamental de 1’ouvrage. Elle a pour réle d’assurer la
liaison entre le tablier et le milieu environnant. La culée doit satisfaire aux deux
exigences importantes qui sont :

La fonction mécanique
= Une bonne transmission des efforts au sol de fondation.
= Limiter les déplacements verticaux de tablier ainsi que les déplacements
horizontaux en téte de facon a ne pas géner le fonctionnement des appareils
d’appui.
La fonction technique
= On peut lui associer une chambre de tirage lorsqu’une conduite ou une
canalisation passe a I’intérieur de I’ouvrage.
= Elle aide a passer d’un milieu élastique vers un milieu rigide.
X.1.1. Choix du type de la culée
On distingue deux types de culées :

= Les culées remblayées.
= Les culées enterrées.

Le choix de la culée résulte d’une analyse globale de :

= [ a nature et le mode de construction du tablier.
= L es contraintes naturelles du site.
= Les contraintes fonctionnelles de 1’ouvrage.

Les culées du présent ouvrage sont de type remblayées composées de mur de
front d’épaisseur constante, de mur garde gréve et de mur en retour pour soutenir les
remblais d’accés a I’ouvrage.[11]

Aussi, les murs en retour sont prolongés par des murs de souténement de fourme
U a hauteurs variables.
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X.2. DIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS DE LA CULEE :

=  Mur de garde gréve :

La hauteur du mur de garde gréve est : H = h poutre +h dalle +h dé + h appareil
H=1.25+0.2+0.25+0.065
H=1.76 m.

L’épaisseur du mur est : e = Max (0.30 m, h/8) = (0.30 m, 0.276 m) e =
0.30m.

La longueur du mur garde gréve est :

1 =1 tablier — 2 € murenretour @ 1 =12 -2 X 0,70 = 1= 10.6 m.
*  Murs en retour :

Epaisseur du mur en retour e=0.70 m.
Longueur L=6.7m.
La hauteur : H=5.27m.

= Mur de front
La hauteur du mur frontal h = 3.5 m.

L’épaisseur du mur frontal e, = 1.6 m.

La largeur du mur frontal 1 = 12 m.

Dalle de transition

La longueur de la dalle de transition est donnée par la formule :

L =Min [6m, Max (3m, 0.6H)].

H : étant la hauteur du remblai H =4.08 m.

Donc : L = Min [6m, Max (3m, 0.6x 5.5)]. ® L = Min [6m, 2.45 m].
Soit: L=5m.

La dalle de transition suit une pente de 10 %.

Son épaisseur est prise : e = 0,35 m.

Sa largeur 1 = 10.40 m.

Béton de propreté : e = 10 cm environ.

Corbeau (arriere)

Le corbeau sert d’appuis pour la dalle de transition. Il a une forme de trapeze
ayant une grande base de 80 cm, une petite base de 50 cm et une hauteur de 50 cm.

Semelle
Epaisseur de la semelle 2 m.
Longueur de la semelle L = 13.2 m.

Largeur de la semelle ; B=9.6 m.
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Figure X-2. Schéma représentatif des dimensions de culée

X.3. VERIFICATION STATIQUE DE LA STABILITE DE LA CULEE.

Apres avoir terminé le pré-dimensionnement, passant maintenant a la vérification de la
stabilité de la culée, qui sera vérifiée, dans les conditions normales et sismiques.
Pour le cas statique on vérifier que :

N Mxy

* Rpax=-—+

T+ <Qad  (10.)
N Myy

© Rpum=7—5%>0 (10.2)

Tel que n =nombre de pieux =12 pieux.
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X.3.1. Evaluation des efforts agissants sur la culée

> Sollicitation verticales

Poids propre de la culée.

Réaction d’appui du tablier dii a sa charge permanente.
Réaction d’appui sous les combinaisons de charge.
Poids des terres.

> Sollicitations horizontales

Effet du freinage.

= Poussée des terres.

Tableau X-1.. Evaluation des sollicitations permanant.

Désignation Irv/0 IFH/O/a
N (1) H (1) (x/0) (v/a,0) MFrv/o MFH/o

MGG 204.05 / 0,861 6,17 175.68 /
Corbeau 0,000 / 0,000 0,000 0,000 /
Mur frontal 1680 / 0,2 3,75 336,000 /
Mur en retour 796.6 / 3,53 5.05 2811,98 /
Semelle 6528 / 0,000 1,000 0,000 /
DDT 454,125 / 3,5 6,020 1589,43 /
poids destemes sur | 4037,04 / 2,940 | 4530 |11868.89| |/
Poussées des terres / 1883,67 / -2,42 / -4564.78
Poussées 1t/m? 0,000 185.66 / -4,63 0,000 -860,578

Un exemple comment calculer I’effort normal et moment dus au mur garde gréve

+corbeau :

= On utilise logiciel AUTO-CAD pour dimensionner la culée donc on opte les
résultats suivants :

N=y=x*sxl (10.3)

Tel que S : surface de mur garde gréve et corbeau =0.77 m?.

Centre de gravité selon x =0.861m.

Centre de gravité selon Y =6.17 m.

Donc I’effort normal :

N=25%*0.77*10.6=204.05 KN.

Et moment fléchissent :

M=N*/p/0 =204.05%0.861=175.68 KN.m.
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Tableau X-2.Evaluation des sollicitations exploitation.

Désignation Irv/0 Irn/O/a
N (1) H (1) (x/0) (v/a.0) MFrv/o MFn/o
Tablier 1944,275| 0,000 0,000 -8,670 0,000 /
Surcharge (Al) 1013,150 | 0,000 0,000 -8,670 0,000 /
it Ch?g%‘j excpt | 946560 | 0,000 | 0,000 | -8,670 | 0,000 /
Surcharge Mc120 1203,26| 0,000 0,000 -8,670 0,000 /
Surcharges excpt
D240 1385 43 0,000 0,000 -8,670 0,000 /
St 115,5| 0,000 0,000 -4,530 0,000 /
Freinage Al / 49,240 / -5,750 / -283,130
Freinage Bc / 150,000 / -5,750 / -862,500

X.3.2. Vérification a L’ELU :
On a Rmax =2488.50 KN < Qad =2977 KN. = Pas de risque de

poingonnement.

Rypin = 1187.27 KN > 0 = Pas de risque de soulévement de la semelle et

I’arrachement des pieux.
= Le poids permanent

Pp=1.35*(poids tablier + poids mur garde gréve et corbeau + mur frontal + semelle

+DDT+ poids des terres sur talon)=
1.35*%(1944.27+204.05+1680+796.6+6528+454+4037)=21119 KN
Tableau X-3.combinaison de charge a I'ELU.
N MH MV Am R1 R2 R3
P.perm 21119.522 | 2542.964 | -6162.450 | 22655.727 | 16493.277 | 1187.277 | 2332.643 | 1759.96013
P.perm+Q 21119.522 | 2821.469 | -7453.318 | 22655.727 | 15202.410 | 1232.099 | 2287.822 | 175996013
P.perm+Al 22639.247 | 2616.824 | -6587.145 | 22655.727 | 16068.582 | 1328.667 | 2444.541 | 1886.60388
P.perm+Bc 22539.362 | 2767.964 | -7456.200 | 22655.727 | 15199.527 | 1350.519 | 2406.041 | 1878.28013
P.perm+Mc120 | 22743.923 | 2542.964 | -6162.450 | 22655.727 | 16493.277 | 1322.644 | 2468.010 | 189532688
P.perm+D240 22989.852 | 2542.964 | -6162.450 | 22655.727 | 16493.277 | 1343.138 | 2488.504 1915.821

X.3.3. Vérification a L’ELS :

On a Rmax =1843.3 KN < Qad =2205.54 KN. = Pas

poingconnement.

de risque de

Et Rmin =879.4 KN < 0. = pas de risque de soulévement de la semelle et

I’arrachement des pi

cux.
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Tableau X-4.Combinaison de charge a I'ELS.

N H MH MV Am R1 R2 r3
P.perm 15644.090 | 1883.677 | -4564.778 | 16782.020 | 12217.242 | 879.464 | 1727.884 | 1303.67417
P.perm+Q 15644.090 | 2106.481 | -5597.472 | 16782.020 | 11184.548 | 915.322 | 1692.027 | 1303.67417
P.perm+Al 16998.470 | 1942.765 | -4904.534 | 16782.020 | 11877.486 | 1004.126 | 1828.952 | 1416.53917
P.perm+Bc 16918.562 | 2063.677 | -5599.778 | 16782.020 | 11182.242 | 1021.608 | 1798.152 | 14090.88017
P.perm+Mc120 | 16847.350 | 1883.677 | -4564.778 | 16782.020 | 12217.242 | 979.736 | 1828.156 | 1403.94583
P.perm+D240 17029.520 | 1883.677 | -4564.778 | 16782.020 | 12217.242 | 994.917 | 1843.336 | 1419.12667
X.4. VERIFICATION DYNAMIQUE DE LA STABILITE DE LA CULEE.
La poussée dynamique globale sous séisme, comportant a la fois les effets statiques et
dynamiques de la poussée active des terres.
Sous séisme, les forces de poussée ou de butée d'un sol sur un mur ou un écran
peuvent étre prises en compte sous la forme d'un chargement pseudo-statique en
utilisant la méthode dite de Mononobe-Okabe. Cette méthode qui reste limitée aux
remblais sans cohésion repose sur la méthode de Coulomb. Les Remblais sont soumis
a des accélérations sismiques horizontale et verticale qui se cumulent a 1’accélération
de la pesanteur.
Tableau X-5. les coefficients dynamique.
y(KN/m®) | Ka Kh Kv O1(1+kv) | OI(1-kv) | Kad(1+Kv) | Kad(1-Kv)
20 0.33 =A=03 | k~=0.3k=0.09 15.38 18.24 0.543 0.603
Avec :
Kn=A (coefficient de zone III).
2(p—
t@012 = —— ot Kuq = cos (99 , (10.4)
1tky cos*0 1+J—M]
cos(0)cos(pB)
X.4.1. Evaluation des charges Sismique des ¢léments de la culée.
L’action séismique influe sur tous les ¢léments de la culée et donne des (effort
verticaux, horizontaux et des moments).
Tableau X-6..les sollicitations sous I'action sismique.
Désignation
g N(kN) | H(kKN) |Irvio(xo)| ! % %a Mevio | Mendo
MGG 18.36 61.215 6.080 17.832 | 372.187
Corbeau 0.00 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
Mur frontal 151.20 504.000 0.200 3.750 30.240 | 1890.000
Mur en retour 71.69 238.980 3.590 4.940 257.381 | 1180.561
Semelle 587.52 1958.400 0.000 1.000 0.000 1958.400
DDT 40.87 136.238 3.208 9.960 131.115 | 1356.926
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Poids des
terres sur 363.33 1211.112 2.940 4.530 1068.201 | 5486.337
talon
Somme 1232.98 4109.94 / / 1504.77 | 12244 .41

Un exemple comment calculer I’effort normal et verticale dus au mur garde gréve
+corbeau sous I’action séismique :

N= Nstat *kv =204.05*0.09=18.36KN, H= Nstar *kh=204.05*0.3=61.21 KN

X.4.2. Evaluation des charges sismiques due au poussée des terres.

Tableau X-7.évaluatuion des charges sismique des poussées des terres.

Désignation | N (kN) H (kN) [Fv/0 [re/O/a Mpv/y Mru/y
(x/0) (/a,0)

Pad (1+kv) | 0.00 1629.45 0.000 3.75 0.000 6115.88

Pad (1-kv) 0.00 1808.77 0.000 3.75 0.000 6788.91

Hmin=yX [ X h? X 0.5 X Kad =20 x 10.8 X 5.272 X 0.5 X 0.54 =1629.45KN
Hmax=yX [ X h? X 0.5 X Kad =20 X 10.8 X 5.27%2 x 0.5 X 0.603 = 1808.77KN

Tableau X-8.combinaison des charges totale du culée.

Nc (kN) Ve (kN) Mc (Kn.m)
CAS 1 0.000 5739.399 | 18360.297
CAS 2 0.000 5918.715 | 19033.330
CAS3 1232.983 | 0.000 1504.769

Avec
Cas 1 : séisme horizontale min Ky=0.3, K.q=0.54
Cas 1 : séisme horizontale min Ky=0.3, K,4=0.604

Cas 1 : séisme horizontale min K,=0.09, K.4=0.54

Casl : Nc=0 Cas2 : N.=0
V=4109.94+1629.45=5739.399 KN V=4109.94+1808.77=5918.715 KN
M= 12244.41+6115.88=18360.297KN.m M ~=12244.41+6788.91=19033.3KN.m

Cas3 : Ne=1232.98 KN
Vc:O
M~=1504.77KN.m

X.4.3. Evaluation de I’action séismique due au tablier au droit de culée
Fv =959 KN. Fh=1710KN. (Voir chapitre *étude sismique*)
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Tableau X-9.évaluation de I'action sismique de tablier.

Désignation N (kN) H (kN) | Irv/o(x/0) | Ire/(0/a,0) | Mpv/, MFrw/,

Séisme de Tablier 959 1710 0.000 5.750 0.000 9832.5

Tableau X-10..évaluation des charge sismique totale

N (kN) V (kN) M (KN.m)
CAS 1 0.000 5988.723 20827.352
CAS 2 0.000 6160.786 21423.018
CAS 3 1562.027 0.000 1504.769
X.4.4. combinaison des actions
GMmax -H+0.3V
Gmax+V-0.3H
Gvmw-H-0.3V
GvmN-0.3H-V
Tableau X-11.tableau de combinaison
N Vv M
P max-H + 0,3V 16291.071 4952 287 3529.258
P min-H-0,3V 15486.607 4100.376 1837.490

P max +V -0,3H 17154.159 | 60.263 |17434.804
P min-V-0,3H 14623.519 | 91.730 [14107.482

17154.15 17434.8x3.6
12 4%3.62+4%(—3.62)

14623.6  14107.48X3.6
- =728.80 KN >0
12 4%3.62+4%(—3.62)

X.5. FERRAILLAGE DES ELEMENTS.
X.5.1. MUR FRONTAL

Le mur frontal est encastré sur la semelle, il travaille a la flexion composée car il est
sollicité par :

Rimax =

=2034.84 KN <QgLa=

Ruin =

Forces verticales
= Réaction du tablier du a la charge permanente.
= Réaction de la surcharge.
» Poids propre du corbeau et de mur garde greve.
= Leur poids propre.
Forces horizontales
= Poussée des terres.
= Force sismique.
= Forces de freinage d’un essieu lourd du camion Bc
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Le mur en frontale est sollicit¢é par une flexion composée et la fissuration est

préjudiciable.

X.5.1.1. EVALUATION DES CHARGE SUR MUR FRONTALE

Tableau X-12.Evaluation des charges sur mur frontale

Désignation N @) H @) [Fv/0 lre/O/a | MFv/, MFrw/o
(x/0) (/a,0)
MGG 213 / 0.66 4.17 140.58 /
Corbeau 0 / 0 0 0 /
Mur frontal 1680 / / 1.75 / /
Mur en retour 855.75 / 3.34 3.04 2858.20 /
DDT/2 227.06 / 3.31 4.04 751.57 /
Poids des terres sur | 3, 4 / 2.68 2.52 | 10819.26 /
talon
Poussées des terres / 989.82 / -1.75 / -1735.50
tablier 1944,27 / / 5.75 / /
Surcharges excpt
D240 1385,43 / / 575 / /
Freinage Bc / 150,000 / -5,75 / -862,500
Seisme 2730 5.75 115697.5
longitudinale
Tableau des combinaisons.
Tableau X-13. Tableau des combinaisons.
N (KN) M(KN.m) | N(KN)/ml | M(KN.m)/ml
ELA G+E+0.2Q 9234.20 17605.5 769.51 1467.12
ELS G+0.3E+0.3Q 9372.74 6703.5 781 558.62
ELU G+E+0.6Q 9788.4 17950.5 815.66 1495.87

* Armature principale.

On obtient par robot expert ces résultats As =16 cm? on prend 5 HA25 avec As=24.54
cm? et st = 20 cm (remblai)

=  Armature de construction.

As= As/3 =8.18 cm? on prend 5 HA16 avec As=10.05 cm? et st =20 cm.

=  Armature transversal.
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vu _ 053

b0.d 1.6x1.44

=0.23 MPa

Tu™

Atl  (tu—0.3)*ys*b0 Al
— % <0 EE)  Atpi= ¢ stavee st =20 cm Atmin=3 cm?

On opte 1 cadre HA16
X.5.1.2. Ferraillage de mur en retour
Le mur en retour est sollicité par une flexion simple, la fissuration est considérée

préjudiciable.
Forces verticales

= Réaction de la surcharge (charge de trottoir).

= Leur poids propre.
Forces horizontales

= Poussée des terres.

Le calcul des sollicitations a 1’aide de logiciel robot (VOIR L’ANNEXE B)

On prend la moyenne

Mxx=-(171 +19)/2 =95 KN.m Myy=-(171+57)/2 =114KN.m

fe28 =27 MPa ; bo = 1m ; h = 0,7m.

Le ferraillage a 1’aide de logiciel Robot expert donne :

Ferraillage verticale.

Ag1 = 6.5cm?/ml. Soit : 4HA20 /ml. Pour As = 15.71 cm? 20HA20 et un espacement
St =25 cm (coté remblai).

Ferraillage horizontale.

Ag, = 6.5 cm¥ml. Soit 4HA20 /ml. Pour As = 15.71 cm? 20HA20 et un espacement
St =25 c¢m (coté remblai).

As’ on prend 4HA10/ml (horizontale/vertical)

X.5.2. Le mur garde gréve
Le mur garde gréve est soumis a trois forces :

= La poussée des terres.
= Force de freinage.
= Poussée d’une charge locale situé¢e en arriére du mur garde-gréve.

Le mur garde gréve est supposé encastré a la base.

X.5.2.1. Evaluation des efforts agissant sur le MGG
e Poussée des terres

Le moment a 'encastrement est :
Mp=P xg (10.5)
avec: P= %yr. K,q H2.L = P=10.22 KN/ml. & M, = 5.99 KN.m.
Mp, =1,35%X 5.992 Mp, = 8.10 KN.m ; Mpge, =5.99 KN.m.
e Moment due a la force de freinage
(10.6)

_ 2uXPXxh
f " 025+2n

Avec :
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) : . .. _(pn=16 a L'ELU.
u: Coefficient de pondération { W=12 3 L/ELS.
Nous considérons un essieu d’un camion Bc au contact du mur garde-greve,
I’effet d’une seule roue est a considérer, la force de freinage est prise égale au poids
d’une seule roue .Compte tenu de I’écartement des deux roues (2m), et pour des
hauteurs courantes du mur garde-gréve, la diffusion des efforts se fait suivant des
directions a 45%.
_ 2X1,6X60x1.76
fu™ " 0,2542x1.76

= My, =89.63 KN/ml.

2X1,2X60%X1.76

“ozsizxize ~ Mpser = 67.23 KN/ml.

Mfser:

e Poussée d’une charge locale située en arriére du mur garde-
greve.

La sollicitation la plus défavorable en poussée des charges locales est engendrée
par les camions type Bc, I'effort nominal étant produit par les deux roues arrieres de 6t
chacune des deux camions accédés, placées d'une manicre tel que les rectangles
d’impact soient en contact avec la face arriere du mur garde gréve. Les charges réelles
(02 roues de 6t distantes de 0.5 m) sont remplacées par une roue équivalente uniforme
de 12t répartie sur un rectangle de (0.25m x 0.75m). Il sera admis que la pression sur le
rectangle d'impact ainsi défini se répartira a 45° latéralement et en arriére du mur.

025 m - 0.75m .
Ilogxl JLLLLLLLLLLLL]
: e = ! - 0.75 +2h & |

Figure X-3.les paramétres de la charge locale

120XK fh h—x dx. (107)

= 0,75+2%xh 0 0,25+x
Avec K =K, 3 X bc X8 X u

6 =1.16 Coefficient de majoration dynamique.

n=16 a L'ELU.
u=12 a LELS.

P

u = Coefficient de pondération {

= pbc =1,10.
" K,q =0,33.
" Kgs =0,33%x1,10x 1,16 X 1,2 = Kg; ¢ =0,51
" Kgp=033%1,10x 1,16 X 1,6 = Kz = 0,67
Le document S.E.T.R.A donné les différentes valeurs de Mp/ K en fonction de h :
Tableau X-14. Valeurs de Mp/K(PP73)

h(m) 0,5 0,75 1 1,5 2 2,5 3

Mp /K (t.m/ml) 2,23 3.4 441 | 611 | 745 8,56 9,49

Dans notre cash = 1.76 m. ® M,/ K = 6.78 tm/ml. ® Mp= 6.78X K

{MpELS = 67.8 X 0,512 M5 = 34.26 KN.m/ml.
MpELU =67.8X% 0,67 = MpELS = 4568 KN. m/ml
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X.5.2.2. Combinaison des charges
Condition normale :

Tableau X-15.Combinaison des différentes charges

Charges ELU ELS

Poussée des terres 8.10 5.99
Force de freinage de Be 89.63 67.23
Charge locale 45.68 34.26
Combinaison 143.41 107.48

X.5.2.3. Ferraillage du MGG
Le mur garde-gréve travaille en flexion simple, la fissuration est préjudiciable.
foos=25MPa;B=1m;h=04m.
Le ferraillage a 1’aide de logiciel Robot expert donne :

As = 13.90 cm?. Soit : THA16 /ml. Pour As = 14.07 cm?/ml et un espacement St = 15
cm. (Pas d’acier comprimé).

Ag’ = % = As’ = 491 cm?*ml. Soit 7THA10/ml. Pour As = 5.50 cm?/ml et un

espacement

St=15cm.
X.5.3. La dalle de transition

La dalle est supposée simplement appuy€e sur ses deux extrémités.
X.5.3.1. Evaluation des charges

Tableau X-16.évaluation des sollicitations de la dalle de transition

Type de charge Q (KN/ml) M(Kl\;.m/ml V (kN)

Poids propre 8.75 27.34375 21.875
Revétement 1.92 6 4.8
Remblai 17.2 53.75 43
Surcharges 12 37.5 30

Remblais : gl =20 X 0.86 = gl = 17,2 KN/m?

Poids propre de la dalle : g2 = 25%0,35 = g2 = 8.75 KN/m?.
Revétement : g3 = 24x0,08 = g3 =1,92 KN/m?

Surcharge: Q = 12KN/m?.

On prend b=1 m.
X.5.3.2. Combinaison des efforts

Les combinaisons donnant le moment et effort tranchant a I’E.L.U sont :

= MeLu= 1.35 MG+1.6 Mq = 173,83 KN.m/ml.
= Teru = 1.35 Te+1.6 To = 139,06 KN/ml.

Les combinaisons donnant le moment et effort tranchant a I’E.L.S sont :
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= MkLs = Mg+l1, 2 Mo = 132.09 KN.m/ml.
» TeLs=VG+1,2Vo = 105.68 KN/ml.

X.5.3.3. Ferraillage de la dalle de transition
La dalle de transition travaille en flexion simple, la fissuration est considérer
préjudiciable.
B=1m;H =0,35m ; fc28 = 27 MPa.
Le ferraillage a 1’aide de logiciel Robot expert donne :
Dans le sens de la largeur (Armature principale)
As = 20 cm?/ml. Soit 7THA20/ml .Pour As = 21,99 cm*ml et un espacement
St =14 cm. (Pas d’acier comprimé).
Dans le sens de langueur (Armature secondaire)

Ag’ = % = As’ =6,9cm?/ml. Soit 7THA12/ml. Pour As =6, 79 cm?/ml et un espacement
14 cm.

X.5.4. Corbeau
= Réaction due a la dalle de transition : Ry =0,35 x 5x 25 /2 = 21,87 KN/ml
= Réaction des poids des terres : Ro = 0,61 x 5x 18 /2 = 27,45 KN/ml
= Réaction due au revétement : R3 = 0,08 x 5 x24 /2 = 4,88 KN/ml
= Réaction due au poids propre du corbeau : R4= 0,5x0.4X%25 = 5 KN/ml
= Réaction due aux surcharges sur remblai : Rs= 5x 12 /2 = 30 KN/ml
X.5.4.1. Combinaison des réactions

Reru =1,35 (R1+R2+R3+R4) +1,5Rs ® Reru = 124,92 KN/ml.
Rers = (R1+R2+R3+R4) + 1,2 Rs = Rers = 95.2 KN/ml.
X.5.4.2. Combinaison des moments

MeLu = 1, 35 (Ri+R2+R3+Rq) % +1,5 RS% = M gLy = 3.89 KN.m /ml.

Mets = (Ri+Ro+R3+Ra) © + 1,2 Rs = = M prs = 2.97 KNm /.
X.5.4.3. Ferraillage du corbeau
Le corbeau travaille en flexion simple, la fissuration est considérée préjudiciable.
B=1m;H=1m;fc28 =27 MPa.
Dans le sens de langueur (Armature principale).

As=4.5 cm?*/ml. Soit 4 HA14/ml .Pour As = 6.16 cm?/ml et un espacement St = 25 cm.
(Pas d’acier comprimé).

Dans le sens de la largeur (Armature secondaire)

Pour As’ on prend 4 HA10 /ml avecAs’ = 3,14 cm?/ml. st 25 cm.
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Conclusion général

En général, I’étude d’un pont requiére la maitrise des connaissances de base dans les
différentes sciences de 1’ingénieur tel que la résistance des matériaux, la mécanique des
milieux continues, la mécanique des sols et les procédés de la précontrainte.

La conception des ponts nous a conduits a découvrir le sens et le réflexe d’un
ingénieur pour choisir la meilleure solution possible.

Ainsi, la consultation des références bibliographiques nous a donnés une idée
comment récolter et développer des informations.

On peut dire qu’on peut entamer et entrer dans le monde professionnel des travaux
publics, tout en étant persuadé que des difficultés nous attendent.
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L’interpolation pour obtenir K

Pour 0 =0.70

Théta=0.70

Alfa=0=> KO0

1,058 1,4938 |1,6955 [1,4938 |1,058

-0,3589 [0,1095 10,5862 |1,067 |1,4938 |[1,7118 |1,5548 [1,1934 10,7809

-0,5114 |- 0,1798 [0,5862 |1,058 1,5548 [1,9393 |2,0554 |2,0618
0,1756

-0,5575 |- -0,1756 10,1095 10,5464 |[1,1934 12,0554 |[3,0254 |3,9282
0,3794

-0,5733 |- -0,5114 |- 0,0216 10,7809 [2,0618 |3,9282 [6,2464
0,5575 0,3589

Pour 0 =0.75

Tableau 1 : Tableau de K pour 0 =0.7 eta = (.

Théta=0.75

Alfa=0=> KO0

0,4719 |1,0606 |1,5732 |1,8138 [1,5732 |1,0606
-0,4324 [0,0588 [0,5657 |1,092 |1,5732 |1,814 |1,5951 |1,1305 |0,6074
-0,4953 |- 0,1589 |0,5657 |1,0606 |1,5951 |1,9919 |[2,0449 |1,9577

0,1809
20,4508 |- -0,1809 [0,0588 [0,4719 |1,1305 |2,0449 |3,0841 |4,0292

0,3299
-0,3776 |- 20,4953 |- 0,126 |0,6074 [1,9577 |4,0292 |6,6762

0,4508 0,4324

Tableau 2 : Tableau de K pour 6 =0.75 eta = 0.

Par une interpolation entre le tableau de 6 =0.7 et de 6 =0.75 on obtient Le tableau suivant
qui donne le coefficient Ko pour 6 =0.735 L’équation d’interpolation est donner par :

(0.735-0.7)

Ko (0.735)= (0.75-0.7)

x [(Ko 0.75— Ko0.7)) ]+ Ko.7)




Pour 0 =0.735

Alfa=0=> KO0

Théta=0.735

0,4942511,05982(1,54938 [ 1,77831 | 1,54938 | 1,05982 | 0,49425

0,08172
0,07401]0,5718511,0845 |1,54938 |1,78334|1,58301 |1,14937{0,65945

0,08172

0,41035

- - 0,16517(0,57185]1,05982 [ 1,58301 | 1,97612 |2,04805 | 1,98893
0,5001310,17931

- - - 0,0740110,49425  1,14937 12,04805 |3,06649 | 3,9989
0,48281(0,34475(0,17931

0,6594511,98893 13,9989 [6,54726

0,43631(0,48281(0,50013]0,41035]0,08172
Tableau 3 : Tableau de K pour 6 =0.735 eta = 0.

Pour a = 1.

Alfa=1=> Kl

Théta=0.70

0,8319 10,9923 |1,1737 1,2783 |1,1737
0,4808 10,5905 |0,7407 10,9437 1,1737 | 1,3307 1,2824 (0,1589 | 1,0461
0,3342 10,4253 |0,553510,7407 0,9923 [1,2824 1,5134 (1,5539 11,5262
0,2417 10,3171 10,4253 10,5905 0,8319 [1,1589 1,5539 [ 1,9305 |2,1668
0,1782 10,2417 |0,33420,4808 0,708 |[1,0461 1,5262 [2,1668 |2,9395
Tableau 4 : Tableau de K pour 6 =0.7eta = 1.

Théta=0.75 Alfa=1=> Kl

0,8035 [0,9869 | 1,2018 1,3294 [ 1,2018
0,4351 0,549 0,711 10,9377 1,2018 [ 1,3825 1,3128 |1,1584 | 1,0233
0,2906 |(0,3804 [0,5118 0,711 0,9869 |1,3128 1,5717 [ 1,5976 | 1,5456
0,203 0,2741 0,3804 10,549 0,8035 [ 1,1584 1,5976 (2,0174 |2,2628
0,1452 0,203 0,2906 (0,4351 0,667 |[1,0233 1,5456 (2,2628 | 3,1462
Tableau 5 : Tableau de K pour 6 =0.75 eta = 1.




Par une interpolation entre le tableau de 6 =0.7et de 6 =0.75 on obtient Le tableau suivant qui
donne le coefficient K; pour 6 =0.735 L’équation d’interpolation est donner par :

(0.735-0.7)

Ki0.735= (0.75-0.7)

x [(Ki 075 - Ki.7) ]+ Kiwo.7

Théta=0.73

Alfa=1=> Kl

0,8120 [0,9885 |1,1933 |1,3140 |1,1933 [0,9885

2 2 7 7 7 2 2
0,4488 [0,5614 {0,7199 10,9395 |1,1933 [1,3669 |[1,3036 |0,8585 |1,0301
1 5 1 7 6 8 5 4
0,3036 [0,3938 |0,5243 |0,7199 |0,9885 |1,3036 |1,5542 |1,5844 |1,5397
8 7 1 1 2 8 1 9 8
0,2146 (0,287 10,3938 |0,5614 |0,8120 |1,1585 |1,5844 |1,9913 |2,234
1 7 5 2 5 9 3
0,1551 [0,2146 |0,3036 |0,4488 10,6793 |1,0301 |1,5397 |2,234 |3,0841

1 8 1 4 8 9

Tableau 6: Tableau de K pour 0 =0.735 eta = 1.

Les position es poutres

e=b poutre 6
e=3b/4 poutre 5
e=h/2 poutre 4
poutre 3
e=b/4 poutre 2
e=0 poutre 1

poutre1=0 poutre 2= 1.1 poutre 3=2.22 poutre 4=3.33 poutre 5=4.44 poutre 6=5.55




On fait I’interpolation pour obtenir les valeurs des tableaux de Ko et K; des poutres réelles

Pour Ko
Théta=0.735 Alfa=0=> K0
y
e
poutre 1 -0,08172  [0,49425 |1,05982 1,54938 |[1,77831 1,54938 1,05982 0,4
poutre 2 - 0,177572210,692103299|1,1990631 | 1,605796558 | 1,72568387 |1,45407723 |0,
0,32936379
poutre 3 - - 0,355166719]0,8113548|1,288537404 [ 1,676602118 | 1,792463046 | 1,¢
0,45818571[0,0609615
poutre 4 - - 0,05613459110,414272810,8808048 [1,445753513]1,998887409 |2,
0,49464784(0,2316754
poutre 5 - - - 0,031049410,443163965|1,1059162262,042806313 | 3,
0,47868565(0,356995310,207765339
poutre 6 - - - - - 0,72761278311,997155391 | 3¢
0,44277957(0,4636017 | 0,455494174 ] 0,3429608 | 0,001585043
Tableau 7 : Tableau de KO pour 6 =0.735 des poutres réelles.
Pour Ki
Théta=0.735 Alfa=1=> K1

0,6793

0,81202

0,98852

1,19337

1,31407

1,19337

0,98852

0,505610998

0,62319943

0,7861051

1,002062668

1,2231148

1,324181202

1,2260133

0,8

0,371483245

0,472161655

0,6156923

0,822500193

1,0842238

1,333243766

1,437165

1,24

0,275487409

0,360043322

0,4830229

0,669753965

0,9326539

1,2577432

1,5637943

1,7

0,209331722

0,280579322

0,3858705

0,551459322

0,8002483

1,147160591

1,5805244

2,0°

0,163379652

0,224681652

0,3162282

0,464481652

0,6977654

1,048005739

1,5460005

2,2(

Tableau 8 : Tableau de K1 pour 6 =0.735 des poutres réelles.

I.1.1. Etude du chargement :
Les surcharges roulantes seront limitées par les bordures et devrons laisser des sur largeurs

données par le RCPR.

- Le systéme A(L) chargera toute la largeur chargeable.



- Le systéme Bc sera représenté comme deux charges concentrées au milieu des roues,
espacées de 2m, et seront positionnées au moins a 25cm depuis les bordures.

- Le systeme B lui aussi sera considéré comme deux charges concentrées espacées de
2m mais positionnées a S0cm au moins depuis les bordures.

- Le convoi Mc120 sera considéré comme deux charges partiellement réparties sur 1m,
et seront ¢éloignées d’au moins 0,50m des bordures.

- Le convoi D240 sera considéré comme une charge répartie sur une largeur de 3,2m et
sera ¢loigné de 3.5m des bordures.

Nous placerons ainsi les systémes un par un pour chaque cas de chargement, et nous
déterminerons pour chaque chargement le coefficient de répartition résultant.

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

n

Ka’moy =

Avec n nombre de charges.
Pour les charges réparties la valeur du coefficient sera déterminée comme suit :

S
Kamoy = 7

Avec S aire du graphe sous la largeur chargée, et [ largeur chargée.

La surface S sera calculée par la méthode des trapezes. Mais on peut aussi tracer la ligne
d’influence par AUTOCAD et le logiciel calcule la surface facilement.

Les résultats relatifs aux six poutres sont détaillés dans les tableaux qui suivent :

L.1.1.1. . Systeme de charge A(L)
Cas 1 :une voie chargée

1,15714
4,64 3,5 1,32571
4,85 3,5 1,38571
4,78 3,5 1,36571
4,48 3,5 1,28
4,11 3,5 1,17429

Cas 2 :deux voies chargées



7 1,1571429
8,07 7 1,1528571
7,54 7 1,0771429
6,74 7 0,9628571
5,9 7 0,8428571
5,04 7 0,72

I.1.1.2. Systéme de charge Bc :

Cas 1 : un camion disposé transversalement

1,10225

1,182 1,414 1,298
1,524 1,372 1,448
1,7073 1,2582 1,48275
1,8426 1,0775 1,46005
1,9067 1,6819 1,7943

e KI pour position de I’essieu
e K2 pour position de I’essieu

Cas?2 : deux camions disposée transversalement

1
2

1,2731 1,2694 | 1,2694 | 1,18583
1,182 1,414 1,362 1,08 1,2595
1,524 1,372 1,279 0,85 1,25625
1,7073 1,2582 | 1,1235 | 0,642 | 1,18275
1,8426 | 1,0775 | 0,9885 | 0,477 1,0964
1,9067 | 1,6819 | 0,7528 | 0,303 1,1611

I.1.1.3. Systéme de chargeBt :
Cas 1 : un tandem disposé transversalement

1,26

1,12

1,2524

1,39142

1,32191

1,47

1,37

1,42




1,68 1,18 1,43
1,74 1,01 1,375
1,73 0,83 1,28
Cas2 : deux Tandems disposés transversalement

1,26 1,1925

1,2524 1,39142 1,37 | 1,03 | 1,26096
1,47 1,37 1,28 | 0,8 1,23
1,68 1,18 1,05 | 0,59 1,125
1,74 1,01 0,86 | 0,41 1,005

1,73 0,83 0,68 | 0,25 0,8725

I.1.1.4. Systéme
de charge MC120.

I.1.1.5. systéme de
charge D240

I.1.1.6. systéme de
charge St

1,178125 0,64
3,22 3,2 1,00625 2,19 3,5 0,625714286
2,54 3,2 0,79375 2,69 3,5 0,768571429
1,86 3,2 0,58125 3,61 3,5 1,031428571




1,36

3,2

0,425

0,89

3,2

0,278125

4,42

3,5

1,262857143

5,45

3,5

1,557142857




RESULTATS DE MODELISATION




Modélisation d’un seul travée étude transversal.




La poutre la plus solicitié

L’effort tranchant.




Le model d’une seul poutre

Le moment fléchissant sous le poids propre

Le moment fléchissant sous le poids propre (poutre +dalle)

Le model d’une tranche suspendue de la dalle

Le poids propre

232
3EX
%
i
]
03

{
boobbsb 00000
3288288330 o

NNNa

0~

1. PN/
Cas: 1 (PP)

g



La charge D240

Mx OkNm
Max= 0.0
Min= 0.0

—_— =====—===—==u=
—— -
[ —= M o
525
¥ ST Fony 350
{ ) 2 )
i g/ 175
0.0
| =1.75
.
525
= -7.00
875
-10.50
(- -11:19
M1, [kNm/m]
Cas: 3 (D240) Composante 12/24

La charge MC120

Mx OkNm
Max= 0.0
Min= 0.0

M ’_1;%’ 5.37
= = e h"*’f’_- 480

3.60

£y 240
s RE, 120
0.0

., 5

-2.40

-3.60

480

| -6.00

720
L ICP9

M1, [kNm/m]
Cas: 4 (Mc120) Composante 12/24

La modélisation de chevétre

Moment fléchissant a la combinaison 1’Etat Limite Ultime.

2

WMy 100KkNm

| |

| | I ‘ : : ' ! I 'Max=283.68
! ! ! ! 'Min=-443.78

[ i R 3 ; 3 S .f'_\ AR ; : : O  ERT (T

T ENORORO, ®®O ® © G, &)

Moment fléchissant a la combinaison 1’Etat Limite de service.



L’effort tranchant.

Le mur frontal (Mxx , Myy)




Ferraillage obtenue par robot
expert




Ferraillage de mur frontal

Calcul de Section en Flexion Composée

1. Hypoth¢éses:

Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

Calcul en poutre

2. Section:

——
l_ By

T— Ay

=1 b

b =100.0 (cm)
h =160.0 (cm)
d;=5.0 (cm)
d,=5.0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN)
1. ELA 769.51

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ag; = 16.0 (cm2)
Section minimum  Ag i, = 14.5 (cm2)
Théorique p =0.12 (%)
Minimum Pmin = 0.10 (%)

Analyse par Cas:

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

Pas de prise en compte des dispositions sismiques

M (kN*m)
1944.25

Section théorique

CasN°1: Type ELA  N=769.51 (kN) M =1467.12 (kN*m)

Coefficient de sécurité:  1.00 Pivot: A
Position de I'axe neutre: y =10.5 (cm)
Bras de levier: Z=150.8 (cm)

Déformation de I'acier: g, =10.00  (%o)
Déformation du béton: g, =0.72 (%0)
Contrainte de l'acier:

Tendue: o, =500.0 (MPa)

A, =0.0 (cm2)



Ferraillage des futs

Calcul de Section en Flexion Déviée Composée

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 27.0 (MPa)

e Fissuration préjudiciable

Acier: fe = 500.0 (MPa)

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques

e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

D =150.0 (cm)
d=5.0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN)
1. ELA 2381.62
4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique A, = 356.9 (cm2)
Section minimum  Aq in = 35.3 (cm2)

Théorique p =2.02 (%)

M, (kN*m) M, (kN*m)

7752.95 7091.45

Section maximum A ., = 883.6 (cm2)



Minimum  pin = 0.10 (%)

Analyse par Cas:

Cas N°1: Type ELA

Coefficient de sécurité: 1.00

Position de l'axe neutre: y =49.3

Bras de levier:

Déformation du béton: ¢, =3.50

Déformation de l'acier: ¢,=6.78

Contrainte de l'acier:

Tendue:

Comprimée: o' = 500.0

Z=1215

maximum ppax = 5.00 (%)

N = 2381.62 (kN) M, = 7752.95 (kN*m)

Pivot: B
(cm)
(cm)
(%)
(%)

o, =500.0 (MPa)

(MPa)

Ferraillage du chevétre

M, = 7091.45 (kN*m)

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 27.0 (MPa)

2. Section:

Y‘ Aisq
I

51 b

b =100.0 (cm)
h =120.0 (cm)
d; =3.0 (cm)
d, =3.0 (cm)

3. Moments appliqués:

Fissuration préjudiciable

Pas de prise en compte des armatures comprimées
Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

Acier: fe = 500.0 (MPa)



IVlmax (kN*m) IVlmin (kN*m)

Etat Limite Ultime ( fondamental ) 353.01 -700.33
Etat Limite de Service 262.81 -521.38
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique A = 12.3 (cm2) Section théorique Ag, = 19.1 (cm2)
Section minimum  Ag i, = 12.3 (cm2)

théorique p =0.27 (%)

minimum Pmin = 0.11 (%)

Analyse par Cas:

CasELU M,, =353.01 (kN*m)  M,,,=-700.33  (kN*m)

Coefficient de sécurité:  0.88 Pivot: A
Position de I'axe neutre: y =0.0 (cm)
Bras de levier: Z=117.0 (cm)

Déformation du béton: g, =0.03 (%0)
Déformation de I'acier: g, =10.00  (%o)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434.8 (MPa)

Cas ELS M, =262.81 (kN*m) M,.in, = -521.38 (kN*m)
Coefficient de sécurité:  0.68
Position de I'axe neutre: y = 0.6 (cm)

Bras de levier: Z=116.8 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 2.1 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 21.0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =29.3 (MPa)
Contrainte limite de I'acier:
Osiim = 250.0 (MPa)
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