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1 INTRODUCTION générale

Le Génie civil représente I'ensemble des techniques concernant les constructions
civiles. Le domaine d'application du génie civil est tres vaste ; il englobe les travaux
publics et le batiment. Il comprend notamment :

- Les gros ceuvres en général, quelque soit le type de construction ou de batiment.

- Les constructions industrielles : usines, entrep6ts, réservoirs, etc.

- Les infrastructures de transport : routes, voies ferrées, ouvrages d'art, canaux, ports,
Tunnels, etc.

- Les constructions hydrauliques : barrages, digues, jetées, etc...

- Les infrastructures urbaines : ponts, égouts, etc...

-Les gratte-ciel

D’une fagon générale, on appelle Un pont une construction qui permet de franchir une

dépression ou un obstacle (cordeau ; voie de communication ; vallée ; etc.) en passant par-
dessus cette séparation. Le franchissement supporte le passage d'hommes et de véhicules dans
le cas d'un pont routier ou d'eau dans le cas d’un aqueduc. Les ponts font partie de la famille
des ouvrages d’art et leur construction reléve du domaine du génie civil.
Cette définition est un peu imprécise dans la mesure ou elle ne se référe a aucune notion de
dimension, de forme ou de nature de 1’ouvrage. Pour les petits ponts hydrauliques, on parle
couramment de ponceaux ou de dalots. A I’inverse, on emploic de préférence le terme de
viaduc lorsque il s’agit d’un ouvrage de grande longueur possédent de nombreuses travées et
généralement situé en site terrestre. De méme, une buse est un ouvrage de franchissement que
I’on ne désigne jamais par le terme de pont, méme si 1’ouverture est de dimension respectable.
En fin, certaines tranchées couvertes répondent a la définition d’un pont.

Il peut étre mobile ou (pont levant) ou pont tournant
Un pont provisoire peut aussi étre constitué par des
Bateaux spécialiseés (pont de bateaux).

L’évolution de la technologie des ponts peut étre divisée en deux périodes: la période
romaine et la période contemporaine.

e La période romaine: L’empire romain, qui occupait la majeure partie de
I’Europe, maitrisait les techniques de construction. Le pont représentatif de
cette période était le pont en arc en plein cintre. Le matériau de construction de
base était la pierre. Pendant plus de 2 000 ans, la conception des ponts n’a pas
connu d’évolution.

e La période contemporaine a commencé avec la révolution industrielle, lorsque
le développement des échanges commerciaux a nécessité la construction d'une
grande quantité de réseaux de chemins de fer, de routes et de ponts et ou
parallelement les connaissances théoriques ont fait des progrés considérables.
Cette période a commencé il y a pres de 200 ans. Elle est marquée par le

( ., )
S
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développement des ponts en béton arme puis en précontraint, des ponts
suspendus de grandes portée et des ponts a haubans, qui ont tous été rendus
possibles avec l'introduction de l'acier.

La forme des ponts évolue en fonction du matériau disponible. Jusqu’au XXI° siécle,
deux matériaux ont principalement influencé la forme : la pierre et 1’acier. De nouveaux
matériaux issus de 1’industrie de la construction ont été introduits et les méthodes et moyens
de calculs ont évolué. Des prototypes de ponts ont été construits avec un béton a ultra hautes
performances possedant une résistance a la comprission pouvant aller jusqu’a 200 MPA. Des
ponts ont également été construits avec des matériaux composites, assemblages de résines et
de fibres de carbone, pouvant résister a des efforts extrémement élevés. Des formes nouvelles
sont apparues. L’histoire des ponts est en continuelle évolution.

Cinq classes de ponts sont définies selon leur structure : les ponts voutés, les ponts a
poutre, les ponts en arc, les ponts suspendus et les ponts haubanés. Des critéres spécifiques
conduisent pour chacune de ces classes a définir une typologie qui lui est propre. Le matériau
utilisé est un des critéres de différenciation communs a I’ensemble des classes. Selon le
matériau, les modes de conception, de construction, de surveillance et d’entretien seront
différents. Chaque type de pont est adapté a une plage de porté, les ponts suspendus
permettant les plus grandes portées.

Si les ponts ont connu une magnificence pendant la période romaine, leur aura disparut avec
I'effondrement de I'empire romain. Le pont devient alors un ouvrage d'artisan, construit par
reproduction de modeles et de méthodes éprouves. Avec le progrés dans la connaissance des
sciences physiques et celle des matériaux, le pont devient un ouvrage d’art grace aux
ingénieurs. Les architectes enfin, avec des contraintes techniques aux limites repoussées,
peuvent aujourd'hui laisser libre cours a leur imagination pour créer des ceuvres d'art.

La construction des ponts est devenue indispensable pour franchir de nouvelles voies
de communication, infranchissables de maniére simple ou dangereuse pour les usagers.

La conception d’un pont doit satisfaire a un certain nombre d’exigences puisqu’il est
destiné a offrir un service d’usagers. On distingue les exigences fonctionnelles qui sont
I’ensemble des caractéristiques permettant au pont d’assurer sa fonction d’ouvrage de
franchissement, et les exigences naturelles qui sont I’ensemble des éléments de sont
environnement influents sur sa conception.

2- Présentation du projet :

La construction de la nouvelle gare de Bordj Menaiel oblige a construire un nouvel
échangeur qui permet de rétablir les connexions entre la CW123 et la RN 12 ainsi qu’établir
les acceés routiers a la nouvelle gare.

Ce nouvel échangeur implique la construction de deux nouveaux ouvrages, les ponts
routes 15.9 et 16.3, tenant en compte les nouvelles contraintes imposées par la construction de
la plateforme de la voie ferrée.
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La construction du nouveau chemin de fer implique la construction d’un nouvel
ouvrage (pont route 15.9) en tenant compte de nouvelles contraintes. Actuellement, la
circulation sur la RN12 ainsi que sur la CW123 est trés importante.

Le Pont Routier du PK 15+962 a une longueur de 58.0 m et il est formé par un tablier en
poutres précontraintes « double T » de deux travées isostatiques de 29.00 m de portée
chacune.

La section transversale du tablier a une largeur totale de 17.40m qui permet de maintenir
deux chaussées de circulation en chaque direction et des trottoirs
(1.70+2x3.50+2x3.50+1.70m). La dalle de compression a une épaisseur minimale de 0.25m et
suit la géométrie de la route avec une pente de 2.50 %. Le tablier est droit en plan et il
s’appuit sur les culées et piles intermédiaires par moyen des appareils d’appui en néopréne
frété. Les culées et piles sont en béton armé et leurs fondations profondes sont constituées
De pieux de 1.20m de diametre.

3- Conception générale :

La conception d’un pont doit satisfaire & un certain nombre d’exigences, puisqu’il est
destiné a offrir un service a des usagers. Dans chaque cas, le choix du type d’ouvrage dépend
des contraintes imposées dont les principales sont de deux sortes :

4- Données naturelles :
4-1- Données géotechniques :

Le site retenu pour I’implantation de cet ouvrage est situé a Bourdj Menaiel & environ
20kms au Nord de la ville BOUMERDES a une altitude moyenne de 90m.

Du point de vu géologique et selon la carte de BOUMERDES, cette région est caractérisée
par des argiles

La compagne de reconnaissance géotechnique, comporte 1’exécution les essais suivants :

» Deux (02) essais de sondages carotte notés Sgc.5 et Sgc.6 et réalisés aux droits des
culées, de 20.00 m de profondeur.

» Quatre (04) essais de pénétration dynamique notés K1 a K4 poussés jusqu’aux
refus a I’aide du pénétrometre automatique > BORRO .

» Trois (03) essais pressiometriques réalisés au droit du sondage SP.1 correspondant a
la culée N°1.

» Un piézométre a par ailleurs été posé au droit du sondage SN.2 pour suivre et
controler une éventuelle remontée d’eau dans le sol.
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4-2- Données climatiques :

4-2-1- L a Température :

Les effets de variation de la température sont évidemment pris en compte dans le calcul
des structures, ils entrent en action dans le dimensionnement du joint de chaussée et des
appareils d’appuis.

4-2-2- La Neige :

Les effets de la neige ne sont pas pris en compte dans les calculs des ponts, mais ils
peuvent intervenir dans quelque cas particulier (ouvrage en phase de construction)
4-2-3-LeVent:

Les efforts engendrés sur les structures par le vent, sont fixés par I’actuel réglement des
charges (fascicule 61, titre 1)

4-3- Donnee sismologique :

Un séisme et une succession de déplacement rapides imposés a la fondation d’un ouvrage on
I’appelle aussi accélération a la base. Sur un ouvrage rigide, les efforts sont identiques a ceux
d’une accélération uniforme présentant une composante horizontale de direction quelconque
et une composante verticale.

La réponse dynamique de la structure sous I’action des charges dues au séisme est évaluée en
accord avec I’Eurocode 8 partie 1-1 et partie 5.

L’Eurocode 8 (partic 1-1) contient les prescriptions fondamentales et les criteres de
conformité a ces prescriptions, applicables aux batiments et aux ouvrages de génie civil en
zone sismique. De plus, cette partie contient les reégles permettant la représentation des actions
sismiques et leur combinaison avec d'autres actions.

Selon la carte des zones sismiques de L’ Algérie (voir « Régles parasismiques applicables au
domaine

des Ouvrages d'Art - RPOA 2008, arrété du 27 juin de 2009 »), I’ouvrage d’art est situé dans
la zone Ilb (Wilaya de Boumerdes, Commune d’Isser, Bordj Menaiel et Nacir

==
Algen

-mus ue

!zous na

Figure 2: Zonification sismique
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5- Données fonctionnelles :

Les données sont fixées par le maitre de 1’ouvrage, on distingue :
e Les données relatives a la voie portée qui sont : Le tracé en plan, le profil en long et le
profil en travers
e Les données relatives a I’obstacle franchi qui sont : Les gabarits et les ouvertures

Le Pont Routier du PK15+962 se trouve dans une zone d’activité sismique, par conséquent,
les accélérations du terrain (zone type IIb, pont d’importance 2, ag=0.25g, d’accord avec la
(RPOA 2008) sont importants qu’elles conditionnent les dimensions de structure.

Les contraintes des culées prennent en compte la rigidité de la culée et celle de la terre de
remblais située derriere la culée. Dans les culées on considére une ouverture de 50 mm (sans
considérer I'épaisseur de la bande élastomére) dans la direction longitudinale. En raison de cet
espacement, ces contraintes ont un comportement non linéaire. Etant donné que nous utilisons
une analyse dynamique linéaire, nous devons évaluer la rigidité effective des culées.

En prévision d’un bon comportement face aux actions sismiques non prévues, les piles seront
armées avec des critéres de confinement et de capacité pour éviter dans tous les cas des
ruptures fragiles.
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1- Choix et type douvrage :

L’objectif est de déterminer le type d’ouvrage le plus économique capable de
satisfaire le mieux possible & toutes les conditions imposees.

Il faut pour cela connaitre a la fois I’ensemble des contraintes a respecter et
I’ensemble des types d’ouvrages qui peuvent étre envisagés.

La comparaison de ces deux ensembles permet de retenir la solution ou les solutions
qui apparaissent a premiere vue comme les meilleures et qui feront ensuite 1’objet
d’études plus approfondies ¢’est une opération de synthese dans laquelle interviennent
de nombreux paramétres et qui fait essentiellement appel au jugement et a
I’expérience de I’ingénieur.

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

» profil en long de la chaussée
position possible pour les appuis

la nature du sol
le gabarit a respecter
la bréche de I’ouvrage

YV VYV

2- Comment procéder au choix :

Les différentes conditions imposées conduisent suivant les cas a diverses
conclusions :

Il n’y a aucun type d’ouvrage qui puisse satisfaire toutes les conditions, ceci se
produit notamment lorsqu’il n’y a pas assez de hauteur pour le tablier entre le
gabarit a respecter et la cote fixée pour la chaussée. Dans ce cas, il faut modifier les
conditions de base : soit en surélevant la chaussée éventuellement au moyen de
passages dénivelés aux extrémités, soit en obtenant une dérogation aux dimensions
réglementaires des gabarits.

Plusieurs types d’ouvrages peuvent étre envisagés, la position des appuis est fixée de
facon précise et obligatoire par les conditions naturelles et les contraintes a respecter
on voit dans la récapitulation précédente que pour certaines gammes de portées
plusieurs types de ponts peuvent étre retenus par exemple pour des portées de
I’ordre de 100m, on peut hésiter entre un pont en béton armé-béton précontraint et
un pont métallique.
Trois variantes sont envisagées :

» Variante N°1 : pont mixte

» Variante N°2 : pont construit en voussoirs préfabriqués

» Variante N°3 : pont a poutre en béton précontraint par post-tension.




Chapitre Il : | [CONCEPTION]

2-1- Variante N7 .

Pont mixte :( pont mixte a poutre de 2 travées de 29 m)

L’appellation de « pont mixte » recouvre des conceptions trés variées,
principalement liées au nombre et a la nature des poutres métalliques.

Les ponts a poutres constituent la grande majorité des ponts métalliques, en effet,
ils couvrent une large gamme de portées, les poutres peuvent étre placées sous la
chaussée (Pont a poutres sous chaussees), on distingue les poutres en | a ame pleine,
les poutres caissons, les poutres en treillis.

Actuellement, ce sont les poutres en | les plus utilisées car leur fabrication est
relativement simple.

La gamme usuelle des poutres métalliques est de 25 a 90m environ pour les travées
indépendantes

2-1-1- Pré-dimensionnement de la poutre :

a) Nombre de poutre : le nombre de poutres est déterminé par le rapport entre la
(Lu) largeur du tablier et (M) ’entre axe  dans notre cas :

N=Lu/A=17.4/3=5.8 N = 6 poutres
b) Elancement de poutres : 1’élancement économique (hauteur de la poutre) est de

L/25 ce qui nous donne h =1,2m, (avec L =29 m) L :longueur de la travée
c) Epaisseur de I’Ame des poutres : L’épaisseur de I’ame de la poutre maitresse
doit respecter les Cing conditions suivantes :
Résistance a la corrosion.
Résistance au cisaillement.
Flambement.
Fatigue.
Voilement.
On considérant ces quatre criteres, nous allons dimensionner 1’dme des poutres
a mi travée et sur appui, sachant que I’épaisseur en travée varie entre 8 et 14mm et ne
dépasse pas 20mm sur appui donc nous prendrons :

» Une épaisseur de 10mm a mi travée
> Une épaisseur de 20mm sur appui

YV VYV VY

d) Semelles : les semelles sont déterminées par les efforts au bétonnage et en

exploitation par des conditions :
> De resistance.
> D’instabilité.

e Semelle supérieure en travée :

La largeur de la semelle varie entre 200mm et 500mm et 1’épaisseur entre 12
et 40mm, on prendra donc :
- Une largeur de 200mm
- Une épaisseur de 15mm
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e Semelle supérieure sur appui :
La largeur de la semelle est fixée entre 400 et 900mm et I’épaisseur entre 20 et 40mm,

on prendra donc:

- Une largeur de 400mm
- Une épaisseur de 20mm

e Semelle inférieure en traveée :
La largeur de la semelle est fixée entre 300 et 600mm et 1’épaisseur entre 20 et 40mm,
on prendra donc:
- Une largeur de 300mm
- Une épaisseur de 30mm

e Semelle inférieure sur appui :
La largeur de la semelle est fixée entre 600 et 1000mm et I’épaisseur entre 30 et
60mm, on prendra donc :
- Une largeur de 600mm

- Une épaisseur de 30mm ) 200mm
t | 115mm
~|10mm
120mm -
I30mm
) 300mm .

Fig.1 Coupe transversale de la poutre a mi travée

400mm R

1 | | IZOmm

[20mm

120mm

I30mm

600mm

Fig. .2 Coupe transversale de la poutre sur appui
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2-1-2- Les avantages et Les inconvénients de la poutre :

a) Les avantages :
- La possibilité de franchir de grandes portées.
- La légereté, donc la diminution du nombre des poutres.
- La rapidité d’exécution globale.
- La précision dimensionnelle des structures.

b) Les inconvénients :
- Le probléme majeur des ponts mixtes est 1’entretien contre la corrosion et le
phénomene de fatigue dans les assemblages.
- La résistance et la stabilité de la structure en place doivent étre vérifiées a tous les
stades importants du montage, ainsi qu’un contréle strict sur le chantier.
- Demande des mains d’ceuvre qualifiées (surtout les soudeurs).
- Les poutres en | sont sensibles au déversement pour les ensembles des piéces de
pont.
- Stabilité des membrures de poutres qui ont tendance a flamber latéralement
lorsqu’elles sont comprimées.
- L’exigence de la surveillance avec des visites périodiques.

2-2- Variante V2: Ponts poussé construit en voussoirs préfabriqués :

Dans ce type d’ouvrage est réalisé dans les grandes portées, I’organe porteur est
constitué par un ou plusieurs caissons qui forment un profil fermé comprenant un
hourdis supérieur qui sert de dalle de couverture et des ames reliées entre elles a leurs
parties basse par un hourdis inférieur.

L’hourdis supérieur déborde des ames de rive par un élément de dalle en
encorbellement. La liaison entre les ames et les hourdis est renforcée par des goussets.

Dans les ponts a poutres caissons, on supprime généralement les entretoises
intermédiaires pour ne conserver que les entretoises sur appuis.

En plus de leur role de dalle de couverture, I’hourdis supérieur comme 1’hourdis
inférieur fonctionnent en tant que membrue comprimées ou tendues suivant le signe du
moment sollicitant la section considéree.

2-2-1- Pré dimensionnement du voussoir :

a) Elancements usuels pour les tabliers de hauteur constante :
L/25<h<L/20 onfixe h=1,3m (avec L= 29m).

b) Hourdis supérieur :
- Le choix de a = B/2 = 8.7m (avec B=17.4m la largeur utile).
- L’épaisseur de I’hourdis supérieur est comprise entre a/30 < es <a/25
Onfixe e =32cm
- La largeur b = (B —a)/2 =4.35m

11
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¢) Hourdis inférieur :
L’épaisseur inférieur est généralement entre 18 <e; <3® on fixe ;= 20cm
d) Epaisseur des ames :
Le choix d’épaisseur des ames dépend de celui du principe de cablage.
Et dépend aussi des différentes portees. Pour les portées inférieures a 50 e; = 36cm
0=1/20 a 1/10 par rapport a I’horizontale
a = 1/2 par rapport a la verticale

B=1740cm

v

b=435cm a=870cm b=435cm

v

A

\4

A
v
A

A
e,=32cm

h=130cm
a e,=36

4
e;=20cm
y

Fig. 2 .3 Coupe transversale du voussoir

2-2- Variante Vs pont a poutres en béton précontrainte par poste tension:(Pont

a deux travées de 29m de longueur)
La précontrainte est un traitement mécanique qui consiste a produire, dans un

matériau, avant sa mise en service, des contraintes s’opposant a celles produites par les

charges qui le solliciteront.
En béton précontraint, le traitement consiste a pré comprimer certaines zones du

béton, pour le rendre capable de résister aux charges extérieures (a la traction).

2-3-1- Pré dimensionnement de la poutre:

Le pré dimensionnement est fait selon le document « SETRA »
a) Elancement de la poutre : L/22<h<L/18 = 1,30< h< 1,61m

On fixe : h=1.30m

b) La largeur de la table de compression : 0,6 h<b<0,7 h; = 0,876 <b< 1,03
On fixe : b=1.03

c) Epaisseur de la table de compression : 10 <e <15cm, On fixe :e = 11.5cm
d) Largeurdetalon: 40 <L;<55cm, On fixeL; =55cm

Mais cette valeur peut étre modifié apres I’étude de la précontrainte.

12
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e) Epaisseur du talon et : On fixe e; = 15cm
f) Epaisseur de I’Ame en travée (bg) : 18 <by <25cm
On prend : by = 18cm
g) Epaisseur de ’Ame aux abouts d’appuis (bo) :
On prend : by= 55cm
h) Goussets : C’est I’angle disposé pour permettre d'améliorer la section et de
placer les armatures d’acier et les cables précontraints. Cet angle est fixé entre :
45° < <60°
e Gousset du talon : En travée : a3 =57°, e3=20cm
A I’appui il n’est ya pas de gousset
e Gousset de la table de compression:
» Entravee: oy =12°e;=6cm, ay=45°e,=10cm
= A DPlappui: oy =12° e;=5.5cm
1) Epaisseur de I’hourdis (la dalle) ho: 18 <hg <25, On fixe : hy = 25cm
j) Nombre de poutres : Nombre de poutres est déterminée par le rapport entre la
largeur et La espacement N =(La/}) +1
La : est I’entraxe entre les poutres d’extérieure et égale a 16.37m
A : est I’entraxe des poutres = 1,5< A <2,5m
Donc on prend: A=1,637m, N = 11 poutre

103cm
15cm  24cm 11.5cm
-«—> M
jv 5.5cm
:t 10cm
130cm 65cm
25cm 15cm
W 20cm
1
18cm
v v
55cm

Fig.4 Coupe transversale de la poutre a mi travé
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130cm

103cm
24cm W 11.5cm
: ‘: 55cm
r'y
113cm
v
55cm -

fig.5 Coupe transversale de la poutre sur appui

2-3-2- Les avantages et Les inconvénients de la poutre :

a) Les avantages :

- La possibilité d’assembler des éléments préfabriqués sans échafaudages.

- La possibilité de franchir de plus grandes portées qu’avec des ouvrages en béton armé.
- Les armatures a haute limite élastique utilisées en béton précontraint sont moins
chere a force égale que les aciers du béton armé.

b) Les inconvénients :

- La nécessité de fabriquer du béton plus résistant principalement avant 28 jours.
- L’obligation d’attende que la mise en tension soit faite pour pouvoir décintrer

ou décoffrer.

- La nécessaire pour disposer d’un personnelle qualifié pour la vérification de la pose

des gaines et cables et pour la mise en tension des cables.

2-4- Analyse multicritere .

Pont en voussoir

Pont a poutre en béton précontrainte

Pont mixte préfabriqué (2 travées)

Economie chére treés chére moins chere
Entretien tres difficiles facile Facile
Esthétique mauvaise bonne Bonne
Exécution facile difficile Facile
Délais (chantier) 6 Mois 13 mois 9 mois

Tab.Il.1 : Tableaux d analyse des variante
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2-5- Critiques et conclusion :

a) Pour le pont mixte : les points sensibles de cette variante sont :
« L’économie, entretien et esthétique».
e Pour I’économie : ce cas demande la préfabrication des poutres (soudure),
et le transport.
e Pour Pentretien : sera un probleme majeur pour ce type d’ouvrage,
nécessite un entretien périodique (peinture).
e Pour esthétique : mauvaise intégration par rapport au site.
b) Pour le pont en voussoir préfabrigué : les points sensibles de cette variante
sont : « L’économie, exécution et le délai ».
e Pour I’économie : procédure de réalisation colteuse.
e Pour I’exécution : nécessite des moyens importants et spéciaux et une main
d’ceuvres qualifiées.
e Pour le délai : délais important par rapport aux autres variantes.
c) Pour le pont a poutre en béton précontrainte : les six points de cette variante
sont favorables
Apres les mesures des différents points des trois variantes et en tenant compte des

données naturelles et économiques de ce projet, le choix s’est porté sur le pont a poutre
en béton précontrainte (2 travées) a travées indépendante

3- Conception des culées :

3-1- Généralité :
Les culées assurent la liaison entre le pont et les remblais (ou le terrain naturel), les
culées sont particulierement sensibles a une mauvaise conception, en cas de
comportement défectueux, les remédes sont rares et colteux. C’est pourquoi, on
s’oriente toujours vers un dimensionnement raisonnablement surabondant.

3-2- Fonction des culées :
Une culée bien congue doit satisfaire a toutes les exigences de la fonction culée,
qui se décompose en une fonction mécanique et une fonction technique.

3-2-1- Les fonctions mécanigues :
Les caractéristiques de la fonction mécanique sont :

e Une transmission des efforts au sol de fondation.

e La limiation des déplacements horizontaux en téte, de fagon a ne pas géner le

fonctionnement des appareils d’appui.

e La limitation des déplacements verticaux (tassements).
Pour cela il faut une bonne transmission des efforts au sol de fondation il faut
comprendre une répartition aussi équilibre que possible des efforts dans les diverses
parties de la culée, essentiellement sous charge permanente car les effets des actions
variables sont souvent faibles devant les charges permanente.
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3-2-2- Les fonctions technigues :
La fonction technique d’une culée se caractérise par le fait que :
e 1’0on acceéde souvent par elle a I’intérieur de I’ouvrage.
e L’en peut étre amené a lui associer une chambre de tirage lorsque les conduites
ou les canalisations passent a I’intérieur du tablier.

3-3- Choix du type de culée :

Deés le stade des premiéres études, le projeteur doit chercher a s’orienter vers
des culées enterrées, qui sont les plus économiques, les plus faciles a exécuter et les
plus sures. Si au cour des retouches successives, pour des raisons ou pour une
autre, il lui parait souhaitable de limiter la longueur du tablier, il pourra
alors envisager des culées remblayées a condition que leur hauteur totale ne
dépasse pas 10m.

Dans notre ouvrage la hauteur des culées sont de 1’ordre de 4,5m, et notre ouvrage
est en remblai donc il est préférable de choisir les culées remblayées.

3-3-1- Culée remblayee :

La culée remblayee est constituée par un ensemble de murs ou voiles en béton
armé. Sur 1'un d’entre eux, appelé mur de front, s’appuie le tablier de I’ouvrage, les
autres sont les murs latéraux, appelés murs en aile ou en retour selon leurs positions
par rapport a I’axe longitudinal de I’ouvrage.

Fig.6 Vue panoramique d’une culée remblayée
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1) Mur garde gréve.

2) Muret cache.

3) Corbeau arriére.

4) Mur de front ou frontal.

5) Mur en retour (mur en aile).
6) Dés d’appui.

7) Semelle.

8) Pieu.

3-3-2- Pré dimensionnement de la culée remblayée:
a) Le mur de front:

Le mur de front est un voile épais dont I’épaisseur courante varie de 0,8 a 1,2m
selon la hauteur. Cette épaisseur est généralement surabondante sur le plan
mécanique, mais il convient de viser une certaine robustesse et une certaine rigidité
pour que la culée fonctionne dans de bonnes conditions. D’une maniéere générale, on
cherchera autant que possible a centrer la descente de charge verticale du tablier dans
I’axe du mur de front. Le débord du nu du mur par rapport au nu des appareils
d’appui ne doit pas étre inférieur a 20cm.

L’épaisseur du mur ne doit pas étre supérieure a celle de la semelle pour assurer
I’encastrement.
On fixe I’épaisseur du mur est de 1.2m.

b) Les murs en retour :

Les murs en retour sont des voiles d’épaisseur constante sauf, éventuellement, en
partie supérieure pour l’accrochage des corniches ou la fixation d’éventuelles
barriéres, ils sont encastrés a la fois sur le mur garde gréve, le mur de front et la
semelle dans sa partie arriere. La longueur de la partie libre ne doit pas dépasser 7 a
8m.

L’épaisseur des murs en retour est dimensionnée par des considérations de résistance
mécanique. Elle varie entre 30cm et 50cm.
On prend 50cm.

Longueur du mur en retour se mesure d’apres la pente du matériau utilisé pour le
remblai, donc on trouve une longueur : L = 9,30m.

c) Mur garde greve :

Le mur garde gréve a pour fonction de séparer physiquement le remblai de
I’ouvrage. Il s’agit d’un voile en béton armé, construit aprés achévement du tablier
(pour faciliter le lancement de travées métalliques ou la mise en tension de
cables de précontrainte) par reprise de bétonnage sur le sommier. Il doit résister aux
efforts de poussé des terres, aux efforts de freinage dus a la charge d’exploitation
et aux efforts transmis par la dalle de transition.

d) Sommier d’appui :
Le sommier d’appui est I’é1ément sur lequel repose I’about du tablier. Dans le cas
de culées remblayees, il est intégré au mur de front. Sa surface doit étre aménagée de
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facon a permettre :
- I’implantation des appareils d’appui.
- La mise en place de vérins pour changer ces derniers s’il y a lieu ou pour
procéder a des mesures de réactions d’appui.
- Assurer I’évacuation des eaux, du moins en phase de construction du tablier.
Donc on donne généralement une pente d’au moins 2% a 1’arase supérieur du
sommier et on recueille les eaux dans une cunette realisée contre le mur garde
gréve
L’épaisseur du sommier pour un tablier de portée modeste est de ’ordre 0,2 a
0,7m, si les éléments porteurs sont sous les appareils d’appuis, si les éléments
porteurs sont décalés son épaisseur est de I’ordre 0,9 a Im.
Pour ce cas I’épaisseur du sommier est = 0.2m.

e) Dalle de transition :
La dalle de transition servira pour le passage du milieu élastique (route) a
un milieu rigide (ouvrage).
Longueur de la dalle de transition se mesure d’apres la pente du matériau utilisé pour
le remblai donc on trouve une longueur : L =9 m. L’épaisseur: ¢ = 0,3m

Réservation/koints de chaussée

KN
K Mur garde gréve
d e |
Dalle|de transition f
4d,tf_7 1 h’ \

Sommier d'appui

Fig.7 Dimensionnement de téte de culée
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d > 5cm. —> Onfixe: d=10cm

e = max (30cm, h/8), h=1.9m — on fixe:

e=30cm h’ > 25cm. —> Onfixe: h’=25.2cm
d’>20cm —> Onfixe: d’=35cm

Remarque :
On note I’ajout de deux plots parasismiques de (50x50 cm?) entre la poutre de

rive et celle qui la précéde pour éviter le déplacement des poutres vers 1’extérieur
en cas de séisme.

4- Conception des piles :

4-1- Généralité :

La définition des appuis d’un ouvrage est une des options fondamentales du
projet. Cette définition est indissociable de celle de 1’ouvrage dans son ensemble.
Le choix ne peut se faire que progressivement, ou itérativement; il résulte d’une
vaste synthése englobant :

> La nature et le mode de construction du tablier.
> Les contraintes naturelles du site.

» Les contraintes fonctionnelles du projet.

Les piles sont des appuis intermédiaires qui transmettent les efforts dus au
tablier jusqu’au sol de fondation. Les piles peuvent jouer un réle plus au moins
important dans le fonctionnement mécanique du tablier & savoir si ce dernier
est simplement appuyé, ou partiellement ou totalement encastré. Elles sont
caractérisées  par le fait qu’elles soient & l'air libre sur la grande partie de leur
hauteur.

On peut classer a deux familles:
> Les piles constituées des éléments larges (voiles).

» Les piles constituées des éléments minces (poteaux ou colonne).

4-2- Les piles :

Elles sont généralement préférables pour les ouvrages courants aux appuis a base
de colonnes ou de poteaux et elles sont plus favorables mécaniquement. Piles
poteaux ou colonnes:

Elles peuvent étre libre en téte si elles sont placées au droit des descentes de
charges par l'intermédiaire des appareils d'appuis, ou liées par un chevétre dans le
cas contraire.

4-2-1- Critéres de choix des piles:
Le choix du type des piles fait appel a quatre critéres:

v' Criteres géométriques.

v" Critéres mécaniques.
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v Critéres économiques.
v" Critéres esthétiques.
Cet ouvrage franchit une AUTOROUTE, donc on a opté pour une pile
portique pour les raisons suivantes :
- Cette solution permet de gagner du poids et de poser les poutres sur le chevétre
qui transmet les efforts au sol par les fats puis la semelle.

Remargue :
On note 1’ajout de deux plots parasismiques (50x50 cm?) entre la poutre de rive et

celle qui la précede pour éviter le déplacement des poutres vers 1’extérieur en cas
de séisme.

4-2-2- Pré dimensionnement des éléments de la pile :
a) Dimension du chevétre :

Les poteaux peuvent étre libres en téte s’ils sont placés au droit des descentes
de charges par I'intermédiaire des appareils d’appuis, ou liés par un chevétre
dans le cas contraire. La présence d'un chevétre devient obligatoire, car il joue
un réle actif de transfert des descentes de charges et éventuellement des efforts
horizontaux transmis par le tablier « freinage, séisme ...», il permet
également de placer des vérins pour soulever le tablier en cas de changement
des appareils d appui, opération qui peut étre rendue difficile si I'on ne dispose
que de la surface offerte par les colonnes ou poteaux.

L "épaisseur du chevétre est déterminée par la condition suivante

hc<1,25ht (avec ht=1,78m hauteurs du tablier)

On fixe hc=1,2m
La largeur du chevétre est donc de I’ordre de 2m

b) Dimension d’un fut :
Le dimensionnement des fts des piles fait appel a trois critéres:
v"Un critére de résistance mécanique.
v"Un critére de robustesse.
v Un critere esthétique.

Le nombre des éléments porteurs est lié au nombre des points d'appuis de la
structure, et les proportions des éléments porteurs doivent étre étudiées a partir
de perspectives réalistes.

Le diametre minimal du f(t est de 1,2m. Donc on fixe, e=4.8m
L’espacement entre deux fits est I’espacement entre deux points d’appui.
Donc lavaleur de L1 /L2 varie de 0,22 0,5,

Tel que : L1 est I’entraxe de rive.
L2 est I’espacement entre les deux axes de fQts.
OnalLl=1.925m,
Et:L2=1.637/0,4
Donc : L2=4.08m, L’ espacement entre les deux axes de fiits.

20

——
 —



Chapitre Il : | [CONCEPTION]

5- Les fondations :

Lorsque la capacité du sol de surface est trop faible, les tassements prévus
sont préjudiciables a la construction, on fait appel a des fondations profondes.
Les fondations, sont celles qui permettent de reporter les charges dues a la
construction qu’elles supportent sur des couches situées depuis la surface
jusqu'a une profondeur variant de quelques métres a plusieurs dizaines de metres.

5-1- Classification des fondations :

5-1-1- Fondation superficielle :

Elles sont mise en ceuvre lorsque il existe dans le sol a faible profondeur une
couche suffisamment résistante pour supporter I’ouvrage. Actuellement, on
appel fondation superficielle toute fondation dont 1’encastrement dans le sol ne
dépasse pas 4 ou 5 fois la largeur B de la semelle.

5-1-2- Fondation profonde :

Lorsque il n’existe pas une profondeur acceptable un terrain de résistance
suffisante pour supporter la structure, il faudra ancrer plus profond, dans la
fondation profonde, on a deux types :

v Fondation par puits (semi profonde)

v Fondation par pieux (profonde) il y a : Les pieux qui travail par
frottement et des pieux résiste par pointe. Les pieux forés et les pieux
battus.

Dans notre cas on utilise les pieux profonds forés qui travaillent par frottement a
cause de notre mauvais sol.

5-2- Choix des pieux :
Le choix du type et du diamétre des pieux dépendra :
» De I’importance de 1’ouvrage.
» Des charges a supporter.
> Des caractéristiques du sol sous-jacent.
> De la configuration du terrain.

5-2-1- Choix du diamétre des pieux :

Le choix du diametre est important, puisque la largeur de la semelle, est
sensiblement proportionnelle et que le colt de cette derniere croit assez vite
avec ces dimensions. D’une fagon générale, le choix d’un grand diameétre est
meilleur que celui d’un foret de petits pieux parce que les pieux de grands
diamétres sont mieux contrdlables dans I’exécution.

La longueur des pieux aura une incidence non négligeable sur le diameétre
puisque les pieux doivent présenter une certaine rigidité, surtout s’ils risquent
d’étre soumis a des efforts parasites importants, en premiére approximation, pour
les pieux forés le diametre pouvait aller jusqu’a 2,5m, mais il ne faut pas descendre
en dessous d’un diametre minimal de 0,80m car la qualité du béton de périphérie est
inférieure a celle du béton central.

Donc, on fixe le diamétre a @ =1,2m
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5-2-2- Choix de I’entraxe des pieux :

Un espacement trop grand entre pieux a une forte incidence sur le volume
de la semelle de répartition. En revanche, un espacement trop faible présente des
inconvénients majeurs tant a 1’exécution (remontée ou rupture de pieux voisins
au battage), c’est pourquoi, il est communément admis qu’un entraxe varies de 2,5
a 3@ pour évité I’effet de groupe.

L’entraxe > 30. Donc I’entraxe est égal a 3,6m

5-3- Nombre des pieux :
Le nombre de pieux est déterminé d’aprés le rapport de sol (la portance des
pieux) et la décente de la charge ramenée par I’ouvrage.

5-4- Semelle de (iaison :

Quel que soit le systeme de pieux choisi, ces derniers seront toujours liaisonnés
en téte par une semelle, dont le réle est multiple, a la fois mécanique et fonctionnel.

La semelle solidarise I’ensemble des pieux, et permet de repartir
uniformément les efforts provenant du tablier.

Lorsque les pieux sont arases a un niveau voisin de celui des appareils
d’appui et s’ils se présentent sur 2 files, la semelle assure le transfert de
charge des appareils d’appui sur les pieux.

5-4-1- Dimensionnement de la semelle :

a) Lalongueur de la semelle :
La longueur de la semelle dépend de 1’appui, pour notre ouvrage on a les appuis
multiples, dans ce cas la longueur de la semelle dépend de la largeur de I’appui,
Ls =(n-0,2).e
Avec : n : est le nombre d’éléments porteurs, dans notre cas n = 3
e : la distance entre les axes : e = 4.08m
DoncLs =(3-0,2).4.8 =17.40m,

b) L’épaisseur de la semelle :
L’¢épaisseur de la semelle est généralement ¢gale a 1,20

hs>1,2 ® =1,44m On fixe : hs = 1,6m

c) Largeur de la semelle :

Elle dépend de I’arrangement géométrique du systeme de pieux, caractérisée
par le nombre de files et la distance entre axes des files, qui dépend elle-méme du
diameétre des pieux.

La largeur de la semelle sera : B > (3n-1) ® Avec n: le nombre de files
B= (3x2-1) x1.2=6m on fixe: B =5,8m

Ls
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Fig.8 Vue en plan De la semelle
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Fig.9 Coupe transversal De la fondation
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% 7 Introduction :
Le choix des matériaux de construction conditionne , en grande partie, la conception et le
calcul du pont.
On donne ici les caractéristiqgues du béton, des armatures et des aciers de construction en
relation directe avec le calcul et la conception suivant les régles BAEL91 BPEL91 modifié99,

Le pont et construis par la précontrainte :

Le béton posséde des propriétés mécaniques intéressantes en compression, alors que la résistance
en traction est limitée et provoque rapidement sa fissuration et sa rupture. La précontrainte
consiste a tendre les aciers constituant les armatures du béton, et donc a comprimer, au repos, ce
dernier. Ainsi, lorsque la structure est sollicitée, ces armatures s'allongent et le béton a tendance a
se décompresser sans toutefois se mettre en traction, puisqu'il était déja en partie comprimé.

Selon que cette tension appliquée aux armatures (appelé cable de précontrainte ou toron de
précontrainte) est effectuée avant la prise compléte du béton ou postérieurement a celle-ci, on
distingue la précontrainte par pré-tension et la précontrainte par post-tension.

La pré-tension :
La pré-tension (le plus souvent utilisée en batiment), les armatures sont mises en tension avant la
prise du béton. Elles sont ensuite relachées, mettant ainsi le béton en compression par simple effet
d'adhérence. Cette technique ne permet pas d'atteindre des valeurs de précontrainte aussi élevées
gu'en post-tension.

La post-tension:
La post-tension consiste a disposer les cables de précontrainte dans des gaines incorporées au
béton. Apres la prise du béton, les cables sont tendus au moyen de vérins de maniere a comprimer
I'ouvrage au repos. Cette technique, relativement complexe, est généralement réservée aux grands
ouvrages (ponts) puisqu'elle nécessite la mise en ceuvre d'encombrantes « pieces d'about »
(dispositifs mis en place de part et d'autre de I'ouvrage et permettant la mise en tension des cables).

1.Le béton :

Le béton est un matériau hétérogéne s’obtient en mélangeant dans des proportions
convenables, et de fagon homogene le ciment, le sable, le gravier, I’eau, et éventuellement des
adjuvants (SIKA). Il est facile a mettre en ccuvre dans un moule de forme quelconque, on dispose
pour cela d’un temps suffisant (une demi-heure a une heure). Il a des caractéristiques mécaniques
intéressantes est compatible avec d’autres matériaux, spécialement 1’acier est Il a une bonne
durabilité résiste beaucoup mieux a la compression qu’a la traction (résistance a la compression et
de I’ordre de 20 MPa a 50 MPa et a la traction de 2 a 5 MPa ) selon les prescriptions du BAEL
ou BPEL

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours qui est
notée feog.
Le béton est dosé & 400 kg/m? de ciment CPA 325.
Densité : la masse volumique du béton armé y =2,5 t/m®

Le béton destiné au béton précontraint ne difféere pas beaucoup de celui destiné au béton armé,

sauf qu’on I’utilise sous des contraintes plus €levées. Avec un ajout de cable permettant de réaliser
des structures beaucoup plus légeres. Donc de trés grand portée, la section est soumise a une
contrainte de compression qui équilibrera les contraintes de traction amenés par les charge (poids

propre)
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Le module d’élasticité longitudinale est élevé, pour réduire les déformations et les pertes de
tension des aciers.

Pour le béton précontraint, le dosage du ciment est de 1’ordre de 400 a 450 Kg/m3, et ces valeurs
peuvent atteindre 500 kg/m® (c. &. d 500 Kg de ciment pour 1 m*® de béton). Quant aux liants, les
plus utilisés pour la mise en ceuvre du béton sont les ciments portland artificiels C.P.A325.

% Caractéristiques mécaniques du béton

1.1 Résistance du béton

La valeur caractéristique du béton notee « f; » est choisie a priori compte tenu des possibilités
locales, et des regles de contr6le qui permettent de vérifier qu’elle est atteinte

Pour un béton &ge de J joursona: (B.A.E.L 91).
4 = 475 0m;
O+U83) 5 fe<40MP

J

fcj = m chS Si fczg >40MPA

/ Pour notre ouvrage la résistance a la comprissions

- Béton pour piles et culées C30/37.
Résistance caractéristique du béton en éprouvette cylindrique f; =30MPa.
- Béton pour semelles C25/30
Résistance caractéristique du béton en éprouvette cylindrique f;=25 MPa.

- Béton Dalle tablier C35/45

Résistance caractéristique du béton en éprouvette cylindrique f; =35MPa.
- Béton de propreté C15/20
Résistance caractéristique du béton en éprouvette cylindrique f;; =15MPa

j
fo=—"3
9 476+083j

-Beton Poutres précontraintes C45/55
Résistance caractéristique du béton en éprouvette cylindrique f,=45MPa.

\ - Mortier par base de nivellement appareil d’appui fc;> 50Mpa

j
fo=— 2 f
9 1.40+095j
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La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours notée « fyj » est conventionnellement
définie par la relation suivante :

Pour un béton &ge de J joursona:
f; =06+006 xf; (MPA). (B.A.E.L91).

Pour notre ouvrage la résistance a la traction
0.6+0.06x50 = 3.6 MPA
0.6+0.06x45 = 3.3 MPA
fios= | 0.6+0.06x35 = 2.7 MPA
0.6+0.06x30 = 2.4 MPA
0.6+0.06x25 = 2.1 MPA

0.6+0.06x15 = 1.5 MPA

1-2- Contraintes admissibles :

On se fixe valeur de contraintes qui ne peut étre dépassée en aucun point de 1’ouvrage, cette
Contrainte est appelée contrainte admissible.

1-2-1- Contrainte admissibles a la compression (E.L.U):

abe (MPa) ) Diagramme réel
7
foj "y
L ~~Diagramme
-~ /
el o réglementiaire
-~ h
Thu - d Jbc —contrainte de compression

Ebc=déformation unitaire

| dans le beton

du béton
Parabole Rectangle — fej=résistance caractéristigque
| | | | | | | | I | | A la compression 3 j jours
2% 3,5%0 ZDbe [%q)
Diagramme contrainte-défoarmation fhu=résistance conventionnelle
sous sollicitation de compression du b&wn ulime 4 la compression

Fig. II1.1 : Diagramme contraintes-déeformations du béton a PELU.

Le diagramme contraintes (onc) déformations (g,c) du béton a ’ELU
En générale on utilise le diagramme simplifié (idéalisé) dit « Parabole- Rectangle », et

( 1
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lorsqu'on a besoin d'une évaluation plus précise des déformations et a défaut de données
Expérimentales probantes, il est nécessaire d'adopter le diagramme réel.

fou = 0,85 f;/ 0. v (B.A.E.L91).

Le coefficient de sécurité 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 & 0.85 lorsqu’elle est inférieure a 1h.

1,5 en situations durables ou transitoires.

Yo =
1,15 en situations accidentelles.

D’ou : Pour notre ouvrage la contrainte admissibles a la compression (E.L.U) :

[28,33Mpa. en situation durable ou transitoire pour fes = 50MPa.
36,95Mpa. en situation accidentelle pour f,s=50MPa.

25,5Mpa. en situation durable ou transitoire pour fcos = 45MPa.

33,26Mpa. en situation accidentelle pour fs=45MPa.

fbu -
<19,83Mpa. en situation durable ou transitoire pour fes = 35MPa.
25,86Mpa. en situation accidentelle pour f,s=35MPa.

17Mpa. en situation durable ou transitoire pour fe,g = 30MPa.
22.17Mpa. en situation accidentelle pour f.,s = 30MPa.

\

1-2-2- Contrainte admissible a la compression (E.L.S):

0,5f,s ouvrage fini en service.

Op=
0,6 foug En construction. On situation accidentelle

1-2-3- Contrainte admissible a la traction :
On doit vérifier que les contraintes de traction du béton soient limitées
Selon les classes des ouvrages.

Classe | :

Aucune traction n’est admise sur I'ensemble de la section quelque soit le cas de la
charge et la présence de milieux trés agressif. En situation d’exécution, la traction est limitée a
0.7 fy.

Classe Il :
En situation d’exploitation, sous I'effet des combinaisons rares, aussi bien qu’en situation
de construction la contrainte de traction est limitée ftj dans la section d’enrobage et a 1.5 f;;
ailleurs.
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En situation d’exploitation, sous I'effet des combinaisons fréquentes la traction est nulle
dans la section d’enrobage.

En situation d’exécution, la traction est limitée a 0.7 f; dans la section d’enrobage et a 1.5 fj; ailleurs.

1-2-4- Contrainte admissible au cisaillement :

Les essais effectués sur des poutres précontraintes, soumises a des efforts de cisaillement ont mis en
évidence I'existence de deux modes de rupture de béton : o, précontrainte transversale
Ox précontrainte suivant x

> 1ére par fissuration pour laquelle la contrainte de cisaillement admissible est données par :

2
T 1=g,.0, +0.4fy (ftj +0y+0y)

» 2éme par compression cisaillement pour laquelle la contrainte de cisaillement admissible est
donnée par:

1'21 =0Ox. Ot +2ftj / (fcj) + (Osfq -Ox - 0-t) (ftj + 0+ 0-t)

La seconde formule est rarement prépondérante. Elle n’est utilisée que dans le cas d’élément soumis a de
fortes compressions longitudinales.

(Si ox+0:>0,4fy)
Avec: 7 =min(z, +7,)

En cas de traction donc le béton, on applique la 1% formule avec ox=0, et Comme il n'y a pas de

précontrainte transversale 0,=0

T21=0,4 ftj (ftj)

1-3 déformations longitudinales :

Elles peuvent étre calculées a 1’aide du « module instantané de déformation longitudinale (module
de Young) Ejj a j jours d’age déterminé a partir de sa résistance a la compression fj et on
distingue :

Module de déformation longitudinale instantanée du béton :
Pour des charges d’une durée d’application inférieure a 24 heures E; j=11000\/3 fcj

1-4 module de déformation longitudinale différée du béton :

Pour des charges de longue durée d'application en tenant compte du retrait et fluage, les
effets du fluage du béton rajoutent une déformation complémentaire qui est le double de la
déformation instantanée soit, en définitive une déformation totale triple.

E.j = 3700 3 \f¢; =1/3E;

L’indice « v » vient de Freyssinet, qui considérait qu’il s’agissait du module «vrai » du béton.
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1-5- Déformation transversale du béton :

Elle est donnée par la formule suivante :
G=E /2(1+v)

E : module de Young
v: Coefficient de Poisson.

1-6- Coefficient de Poisson :

Le coefficient de Poisson v représente la variation relative de dimension transversale d’une
piece soumise a une variation relative de dimension longitudinale. (c’est le rapport entre la
déformation
Longitudinale et transversale).

Le raccourcissement longitudinal induit une augmentation transversale.

At L,t :longueur et largeur de I’é1ément considéré.
V= At/t Al : La variation longitudinale de I’¢lément.
Al/l At : La variation transversale de 1’¢élément

Le coefficient v du béton pour un chargement instantané est de ’ordre de 0,3
mais il diminue avec le temps pour se rapprocher de la valeur 0,2. Quand au cas d’un béton
fissuré, v devient nul. On prend pour les calculs de béton précontraint la valeur. v =0,2 pour un
béton non fissuré (ELS) et v =0 pour un béton fissuré (ELU).

1-7- déformations différées :

On distingue deux déformations différées qui apparaissent dans la vie d’un ouvrage en béton :

1-7-1- le retrait :

Le retrait est du a I’évaporation de I'eau qui n’est pas nécessaire a la prise du ciment mais qui
était indispensable pour obtenir une consistance plastique du béton, pour faciliter sa mise en
ceuvre.

L'importance du retrait dépend d’un certain nombre de paramétres :

I’humidité relative de I’air ambiant (le retrait augmente quand 1’humidité diminue).
les dimensions de la piece (le retrait est plus grand pour les piéces peu épaisses).

la quantité d’armatures situées a I’intérieur de la piece qui freinent le retrait.

la quantité d’eau mise en oeuvre (le retrait augmente avec cette valeur).

le dosage du ciment (le retrait augmente avec la quantité du ciment).

le temps écoulé.

AN NN NN
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1-7-2- le fluage :

Il correspond a une déformation croissant dans le temps sous contrainte constante,
Une piéce soumise a la compression simple se raccourcit a la mise en application de la charge,
appelle raccourcissement élastique instantané

Mais dans le temps, la piéce continue a se raccourcir pour atteindre, au bout d’un temps infini
(plusieurs années), une limite qui est de I’ordre de « 3 fois le raccourcissement instantané ».

C’est de la qu’on pouvait écrire : Alv =3 Ali =0 = 0o
[ [ Eij/3 Evj

Le fluage est un phénoméne complexe qui n’est ni linéaire ni réversible il dépend d’un certain
nombre de parametres :

du dosage du ciment.

la teneur en eau.

de I’humidité relative de 1air.

du durcissement du béton a I’age de la mise en charge.

de I’épaisseur moyenne de la picce.

AN N NANAN

1-8-Effet de la température :

Le béton armé et donc le béton précontraint n’aurait jamais pu exister Si « les coefficients de
dilatation thermique » des deux matériaux béton et acier avaient été trés différents.

Le coefficient de dilatation de I’acier valant 10 celui du béton varie de 0,8 41,2 X 10®

Donc dans les calculs on pourra retenir la valeur 10~ par degré Celsius pour le béton Précontraint.
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2-L’acier :

o= g l;ﬁhﬁ’mm-’j

1'600 4 filz e foromns
J200 1
Barres a aute rezistance
L ]
S00 4 B 5004 ouB
oy, BI500 B ou ©
S00 =

E ™ 5335

1 ¥ L ¥ ¥ ¥ T — mm
& [ %o ou m 7

Figure I1.0; Diggramme comirainte-déformation pour les differenis iypes d armaiture

Les aciers utilisés dans les ouvrages en béton précontraint sont de deux natures différentes :

Les aciers actifs, qui créent, et maintiennent la précontrainte sur le béton.

Les aciers passifs nécessaires pour reprendre les efforts tranchants pour Limite la

fissuration

PROCAUTION DE MISE A TERRE ET LES AUVENTS DE PROTECTION DE LA CATENAIRE

Il faut prévoir la mise a la terre des armatures, poteaux, ainsi que tous les éléments métalliques,
dans le but de protéger les personnes et les installations des effets dérivés de la différence de
potentiel générée par le propre systéme de la traction électrique dans des conditions normales, et
dans des conditions anormales (pannes, court-circuit, décharge atmosphérique, etc).

2-1-Aciers passifs :

Les armatures passives sont des armatures comparables a celle du béton Armé. (Les armatures
passives sont tendues que sous des sollicitations extérieures).

2-1-1-La limite élastigue :
Les aciers utilisés sont des aciers courants a haute adhérence de classe F.E40 type 2, sa

limite élastique est égale a 400MPa.
Dans les calculs relatifs a I’ELU, on introduit un coefficient y tel que :

1 Pour une situation accidentelle

oS =fe avecys=
YS 1,15 Pour une situation durable ou transitoire
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2-1-2-Module d’élasticité longitudinale de Pacier :

Pour les calculs sous sollicitations normale, on substitue aux diagrammes expérimentaux un
diagramme idéalisé qui se compose conventionnellement :

-De droite de Hooke, de pente Es =2 x 10° MPa qui est le module d’élasticité.
-D’un palier horizontale d’ordonnée fe.

2-1-3- Contrainte limite de traction :

En fissuration peu nuisible : o, < f./v-.

En fissuration préjudiciable : o, = min (2/3f., 110 (nfy) ¥).
En fissuration trés préjudiciable : o, = min (1/2f., 90 (nfy)"?).
Avec:n=1,6 —— Aciers a haute adhérence.

Allongement

fel Vs

Raccourcissement Es £ 10%o

v

€es €es 10%o0

Fig. 3.1.diagrammes contraintes déformations

2-2- Les aciers actifs :

Ce sont des armatures en acier a haute résistance utilisées pour les constructions en béton
précontraint..

- Les armateurs actives sont sous tension méme sans aucune sollicitation extérieure.

- Les aciers de précontraints ont été classés par trois catégories : fils, barres, Torons.
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Toron avec clavettes a I’extrémité pour I’ancrage sur la téte

tableau suivant résume les limites d’écoulement et les résistances a la traction des
aciers de précontrainte couramment utilisés

Limite Feésistance a la
Type d’acier de précontrainte d’ecoulement traction
Joorx Tk
[N/mm’] [N/mm?’]
@=3,4et5mm 1600 1860
fils 0= 6 mm 1520 1770
©=Tet3mm 1440 1670
©=10mm 1300 1570
@ =129 mm A=100 mm" 1600 1860
torons G =153 mm A=140mm’  1520/1600 1770/1860
G=157 mm A=150 mm®  1520/1600 1770/1860
Barres ©=20mm 900 1100
gcromies @ =26.32 et 36 mm 830/1080 1030/1230

Tab.111.1. caractéristique des acier passif

- Po<0.75 fy lors de la mise en tension des cables
- Po <0.7 fox immédiatement aprés la mise en tension (précontrainte parpost-tension) ou aprés la

- les pertes dues a la relaxation ;

la contrainte dans les aciers de précontrainte sous charges permanentes (état limite de service, sans
actions variables) est limitee de lafagon suivante :
fox . résistance a la traction

libération des ancrages d’extrémité (précontrainte par pré-tension). Le but de ces limites est de
limiter :

- les probabilités de ruptures imprévues des ancrages.
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- les déformations plastiques dans les zones ou les cables sont déviees.

Puisque la précontrainte a généralement un effet favorable, sa force initiale est généralement choisie
afin d’atteindre ces limites. Si, par contre, la force de précontrainte a un effet défavorable et la taille
du cable ne peut pas étre réduite car sa résistance a 1’état limite ultime est indispensable (indice d’une
mauvaise conception de la précontrainte et de la section), la contrainte dans les aciers de
précontrainte lors de la mise en tension devra néanmoins étre choisie afin de pouvoir activer sa
résistance a 1’état limite ultime avec des déformations raisonnables. C’est pour cela que la SIA
2622012 fixe, par exemple, la limite inférieure de la contrainte restante dans I’acier de précontrainte
apres déduction de toutes les pertes a 0,45 fpk

v" Pour notre ouvrage, les aciers utilisés pour la précontrainte sont des aciers a trés haute
Résistance qu’on appelle aciers durs et qui ont une plus forte teneur en carbone. On Utilisera des
cables 12T15.

Cable précontrainte 12t15

* Caractéristiques mécaniques :

1-Résistance d la rupture :

C’est la charge maximale garantie que supporte I’éprouvette d’armature dans 1’essai de
traction jusqu'a la rupture et que 1’on désigne fprg.
» Dans notre projet : fprg=1770 MPa
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2-Limite élastique :

Les aciers de précontrainte n’ayant pas de palier de plasticité, on définie la limite élastique
conventionnelle comme étant la contrainte qui, apres retour a la contrainte nulle laisse un
allongement résiduel de 1 %o, on la désigne par peg. Dans notre projet fpeg = 1583 MPa.
L’¢évolution des contraintes en fonction des déformations est définie dans le diagramme
suivant conformément aux regles du BPEL

Zn
ol < Fon
00, 1k |- -

L=/ R (R

L

Figure 1.7: Diagramme confrainte-déformation des aciers de précontrainie et con-
rrainte initiale en fonction de la résistance a la traction

3-La relaxation :

Lorsque on tend un fil d’acier a une contrainte élevée (voisine de sa limite élastique) et qu’on
maintient constante sa longueur, on constate une diminution de la contrainte au cours du

temps, cette perte de tension s’appelle la relaxation de 1’acier, celle-ci produit une perte de
précontrainte dont il faudra tenir compte.

La relaxation des armatures sont classées en trois catégories :

v" RN relaxation normale.

v BR basse relaxation.

v" TBR trés basse relaxation.

Des essais ont montré que la température influe énormément sur la relaxation ainsi a 80° c on
peut atteindre en quelque heurs la relaxation qui ne se produit qu’au bout de milliers d’heurs a
20°c.

Le phénomene de relaxation n’a pas encore recu d’explication scientifique satisfaisante a
I’heure actuelle.

4-Corrosion sous tension :

Une armature tendue est plus sensible a la corrosion qu’au repos, c’est la raison pour laquelle
une attention toute particuliere est apportée a la protection des armatures de précontrainte
par :

des enrobages importants.

une limitation des contraintes de traction du béton au niveau de 1’armature.

une bonne mise en place des cébles dans les gaines.

une injection soignée de colis.

AN
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5-Résistance d [a fatigue :

La fatigue d’un matériau se définit comme 1I’endommagement de sa structure provoqué par
les variations de déformations que lui imposent les actions variables et repétées.
Particuliérement si I’ouvrage est un pont —routier ou un pont —rail a grand trafic.

Lorsqu’on soumet un acier a une variation de contrainte, on constate apres un grand nombre
de cycles, une rupture de I’acier sans que la contrainte de rupture n’ait jamais été atteinte.
Les armatures de précontrainte sont plus sensibles a la fatigue que les armatures de BA car
elles travaillent & des contraintes trés élevées, parfois sous moment négatif et parfois sous
moment positif de fagcon permanente.
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7 Introduction :

Une fois effectués les choix fondamentaux de la conception dictés par les conditions locales et
par I'expérience d'ouvrages similaires, il reste a determiner les principales cotes de coffrage
des poutres. Pour des conditions de résistance et de rendement, la section doit étre mince et ce
afin d'augmenter la rigidité flexionnelle de la poutre. Pour cela on choisit une section en |

avec un espacement (entraxe des poutres) trés réduits pour éviter I'emploie de la pré-dalle a
grandes largeurs ce qui influe sur I'épaisseur de la table de compression.

|
l I‘ Table de compression
e l -
~N | & Gousset
|
|
|
|
: < Ame
|
|
/' % Gousset
; |
[ , L Talon
I Figure 1 :poutre précontrainte

2 Dimensionnement des éléments du tablier:

2-1 Les poutres :

Une poutre est une piéce de forme allongée en bois, en métal, ou en béton armé ou
précontraint. En partie courante la section de la poutre est constante. Néanmoins un certain
nombre d'adaptations géométriques sont habituellement nécessaires: d'une part, les &mes
comportent souvent des épaississements a proximité des appuis pour s'adapter a l'intensité de
I'effort tranchant; d'autre part, des renforcements de la zone d'about sont nécessaires pour
assurer une bonne diffusion de I'effort de précontrainte.

A/ L'espacement entre axes des poutres: (1)

L’espacement des poutres en section transversale résulte d'une optimisation entre les poutres
plutdt l1égeéres et rapprochées; nécessitant de nombreuses manutentions et, des poutres plus
lourdes mais plus espacées. Comme nous avons envisagé I'emploi des poutres en section I, la
largeur de la table de compression est I'égerment inferieure a celle du talon, ce qui nous laisse
choisir I'espacement entres- axes des poutres: 1,5 <A <2,5

donc on fixe I'espacement A = 1,63
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B/ Nombre de poutre :

le nombre des poutres est déterminé par: N = (La/ A) +1
La: est la distance entre appui de rive = 16.37

on fixe l'espacement A = 1,637m

POUTRE PRECONTRAINTE

17.40 |e

Figure 2 : disposition des poutre

N =(16.37 /1.637)+1 = 11poutres N = 11 poutres

C/ hauteur de la poutre:

La hauteur de la poutre de pont dont la portée dépasse ou égale a 20m (L > 20m) est donnée
Par la condition suivante:

L/20 - 0,2< Hp< L/20 40,5

Pour L =29M on aura: 1,25 <Hp <1,95

On prend: Hp =1,30m

D/ membrure supérieure ( table de compression) b:

La largeur b de la dalle de compression doit étre suffisante pour assurer la stabilité des
poutres au déversement latéral et, elle est conditionnée par la largeur du hourdis. Elle est
donnée par la relation suivante:

0,6 Hp<b<0,7Hp

Alors: 0,9 <b < 1,05m Onprend: b=1,03m

% Remarque :
Dans ce cas, des prés-dalle sont nécessaires pour le coffrage du hourdis.

on prevoit des goussets qui jouent un triple role :
v’ -faciliter la mise en ceuvre du béton
v’ -assurer I'encastrement physique de la table a I'ame.
v -permettre de loger les ancrages des cables.

E/ Epaisseur de I'ame (bg):
section médiane:
L’ame doit assurer la résistance a I'effort tranchant et faciliter la bonne mise en place
du beton. Son épaisseur est donnée par la formule suivante : by > (Hp / 36) + 6+®ext.gaine
b0 > (130/ 36) +6+8,8 — b0 > 18,41cm
On prend: by=25cm
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Section d'about:
L’épaisseur de 1'ame b0 est imposée par les plaques de répartitions sur lesquelles s’appuie-le
Socle du vérin lors de la mise en tension des cables. Elle donnée par la formule suivante :
bo >a+10
Avec:
A: largeur de la plaque d'ancrage (a=45cm)
Donc: bg= 55cm

F/ Talon:
Il constitue la fibre inférieure de la poutre, il permet de loger les cables de
Précontraintes en section médiane. Il est dimensionné de telle sorte que le béton ne risque pas
d'écaler sous la poussee au vide des armatures. Sa largeur bt est comprise entre 40 et 70cm
En prend : b=65cm
Sa hauteur « hy» est comprise entre 10cm et 20cm, pour permettre un bon bétonnage.
En prend : h=18cm
Le gousset de jonction entre le talon et I'ame, doit avoir une pente suffisante pour assurer un
bétonnage correcte du talon, cette pente doit satisfaire I’expression :

2—hg

1=t0 =170

Avec hg: hauteur du gousset

<3/2

a) Goussets : C’est I’angle disposé pour permettre d'améliorer la section et de placer les
armatures d’acier et les cables précontraints. Cet angle est fixé entre : 45° < a
<60°

e Gousset du talon : En travée : a3 =57°, e3=20cm

A T’appui il n’est ya pas de gousset
e Gousset de la table de compression:
= Entravée: a; = 12° e;= 6cm, o= 45° e,=10cm
= APlappui: oz =12° e;=6cm
b) Epaisseur de I’hourdis (la dalle) ho: 18 <hg <25, On fixe : hy = 20cm.
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COUPE TRANSVERSALE B—B’
ECHELLE 1:10 (COTES EM mm.)
L 1030 L
il I 1
L8O | 870 L BO |
(I— | i T
_\\_I'E | .
ol |
1, 240 540 a0 ,,
il (J—. \} il
“+
|
Y -
|
|
|
|
N Ifg B - P .If: ............... J -
T ozoLL ;—;{o L0
71 - T
4 5:i:o +

GEOMETRIE POUTRE PRECONTRAINTE
COUPE TRANSVERSALE A-—A’

ECHELLE 1:10Q {(COTES EMN mm.)}
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+ AVEC LE LOGICIEL ROBOT EN OBTIENT LANALYSE DE LA

SECTION GEOMETRIQUE

* ANALYSF DF LA SFCTTON 1

! [
8800

SSO‘ 0
|

SKO O
|

! [
SK0O

! | [ | [
800 S800 €000 €800 €r00 €800 €800 000 200 200 300 800 2000 2800

SBO‘O SSO‘O 800‘0 ESU‘O 8&0‘0 530‘0 880‘0 MO‘U &SO‘O MO‘O &60‘0 580‘0 600‘0 aso‘o
| | | | | | | | | | | | |

Coupe transversale de la poutre a mi travée

5354.00 | 10685767.72 | 59.8 . 2247.12

Tab.111.1 : caractéristique géométrique de la poutre a mi travee
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% ANALYSE DF LA SFCTION 2

\\\\\\\\\\\\\\\\\\\
uuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuuu

Coupe transversale de la poutre sur appui

14579486.47 | 60.5 . . 1880.25

Tab.l11.2 : caractéristique géométrique de la poutre sur appui
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1 Introduction:
Dans ce chapitre on va calculer les charges et les surcharges que le pont doit
supporter, car il a une fonction porteuse. Les actions appliquées a un ouvrage peuvent étre
permanentes ou variable.

e Les actions permanentes comprennent :

v'le poids des éléments porteurs : (poutres et dalle)
v’ les poids des éléments non porteurs : dont I'existence est imposée par la fonction de
L’ouvrage (trottoirs, corniche, garde-corps, glissiéres revétement).

e Les actions variable, de leur coté, comprennent:

v" les charges d'exploitation: elles sont définies souvent par un réeglement dans le cas
d'un pont routier( fascicule 61 titre I1),ces charges peuvent aussi étre définies par la
fonction de lI'ouvrage, elles doivent alors comporter une marge, afin de permettre
ultérieurement des modifications éventuelles des conditions d'exploitation;
I'expérience montre en effet que, lorsqu'un ouvrage a été concu de facon a satisfaire
strictement les conditions prévues, tout changement de celles-ci impose des
renforcements trés onéreux des structures porteuses.

v les charges climatiques: essentiellement vent et températures.

e les actions accidentelles:
Telles que le choc d'un bateau ou d'un véhicule sur une pile
De pont ou I'effet d'un séisme ; la prise en compte de I'action des s€ismes est définie par un
reglement parasismique algérien (RPA99).
L’achévement de ce travail nous conduira a effectuer le calcul a la rupture selon
L’ensemble des actions et la prise en compte de leurs différentes combinaisons pour la
vérification de la stabilité des ouvrages.

2.Calcul des charges:
Les charges permanentes comprennent le poids propre de la structure porteuse, les
Eléments non porteurs et des installations fixes.

v les éléments porteurs : ces charges concernent le tablier seul (charges permanent).

v' les éléments non porteurs : tels que le revétement, la chape, trottoirs, corniches,
Garde-corps, glissieres de sécurité (compléments des charges permanentes).
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2-1 calcul des charges permanentes (CP):

BARRIERE DE SECURITE

(VOIR DETAILS PLAN 6.C.3.1.2.1 .
FEUILLE 6,7 ET 8) L~ RN
7/ \"t

/
/
I
\
\
Sarn
u
n o
~| ™
UL == ¥
APPAREIL D'APPUI [~
(VOIR DETAIL 1.7 o515, 1.837 y 1.637 L

PLAN 6.C.3.1.2.1 FEUILLE 2) i 1 i

Fig.1: dimension du hourdis revenant aux poutres

Epissure de la dalle est de 25 cm

Le poids de la dalle qui revient a la poutre de rive :
P=0.25%1.3335 % 2.5 % 1 =0.833 t/ml

Le poids de la dalle qui revient a la poutre intermédiaire :
P=0.25%1.637 « 2.5 % 1=1.023 t/ml

Le poids propre de la dalle :

Pgalle = (2 * 0.833) + (9 * 1.023) = 10.873 t/ml

Pgane= 10.873 t/ml

b. Les poutres

0.55M 0.25M
: -
L =2 =

Fig.V-2: Coupe longitudinale d’une poutre
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L’inclinaison du gousset 45°.

S1= section d’about au niveau de 1’ame.

S2 = section médiane au niveau de I’ame.

L1 = longueur de la section d’about.

L2 = longueur de la section médiane.

a = longueur du gousset qui a une inclinaison de 45°
a=030m

S1=7754cm?2

Sy = 5354 cm?

Li=L =2938 =7.345m

7 7
Ly=L-(2%L;+2%a) & 29.38— (2 * 7.345 + 2  0.30) = 14.09 m

Section équivalente de la poutre :

S{+5S
_12 2*3)+L2;k82)

Seq =6578.5 cm 2=0.6578.5M 2

1
sequ(zm(leler

- Poids propre de la poutre :

Poids propre = P béton * Seq = 2.5 * 0.6578 = 1.6445 t/ml

- Poids propre des poutres :POUR UNE TRAVE

Poids poutres = 11 1.6445 = 18.0895 t/ml.

- Poids propre de I’entretoise :

0.70

l'"l
/ DALLETTE ™

(700x1000x50)

ANCRAGE BARRIERE
Fig. V-3: Coupe transversal du tablier.
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Poids d’entretoise =" pgton * S * N = 2.5 * (0.7*1*0.05) * 10=0.875 t/ml

Poids d’entretoise = 0.875 t/ml

2-2 Les éléments non porteurs :

a. Poids de la chaussée :

Elle est constituée d’une couche de revétement bitumineux de 07 cm d’épaisseur de densité
2.2 t/ m>. Bt d’une couche d’étanchéité d’épaisseur de 03 cm et de densité 2.2 t / m®,
Poids chaussée = ((0.07 + 0.03) % 2.2 * 10.5) =2.31 t /ml

b. Poids trottoir :

Poids trottoir = 1.70 x 0.20 * 2.5 =

0.85 t/ml

Poids trottoirs = 1.70 t/ml

c. Poids de la corniche Poids corniche
=0.125 t/ml

.65

0.23

0.40

1y
__swcruse ' -
CARDE—CORSS || i ‘:
oS J
,'_._[././_/.Z//_/M_?
L= - 0377 A L
& ! B = - 0 = '1
. /:-.l - - ;
| 0.id |
L 0.25 |
1 T
Fig. V.4 : détails de la corniche.

e. Poids de glissiére:
Poids glissiere = 0.01 t/ml

1.0

r‘*’.
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e. Poids de garde corps:
Poids de garde corps = 0.06 t/ml

1740 I 1

o]

SANMNESL) OE WETAL DESLOYE

Lo

1000

FOTESL WMETALLKIUE @0t

Lml

000
}
|
1

L]

5
L
8

L]

40
1

[ ]

WMODULE

) . Fig. V.6 : détails garde corps
Poids total du tablier :

Poids total =charges permanentes + charges permanentes complémentaire
Poids total =(10.873 + 18.0895+ 0.875) + (2.31 +1.70 + 2 * (0.125+ 0.1 + 0.06))= 34.42t/ml.

POUR UNE TRAVE :

Poids total = 34.42 » 29 = 1011.19 t.
POUR LES 2 TRAVER :
Poids total = 1011.19 t.*2=2022.4 t

3) Les charges routiéres :
(Selon le document R.C.P.R) Une bonne conception d’un pont se base essentiellement sur
une bonne estimation des surcharges.

o lasurcharge de type A(l).

systeme B.
la surcharge militaire Mc 120.
La surcharge exceptionnelle D 240.
Les surcharges sur les trottoirs

O O O O
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Caractéristiques du pont :
a. La largeur rouable :
Elle est définie comme la largeur comprise entre dispositifs de retenue s’il y en a, ou
bordures. Elle comprend donc la chaussée proprement dite et les sur largeurs éventuelles
telles que les bandes d'arrét d'urgence.
b. la 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 (glissiéres ou barrieres).
c. la largeur chargeable :
Par convention les chaussées comportent un nombre de voies de circulation égal a la partie
entiére quotient par 03 de leur chargeable, exprimée en métres
N =14=4.66 m

3
Le nombre de voies est égal a 04 voies.
Les ponts routes sont rangés en 03 classes en fonction de la largeur roulable et de leur
désignation.

- Les ponts de premiére classe :

- Tous les ponts supportant des chaussées de largeur roulable supérieure ou égale a 07metres
(Ly>07 m).

- Tous les ponts supportant des bretelles d’acces de telle chaussée.

- Les ponts de largeur roulable inférieure a 07 meétres (L, < 07 m) qui sont désignés par le
C.p.S.

- Les ponts de deuxieme classe :

- Les ponts supportant des chaussées a deux voies, de largeur roulable comprise entre5.50 m
et 07 m.

- Les ponts de troisiéme classe :

- Les ponts supportant des chaussées a une ou deux voies, de largeur roulable inférieure ou
égale a 3.50 métres (L, < 3.50 m).

Pour notre projet c’est un pont de classe I < Lr>07 m

3-1) systéme de charges A(() :
Pour les ponts comportent des portées unitaires atteignant au plus 200 m, la chaussée
supportant une charge uniforme dont ’intensité est ¢gale au produit de la valeur A(l) donnée
ci-apres par les coefficients résultants de 1’application du tableau V-1

Al)=023+ 36 =(t/m)A()=023+ 36  =0.744 (m?)

L+12 58 +12

Cette valeur de A(l) est a multiplié par des coefficients de correction a1 et a2 les valeurs du
coefficient a1 sont données dans le tableau ci-dessous :
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Nombre de voies | 2 3 4

(Classe | ere | 1 0.9 -

Du ) eme | 0.9 -
Pont 3 eme

Tab.1 : Coefficient de dégressivité transversale de la charge

Nombre de voies = 3 a1=0.75
Classe de pont =1 >

En suite la charge A(l) est multiplié par le coefficient a2z qui est donnée par :

do :Vo
Vv

V : étant la largeur d’une voie.
V=L, =14 =35m
N, 4

3.50 m pour les ponts de la 1% classe
Vo : ayant pour valeurs X 3.00 m pour les ponts de la 2°™ classe.
2.75 m pour les ponts de la 3°™ classe.

a, =3.5 =1
3.5
A(l) = ag * az * A(l) = 0.75 + 1 + 0.744= 0.558 t/m?

3-2) systéme de charges B :
Le systéme de charges B comprend trois systémes distincts dont il y a lieu d’examiner
indépendamment les effets pour chaque élément de ponts :
- le systeme B, se compose de camion type.
- Le systeme B, se compose d’une roue isolée.
- Le systeme B; se compose de groupes de deux essieux dénommeés essieux tandems.

a. Surcharge B :
Un camion de type B, comporte trois essieux, tous a roue simple munies de pneumatique et
qui répond aux caractéristiques suivante :

- Charge total 300 KN
- Charge portée par chacun des essieux arriere 120KN
- Charge portée par I’essieu avant 60 KN
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- Longueur d’encombrement 10.50 m

- Largeur d’encombrement 02.50 m

- Distance des essieux arriere 01.50 m

- Distance de I’essieu avant au premier essieu arriere 04.50 m

- Distance d’axe en axe des deux roues d’un essieu 02.00 m

On dispose sur la chaussée au autant de files ou convois de camions que la chaussée le
permet, et on place toujours ces files dans la situation la plus défavorable pour I’¢1ément
considéré.

- Disposition dans le sens transversal :

Dans le sens transversal, chaque file est supposée circulante dans 1’axe d’une bande
longitudinale de 2.50 m de largeur.

Nombre maximale de files que 1I’on disposer égale au nombre de voies de circulation, il ne
faut pas en mettre plus, méme si cela est géométriquement possible

— T3 15 e
1 file de Be 1 file de Be ' 1 PR
0.20 O
202, 20m E0IMp 20m =
[
e L] r
[ i~
=
P'S!‘SS --------
B T B o B e S R o Sens de déplacement

D isposition transversale En plan
BEEREREN RN =,>,>:r:r:1f=f=f=,>,>:~:r:_ fgfgiglf:r:;}fgfgfgiglf SRS RISSIRRRERRNNT RRBEE RN
: 12t 12t 6t 1 12 i et o
b 225 L15L  45m L 2251 2251450 45m 225 Disposition
: A # I F — A *

Longitudinale

1 carmion = 300 kN 1 camion =300 kN

_!)'\1_
s A s h
P=120 kN P=120 kN P=120 kN P=120 kN
= &0 kN Pi2=60 kN
J,SHI 4.5m Pi2= 60 =4.5m ,511l, 45 m

A B

L ¥ 1[ ] L

\{Iﬂilﬂlﬂl':lllﬂlﬂlﬂl'a:hllﬂlﬂlﬂ':l‘l"l‘l-lﬂ ahlllﬂlﬂlﬂl'a lll-lﬂlﬂl'a:lllﬂlﬂlﬂ :I‘h"lﬂ“lﬂlﬂ':l‘l“'lﬂ1

Fig.7 : disposition transversale, en plan et Longitudinale du convoi BC

Le sens de circulation peut étre dans un sens ou dans 1’autre a condition que les deux camions
circulent dans le méme sens. En fonction de la classe du pont et du nombre de files
considérées, la valeur des charges du systeme Bc prise en compte est multipliée par le
coefficient b, , donné dans le tableau suivant :
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Nombre de voies 1 2 3 =5
Classe 1 ere 1.20 1.10 0.95 0.70
Du 2 eme 1.00 1.00 - -
Pont 3 éme 1.00 0.80 - =
Tab.V.2: Coefficient bc
Nombre de voies = 4 _ b:.=0.80
Classe de pont =1
- Calcul de S : surcharge Bc maximale :
S=30%x4%x2x08=192t
Calcul des coefficients dynamiques :
d=1+B+a=1+ 0.6 + 0.4
1+4xG 1+02=L
S
POUR 1 travée
G : la charge permanente. G = 1011.19t
L : portée de la travée. L =29.38 m
=1+ 0.6 + 0.4 =1.085
1+4%1011.19 1+0.2 %x29.38
192
8§=1.085
Nombre de voies bc Charges par essieux (t)
Essieu avant 1x6%1.2+1.085=7.812
01 voie 1.20 Essieu arriére 2x6x1.20+1.085=15.624
Essieu avant 12 x1.10+1.085=14.322
02 voles 1.10 Essieu arriére 24 x1.10 1. 085=28. 644
Essieu avant 18 «0.95 x 1. 085 =18. 5535
03 voies 095 Essieuarriere |36+ 0.95 = 1. 085 = 37.107
Essieu avant 24+ 0. 80+ 1. 085 =20.832
04 voies 0.80 Essieu arriéere 48 x 0.80 * 1. 085 = 41.664

Tab.V.3 : Récapitulatif de la charge B¢ par voie

b. Surcharge B::
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Ce systeme est appliqué seulement pour des ponts du lere et 2eme classe, constitué
d’untandem qui comporte deux essieux (2 * 16t), tous deux a roues simples munies de
pneumatiques, répondant aux caractéristiques suivantes :

Terminologic '—’ } 1 essien .
1 essiew-tandem

¥ Longitidinalement -
un tandem
> En plan
P=160 kN 135 P=160 kN _Sens de déplacement

i 135 -

IR

,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,

¥ Transversoalement.

1 filede Bt 1 file.de Bt tg\j‘[
=10m =T =
=

= 0,50 20 m 20m

ERER

025 0
Fig.8 : caractéristiques du systéme Bt.

Pour les ponts a une voie un seul tandem est suppose disposer sur la chaussée ; pour les ponts
supportant au moins deux voies, deux tandems pas plus sont disposés de front sur la chaussée,
les deux bandes longitudinales qu’ils occupent pouvant étre séparées de fagon a obtenir la
situation la plus défavorable pour I’élément considérer.

En fonction de la classe du pont, la valeur de la charge du systéeme Beest multipliée par un
Coefficient bt déduit du tableau suivant :

| Classe de pont 1 27 3™ I
Coefficient B 0.9 i |
Tab..4 : valeurs du coefficient Bt en fonction de la classe de pont.

Pont de classe | & Coefficient Bt=1. 00

Set=32+2%1.00 x=641

d=1+p+a=1+0.6 + 0.4
1+4x+G 1+02=+L

S

o0=1+ 0.6 + 0.4 =1.058

1+4%1011.19 1+0.2%29.38
64
§=1.058
Deésignation by S & Charges par essieux (t)
Une file 1.00 32 1.0588 16*1*1.058=16.928t
Deux files 1.00 64 1.058 16*2*1.58=33.856

Tab.5 : valeur charge Bt par essieu.
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c. Surcharge B :

Le systéme Bre se compose d’une roue isolée transmettant un effort de 10t a travers une
surface d’impact rectangulaire de (0,6 x 0,3m), qui peut étre placé n’ importe ou sur la largeur
roulable pour avoir le cas le plus défavorable.

10t 0.6m ¢ | 10t
0.3m
Longitudinalement en plar. transversalement

Fig.9: caractéristiques du systeme By

La charge de systéme Br est multiplie par un coefficient de majoration dynamique &
Ser=10t

5=1+p+a=1 + 06 + 04
1+4+G 1+02+L
S
5=1+0.6 + 0.4 = 1.059
T+ 4 *1011.19 T+0.2 * 29.38
10
§=1.059

3-3) surcharge militaire :
Les ponts doivent étre calculés pour supporter les véhicules de type Mc120 les véhicules Mc
120 peuvent circuler en convois :
- Dans le sens transversal : un seul convoi.
- Dans le sens longitudinal : la distance entre deux convois est environ de 36,6m.
- Poids total 110 t

1,0

— = NVEENN

o]
23

| |
L N NEINE

Transversalement

Longitudinalement En plan

Fig.10: caractéristiques du systeme Mc120.
- Calcul des coefficients dynamiques :

S=1+p+ta=1 + 0.6 + 04
1+4+G 1+02+L

S

53

——
| —



Chapitre V:||CALCUL DES CHARGES ET

SURCHARGES]
5=1+ 0.6 + 0.4 =1.074
1+ 4101119 1+02+29.38
110
8§=1.074

P=110%1.074=118.14 t
P/ml =118.14=19.37 t/ml

6.1

3-4) charges exceptionnelles :
- Convoi D240 :
C’est une charge de 240 t répartie uniformément sur un rectangle (18,60 x 3,20) m? cette
surcharge n’est pas multipliée par un coefficient de majoration dynamique.

Longitudinalement
< 18_6m .
En plan
I 3 [ .. l I 3.2m
Fig.11: caractéristiques du systéme D240
P=240t Largeur : 18.6 m
Pml=240  =12.90t/ml
18.60

3-5) Surcharge sur trottoir :
Elles s’appellent aussi charge générale, nous appliquons sur les trottoirs une charge uniforme
de 150 kg / m2
- 150 kg/m2 pour la flexion longitudinale.
- 450 kg/m2 pour la flexion locale.
- Largeur du trottoir est 1.70 m..

Un trottoir chargé :
P1=10.150 = 1.70 = 0.255 t/ml.
Deux trottoirs chargeés :

P, =2 % 0.255 = 0.51t/ml.

- Coefficient de majoration dynamique :

Les charges du systeme B sont des surcharges roulantes et par consequent doivent étre
multipliées par un coefficient de majoration pour effets dynamiques, 3. Ce coefficient,
applicable aux trois systéemes B, , B¢, Br chaque élément du pont. Il est déterminé a partir de
la formule.
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0=1+p+a=1 + 0.6 + 04
1+4+G 1+0.2x%L

S

ler cas : Quand il s'agit d'un hourdis de pont a poutre sous-chaussées.

L : La longueur, L, sera prise égale a la plus petite valeur entre la largeur roulable, L, et la
portée des poutres Lponee . Mais si la distance entre les poutres de rive, L supérieure a la
largeur roulable, |, on prendra pour la longueur L, la plus petite valeur entre Lyive €t Lporte.
C’est-a-dire : L = inf [sup (L+, Live) ; Lportee ]

Li=14m. .o Li=max (14,174) < L; =14 m.
Lrive: 17.4 m
L =min (L1, Lyaee ) & L =min (14,29.38) =14 m

G : est le poids propre d'une section du hourdis, et des éléments reposant sur lui, de longueur
L et de méme largeur que le tablier.

S : est le poids total le plus élevé des essieux du systeme B qu'il est possible de placer sur la
longueur L du tablier en respectant les reglements indiqués ci-dessus pour chaque systeme.

S =Sup (Bc, Bt,Br).

2éme cas :

Quand il s'agit des poutres principales.

Ce coefficient se calcule de la méme maniére que précédemment sauf que L change

en L travée et le poids considéreé est celle de tout le tablier de la travée.

Le coefficient ¢ ainsi calculé s'applique aux poutres principales et aux entretoises.

Le poids du tablier :
P = (poids chaussée + poids dalle + poids trottoir)
P=(2.31+10.873+1.70) « 14 =208.36 t

P=208.36t
P (1) S (1) L (m) 5
Poutres | 1011.19 B =B.= 12 |2938 | 1085
Svsteme B max €
Dalle 208.36 B .. =B, = 15627 14 1.1
Poutres 1011.19 Mc120= 110 29.38 | 1.074
Systeme M
Dalle 208.36 Me 120 = 110 14 1.175

Tab.6 : Valeurs du coefficient dynamiques &
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Introduction :

Pour modéliser le tablier du pont on a opté pour le calcul numérique on utilisant le
programme aux éléments finis ROBOT Millenium 2010.

1) Présentation du logiciel robot :

Le logiciel Autodesk Robot Structural Analysis est un programme destiné a modéliser,
analyser et dimensionner les différents types de structures. Robot permet de créer les
Structures, les calculer, vérifier les résultats obtenus, dimensionner les éléments spécifiques
de la structure ; la derniére étape gérée par Robot est la création de la documentation pour la
structure calculée et dimensionnée.

Robot utilise la méthode d’analyse par éléments finis pour étudier les structures planes et
spatiales de type : Treillis, Portiques, Structures mixtes, Grillages de poutres, Plaques, Coques,
Contraintes planes, Déformations planes, EIéments axisymétriques, EIéments Volumiques.

2) Modéle de calcul :

Pour calculer les efforts dans la structure (M, N, T), Le modele numérique a été génére en
utilisant un ensemble d'éléments finis. Des éléments finis bidimensionnels ont été utilisé pour
la dalle (élément plaque) et éléments barres pour les poutres. Chaque élément fini est décrit
par neeuds et des caractéristiques mécaniques données calculées a partir des matériaux et des
sections adéquatement introduites dans le modéle de calcul. En ce qui concerne les conditions
aux limites, le tablier est reposé sur des appuis simples.

Vu que le pont est constitué de 02 travées isostatiques chaque travée travaille toute seule d’ou
on a modélisé qu’une seule, la travée la plus grande pour ensuite englobé les résultats sur
toute la structure.

Fig.1 : vue du modele du tablier en 3D POUR LES 2 TRAVER
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2-1) Les cas de charge considérés :

Désignation Valeur

Poids propre du tablier G 344.9 KN/MI

Surcharge sur trottoirs Qrro Charge uniforme de 1.5 KN/m’

Surcharge A(l) Charge uniforme de g cg (N /M2

Systeme BC Charge concentre 30 KN pour les essieux avant et 60 KN
pour les essieux arriére

MC120 Charge uniforme de 90.16 KN/m" par chenille

D240 Charge uniforme de 40.3 KN/m

Température AT =30°

Le vent Fr=35.67 KN/m, Fr.= 0.71 KN/m, Fv=9.72 KN/m

Tableau 1 : valeurs des charges considérées

2-2) Les combinaisons de charges :
Pour le calcul des efforts dans la structure on prend en considération les combinaisons de
charges selon
le B.P.A.E.L (le béton précontraint aux états-limites).

Action prépondérante combinaison
1.35G + 1.6 (A() + Qryot)

1.35G + 1.6 (BC + Ql’roi)

AL’EL.U 1.35G + 1.35Mci20
1.35G + 1.35D1y
1.35G + 1.5V
G+ 1.2 (A(0) + Qruo) T0.5AT
G+ 1.2 (Bc + Qro)t 0.5AT
AL’E.LS

G+ :\"1(1130+0.54ﬁT

G + D1y+0.5AT
G+V

Tableau 2:combinaisons de charges a ’'ELU et a ’ELS
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3) Effort interne dans les poutres
a) Moment fléchissant :
D’apres le résultat de calcul automatique, le moment maximum est donné par la combinaison
la plus défavorable 1.35G + 1.6 (A(l) + QTtrot)a I’'E.L.U
G+1.2(A(I)+ QTrot) +0.5AT A ’E.L.S
Mmax = 3270.80KN.m a PELU
avec : Quor : SUrcharge trottoir

Fig. 2 : diagramme du moment fléchissant sous la combinaison la plus défavorable a
PELU

Mmax = 2434.90 KN.m a ’ELS

Fig3:diagramme du moment fléchissant sous la combinaison la plus défavorable a ’ELS

b) Effort tranchant :

L’effort tranchant maximum est donné par la combinaison la plus défavorable

1.35G + 1.6 (A(l) + QTrot) aI’E.L.U et G + 1.2 (A(l) + QTrot) +0.5AT a I’E.L.S aux
niveaux des appuis. Tmax = 890.95 KN a PELU
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189G
= L1
|| ||||||| —
TTTTT ||H| |‘—_
-:IBB 2

= l'q".'IEIEI

Fig. 4 : diagramme de I’effort tranchant sous la combinaison la plus défavorable a
PELU
Tmax = 663.41 KN a ’ELS

TIEA
275
|| N

-27S SRR | ||||| || F8 G
=TSR

&

Fig. 5 : diagramme de I’effort tranchant sous la combinaison la plus défavorable a
PELS

4) Ftude du platelage :
Le platelage est constitué d’une dalle en béton armé coulée sur place, cette derniere assure
deux roles essentiels :
- L’entretoisement des poutres en 1’absence d’entretoises intermédiaires ainsi que la
répartition transversale des efforts.
- La réception des charges permanentes engendrées par les différentes couches de roulement
ainsi que les surcharges appliquées et la transmission des efforts résultants aux poutres.
L’¢tude de la dalle nécessite I’étude des deux flexions suivante :
- Flexion transversale.
- Flexion longitudinale

4-1) flexion longitudinale
Le moment maximum et minimum sont obtenues par la combinaison (1.35G + 1.35D240) a
PE.L.U. Mmax= 25.65 KN.m avec : Dyg : charge de convoi D240
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25,65
25,00
20,00
15,00
10,00
5,00
0,0
5,00
10,00
15,00
20,00
25,00
28,63

Fig. 6 Moment maximum longitudinal dans la dalle

Mmin=-28.6KN.m

Fig. 7 Moment minimum longitudinal dans la dalle

4-2) flexion transversale :
Le moment maximum et minimum sont obtenues par la combinaison (1.35G + 1.35D240) a
PE.L.U

max= 18.98KN.m
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o

| s e o L 1.

4. 76 3,33 os
| Ml . _ . _ 2,9003.05 1,207
4p4 ~  =ssa0
| | e ea 3,733,56

@ .5’_-—-—3.114.!! .........

T 2322 s mmom ANVVATT | 3o ar 4,563, 71
=2, T T 20eR00 T yamnam T sEE TewiEn - 283 - —-—-—
6l = = = —— T

18,98
16,00
12,80
9,60
6,40
320
0.0
-3.20
6,40
9,60
12,80
16,00
16,62

Fig. 8 Moment maximum transversal dans la dalle

P S P S B B R N W o ™ B A i 2 BT e % 4= Y

4-3) ferraillage de la dalle :

Le ferraillage de la dalle revient a étudier une section rectangulaire de dimensions b=100 cm

et

h=20 cm le calcul se fera par logiciel ROBOT EXPERT 2010 selon les régles du
B.A.E.L.91 avec les Vérifications Des sections a I’E.L.S.

h=20 cm

Asup

Ains

e
T

-“’Imax

>
Q_‘/ b=100 cm

Fig.10 section de calcul d’armatures de la dalle
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- Armature inferieure longitudinale sous Mmax = 25.65 KN.m

Ains =4.5 cm2 alors on utilisera pour les armatures inferieure longitudinale 4HA14

- Armature supérieure longitudinale sous Mpin=-28.6 KN.m

Asup= 3.9 cm2 alors on utilisera pour les armatures supérieure longitudinale 4HA14
- Armature inferieure transversale sous Mmax = 18.9 KN.m

Ains = 2.8 cm2 alors on utilisera pour les armatures inferieure transversale 4HA12
- Armature supérieure transversale sous Mpin=-16.62 KN.m
Asup= 2.9 cm2 alors on utilisera pour les armatures supérieures transversale 4HA12.

La condition de non fragilité :

A, =u>23xbxaf>¢%: 0.23*1*0.15*2.7/500 = 1.86 cm2 (vérifiée)

@

Sens longitudinal Sens transversal

Nappe inferieure Nappe supérieure | Nappe inferieure Nappe supérieure

4HA14 4HA14 4HA12 4HA12

Tab.VI-3 tableau récapitulatif des armatures de la dalle

nappe inferieure nappe superieure

L E F f L b

/ ////Aj

[ L)
[1711L7  J11717

7 S S R R £ S R (R e S
‘ J /
e il S ?, /| 4HA14 P PR T O/ oanas
{ !’,,,7 _ f}
4HA12 ' 4HA12

Fig.11 Vue en plan du ferraillage de la dalle

5) étude a la torsion:
La torsion est un phénomene courant dans les structures de batiment ou d’ouvrages d’art, est
la plus part du temps négligeable car difficile a appréhender. Le béton est un matériau peu
résistant a la traction donc au cisaillement tres vite il se fissure, ce qu’entraine
automatiquement une diminution trés importante de sa rigidité de torsion.
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Notion de section tubulaire efficace :

Le BPEL comme le BAEL pour le béton armé demande de considéré les sections comme des
sections creuses en négligeant la partie creuse.

On définit une section tubulaire efficace qu’est la section ayant méme contour extérieur que
les armatures transversal de la poutre.

5. 1) Effet de torsion :

Le moment de torsion sera répartir sur I’ame et la semelle des poutres, suivant leurs inerties
de torsion 1 qui est donné par la formule suivante :

t=K=xb=xa3
La valeur de K dépend du rapport R =b est donnée par la formule empirique suivante :
a
1 0.168
K=2- (0.051 + ) x @ O13R

o . S a :largeur B :longueur
Remargue : La partie de I’hourdis associée a la poutre est prise en compte dans le calcul de
I’inertie de torsion T

1300

2.187

v

A

20Cm

L 240 150 | | 150 240 L

1 1 i il il
6
=)
T}
w
| 130 150

L

g
165
180

0L L 5
11 .
5

GEOMETRIE POUTRE PRECONTRAINTE
COUPE TRANSVERSALE B-B’

ECHELLE 1:10 (COTES EN mm.)
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a(m) b(m) R k t*10-4m4
0,2 2,187(0,09144947 | 0.5368 68.710
2 0,115 1,03{0,11165049|0.6179 7.723
3*2 0,055 0,24|0,22916667 | 0.5203 0.4776
4%*2 0,12 0,12 1|0.4227 0.0213
5%2 0,1 0,1 110.4107 0.4107
6 0,25 1,3]10,19230769 | 0.7351 223.470
7%2 0,15 0,2 0,7510.4166 2.812
8 0,18 0,55|0,32727273|0.4647 9.410

Tab. 4 : calcul de ’inertie de torsion .
Tame = 85.812 * 10—4m4 } Tame = 285.812 = 0.9006

T total = 316.868 * 10—4m4 Ttotal 179.002

Donc I’ame reprend 90.06 % du moment appliqué a la poutre.

Etat Moment dans la poutre KN.m | Moment dans I’ame KN. m
ELU 89.095 80.23
ELS 63.64 57.31

Tab. 5 : moment de torsion max dans la poutre et la part revenant a I’Ame.

5.2) Calcul des contraintes tangentielles de torsion :
la contrainte tangentielle de torsion dans une section rectangulaire de cote « a »et »b »est
maximal au milieu du grand c6té « b » sa valeur est donné par :

_Me L 4481813221
N N N
)
A= Apet — =
net 2
a=25 —8_.5= 20.75 cm
2
.0Ona:
b=130cm
R=b=130=6.26
a 20.75
Time= Mt * 1 448 —1.81% 626 —1 =0.0460Mt
(0.2075)3  6.12 V2 + (6.26)2
Donc :

E. L. U= Tame = 0.0460 * 8.023 = 0.369 Mpa
E.L.S = Tame = 0.0460 * 5.37 = 0.24 Mpa
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Introduction :

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

Faire 1’exposé historique de la précontrainte serait prétenticux. Relevons toutefois que le
béton précontraint est considéré comme une invention francaise résultant des travaux
d’Eugéne FREYSSINET (1879 — 1962).

1) Définition de la précontrainte :
« Pré-contraindre une construction, c'est la soumettre, avant I'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 matiere peut supporter indéfiniment sans altération.» E. Freyssinet
L’utilisation de la précontrainte dans la construction des ouvrages d’art occupe depuis des
nombreuse années une place trés importante grace a des avantages techniques et économiques
incontestables.
- Structures plus élancées.
- Portées plus grandes
- Déformation réduite.
- Bon comportement via-avis de la fissuration.
- Résistance a la fatigue élevée.
On distingue plusieurs modes de précontrainte les plus utilisé sont:
- Précontrainte par post-tension.
- Précontrainte par pré-tension.

a. Précontrainte par post-tension :

La mise en tension des armatures apres durcissement du béton, les armatures sont logés dans
des gaines étanches placées dans des coffrages avant bétonnage lorsque le béton attient une
résistance suffisante les armatures de précontrainte sont tendues gréace a des vérins prenant
appui sur le béton de la piece (de I’élément) qui est ainsi précontraint.

Lorsque 1’allongement requis est attient, on bloque les cables a 1’aide d’appareils d’ancrages.
On peut faire la mise en tension soit en tendant les cables aux deux extrémités, soit a une
seule extrémité en utilisant un ancrage passif a I’autre extrémité.

Phases d’exécutions :
Les différentes phases d’exécution ont été illustrées dans 1’annexel

b. Définition des classes de vérification :

Pour assurer 1’intégrité du béton, c'est-a-dire, éviter I’ouverture des fissures, ce que peut
Entrainer la corrosion des armatures de précontraintes, le reglement a élaborer des
Recommandations introduisant la notion de classe de précontraintes, qui sont : Classe I,
Classe Il et Classe I1I.

1. Classe |l :
Le béton est toujours comprimé. Cette classe est réservée a des cas particuliers, tels ceux des
tirants et des pieces en contact avec des milieux agressifs, nécessitant une étanchéité parfaite :
Parois de réservoirs nucléaires ou autres enceinte étanche.
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2. Classe 11 : On admet les contraintes de traction dans le béton, mais pas la formation de
fissures. Cette classe est destinée aux ouvrages normalement exposés aux intemperies.

3. Classe 111 :On admet une ouverture limitée des fissures sous les sollicitations extrémes,
sans admettre que ces fissures restent ouvertes sous les chargements de longue durée
d’application. Cette classe est plus adaptée pour les ouvrages en atmosphére peu agressive
exemple des planchers de batiment.

Notre projet de pont n’est pas soumis a une atmosphere agressive, uniquement aux
intempéries (humidite, pluie, Neige etc., due a I’humidité de front de mer de boumerdes.)

L’ouvrage est calculé en classe II.

b. 1 Contraintes limites réglementaires pour la classe 11 :

Selon I’ouvrage de la précontrainte elles sont modulées selon :

- La situation examinée : Temporaire (ex: d’exécution), ou durable (d’exploitation).
- La combinaison envisagée : Rares, fréquentes ou quasi permanentes.

- La valeur de calcul de la précontrainte.

- La proximité des armatures de précontrainte

Notre ouvrage sera calculé en situation d’exploitation, sous combinaisons rares.

b. 2 Précontrainte minimale :

On se proposera de dimensionner la précontrainte, et ceci dans la section la plus sollicitée, qui
pourrait étre sous-critique ou sur-critique.

Il faudra trouver une valeur de la précontrainte dite précontrainte minimale

Pmin = sup (P1; Pu)

Avec :

P; : Précontrainte calculée dans le cas ou la section est supposée sous-critique.

P : Précontrainte calculée dans le cas ou la section est sur-critique.

b. 3 Les moments développés dans la section médiane a PE.L.S :

Mmax = 250 t. m Sous la combinaison la plus défavorable G + 1.2 (A(l) + Q Trot)
Mmin = 125 t. m sous(G) le poids propre du tablier.
AM=250—-125=125t. m

5354.00 | 10685767.72 2247.12
9728 29447463.51 | 48.4 101.6 45 150 4266.49
Tab.1 : Caractéristiques de la section nette (intermédiaire).
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1. Les contraintes limites :
- Les contraintes limites de traction du béton est :

—(0.6 + 0.06 = fc28 ) < &ti = 0.6 + 0.06 * 45 = —3.3 Mpa (dans la zone d’'enrobage).

—1.5 * fes e oti= 1.5 * 3.3 = —4.95 Mpa (hors section d’enrobage).

Section sous-critique :

_ aMm B e
B = prh h Cu Srs)

Et— s Et
AN : B L=
VEC SV V) — h

d=15*%¢=15%85=12.75cm < On admit: d'= 13 cm.

125+ 103 + 5354 %130 * (3.3 *10-1) =156.26 KN

0.5 %130 130
Pi= 156.26KN
Section sur-critique :

PII:Mmax"'P*B*V*G—ti
pxV+V —d

=250 * 10° + 0.5 * 5354 * 59.8% (-3.3 * 10} =2263.74 KN

(0.5 * 59.8 + 70.2 — 13)
Py = 2263.74 KN

P, = 156.26KN < P;, = 2263.74 KN = La section est sur critique, le fuseau de
passage du cable a une de ses frontiéres qui coupe la zone d’enrobage, donc 1’effort de
précontrainte economique PI n’est plus suffisant.

Donc:

Prmin = sup(PI , P11) = sup (156.26KN, 2263.74 KN) = 2263.74 KN

Pmin = 2263.74 KN

Alors I’excentricité est donnée par :

eo=—(V'—d")=—(70.2 —13) =57.2 cm.
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1) Calcul du nombre de cdbles :

Les cables d'about doivent étre tirés a 100% de "P0" avant le coulage de la dalle. On a

estime les pertes de précontrainte a 32% :

Pmin = 0.68 * PO = PO =Pmin = 2263.74 = 3329.03 KN

0.68 0.68

Le nombre de cable est déterminé comme suit: n =Py
Po1

On choisit comme armatures de précontrainte, les cables 12T15.
- Diametre des cables : 15 mm

- Diamétre extérieur de la gaine : 8.5 cm.

- Section minimal du céble : 140 mm?

- foeg = 1583 Mpa

- forg = 1770 Mpa

opp = 1416 Mpa

Por = opo * A = 1416 * 1680 = 10 ° = 2378.88 KN
Le nombre de cables :

n=P, = 3329.03 =1.39

Po1 2378.88

soit 02 cables de 12T15
Pmin =2 * 2378.88 = 4757.76 kn

2) Vérification des sections :

Preg =V Mmin*V — Preg «V

Mpax*V

+ + > 5, +

I I
Preg«V'  Mpip=V' _ _
0 __ 2 min <35

5

I

Prey V'

" < o

M V' -
max”* =

P P
B B
P P
E I I Gi E 1

I = %

i

Ges; Oc ¢ Contraintes admissibles de compression respectivement sur la fibre inf. et sup.
ots ; o1 - Contraintes admissible de traction respectivement sur la fibre sup. et inf.
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2-1) Vérification des contraintes d la mise en tension :

En construction, la mise en tension se fait au 14°™ jour.
a. contrainte limite en compression :
Ocs= Oci = 0.6 * fc14
N B o _
fe,, = 2761083 " fe,., Avec:f.,_ = 45Mpa

14
£ = + 45 = 38.461 M
1+~ 176+ 083 14 pa

oCs = oCi = 0.6 * 38.13 = 22.88 MPA

b. contrainte limite en traction :

ft14 = 0.6 + 0.06 = fc14 = 2.888 Mpa
—(0.6 + 0.06 = fc28 ) < o= 0.6 + 0.06 * 38.13 = —2.88 Mpa (dans la zone d’enrobage).
—1.5 * fuy © o1 = 1.5 * 2.888 = —4.33 Mpa (hors section d’enrobage).

Vérification des contraintes supérieure :

A la mise en tension n’est soumise qu’a son poids propre qG = 2.25 t/ml
Mmin = MG =2.25*29.382=242.77t/m1=2427.7 KN/ml
8

Les cables seront tirés a 100% avant la mise en place de la dalle, les pertes
instantanées sont

Estimées a 10 %.

P=1.02 % Ppin — 0.8 * 0.1 * Ppin
D’ou : P=0.94 * Py, = 0.94
4757.76 =4472.29 KN

P Prxe, *V My, *V
Uts == E + I + lnllll = ﬁts
eo=-(v"-d)=58.2

= 447229 - 4472.29 * 58.2 x 59.8 + 2427.7 * 59.8 * 10?

5354 10685767.7 10685767.72

=0.7372KN/cm? = 7.372 Mpa

7.372 Mpa > —4.33 Mpa condition Vérifiée.
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Vérification des contraintes inférieure :

P p*eﬂ*vr Il"Jlmin"{ﬂi"'” o
I

©4472.29 +4472.29 ¥58.2  70.2- 2427.7 * 70.2 * 10°= 0.95039
5354 10685767.72 10685767.72

= 0.95039KN/cm? = 9.50 Mpa
9.50 Mpa <22.88Mpa condition vérifice.
= Donc au 14 éme jour les contraintes sont veérifiées.

Conclusion :
On dispose une seul famille de cable,c’est-a-dire 02 cables de(12T15) sur 1’about de la poutre.

3) Tracé du cdble :

a. Tracé des cables movyen fictif :

La poutre étant symétrique par rapport a sa section médiane ; le type d’ancrage actif-actif
nous permet d’étudier une demi portée.

La force de précontrainte est excentrée pour créer un moment Mp qui s’oppose a celui des
charges permanentes et d’exploitation vers la section médiane ; puis le moment va en
diminuant jusqu’au s’annuler vers les appuis pour une poutre simplement appuyée.

b. Positionnement des cables :

Les cables son régulierement espacés sur la section d’about, de manicre a réaliser une
précontrainte aussi centrée que possible, et a réduire les efforts de diffusion de précontrainte,
I’angle de relevage des cables est 2° < a < 20°.

Les cables de la deuxieme famille est ancré dans des couches situées en fibre supérieure des
poutres, I’angle de relevage est20° < a < 30°, ce qui assure une bonne réduction de I’effort
tranchant, dans notre cas on possede que des cables de la premiére famille. 2° < a < 20°

Fig.1 : Tracé d’un cable

E : point de début de relevage.

t : hauteur du point « ¢ » par rapport a la fibre inférieure.

Eg : trongon parabolique d’équation y = ax?

Gc : trongon rectiligne pour permettre la transmission convenable d’effort entre I’appareil
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d’ancrage et le cable.
La pente du troncon rectiligne G¢ doit étre égale a la dérivée de Y = a * x2 pour X = d
Donc:y'=(d))=2*axd.=tga = a=tga
2%

Gec=ax*xd2=t—d — GC * sina

A
A=GC*cosa=>GC=c

= GC * sina = A = tga
0s o

tga

Z*dc*dgzt—d’—A*tga

=axdi=t—d —Axtga &

2
dcz%—a*(t—d’—A*tga)

A : est choisi de maniére a limiter la courbure de la gaine, soit A =1 m, et on trouve :

2 r
_tga*(t—tga—d)

C

3) Disposition constructives des cdbles :

Au niveau de la section médiane, le moment

fléchissant est maximal, donc les armatures de

p . - . N - s F 3 -
précontraintes doivent travailler a leur capacité I\ /J

maximale. Elles seront disposées de maniére a
avoir une excentricité maximale entre la section ® i
médiane et la section d’about. I

e Section d’about : @ |

Nous disposons les cébles de telle sorte que la
résultante des forces de précontrainte coincide l d’ ,E-------]- !

A 1

avec le centre de gravité de la section d’about,

en prenant un espacement de 0.40m entre les deux cables :

> Tracé des cables 1 et 2 sortant de I’about :

Y, =0,702m.

On fixe B =0,40m
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Yy=A1+40+ A;/2=70,2cm. > A;=50.2 cm.

A,=130-(50.2 +40) > A, =39.8 cm.

La disposition des cables est illustrée dans le tableau suivant :

0.00999

11 0.194 0.1 7.26 0.013
Tab.2 : paramétre de calcul des cables.
CibleN°1 79~ ;
T 6.14 7.36 ;
11°( ;
Cible N°2 S i
5 7.26 6.24 |

L

~

¥,

Fig.2 : Tracé des cable donne la poutre

Lonqueur total du cable :

Lt = Lr + LC
Avec :

L, : Longueur du trongon rectiligne permettant la transmission convenable des efforts.

L4 : Longueur du troncon droit du céble.

L. : Longueur du trongon parabolique du céble.

Le= 1 «[Inx(@axdc+V1+(2x*dc)?)+2*a=dcxV1+(2x*dc)

4xa
L, =05+ A
Cosa.

——
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0.9986 6.281 1.515 7.36
0.9816 7.392 1.528 6.24
Tab.3 : Récapitulatif des longueurs des cables.

d. Cable moyen fictif :

Dans tout élément en béton précontraint, traverse par plusieurs cables et dans toute section
de ce dernier, on peut remplacer, d’une maniére fictive, I’ensemble des cables traversant
ses sections par un seul, passant par le point d’application de la résultante des forces de
précontraintes. Les points de passage du cable équivalant sont déterminés, dans chaque
section, par le calcul de la distance e du centre de gravité des cables a la fibre inférieure.

La position du cable moyen sera déterminée dans les différentes sections par les formules :

Section d’appui : (2 cables)

Cable 01:t,=0.6 m tmoy =Xt =0.6+1 =0.8m
Céble02:t,=1.0m 2 2

Section a X (m) de ’appui :
ti=d +a;+ X Avec X; =d;

- Section médiane (0.5L) :
Dans cette section tous les cables ne sont pas relevés :
t]_ = tz = 0.10 m—= tmoyzz t|: 0.10 m.

2
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550 L
210 210
-
i
"]
i
[ia]
o
(=]
o
]
o
o
o
e ey ﬂr
o
2011, 410 L1230
11 11
| 550 |
i il

Fig.2 : poutre section d about

4) Calcul des caractéristiques géométriques des sections nettes :
Pour vérifier que le tracé des cables est bon (les contraintes admissibles ne sont pas
atteintes), on déterminer les caractéristiques géométriques des sections particuliéres pour
pouvoir tracer les fuseaux limites.

4-1) Composante de la précontrainte a la section d’appui :
Soit P la force de la précontrainte d’un cable :

v

N :

Fig.4: composantes de la force de précontrainte.
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1

V =X Z; * Pj* Sin 0;= PX Sin o,
N =X2Cosa, * Pj * Cos aj =P 2Cos q;

Avec :
P : force de précontrainte d’un céble.
Z : la distance du point d’application de la composante N par rapport au centre de gravite de
la poutre.
Z; : La distance du point d’application de la résultante N par rapport a la fibre inférieure de la
section (Z; = t;).
Pi*2XZi* Cosaj=NZ = Z=XZ; * Cos o,
2 Cos a;j

Avec :
N =P % X Cosuo;

a. Section d’about (poutre seule) :

0.122

0.993

0.6

0.596

0.355

0.191

0.982

1

0.982

0.964

/

1.975

1.6

1.578

1.319

Tab.4 : Composantes de la précontrainte a I'about (poutre seule).

7 =X 7i * Cos 0i=1.578 =0.799m

Y Cos ai 1.975

Pour tracer les fuseaux limites, il faut déterminer les caractéristiques geomeétriques de
quelques sections particulieres de la poutre, ceci en retranchant celles des gaines aux
caractéristiques brutes.

Bgaine =n * & * ¢“gaine

4

Avec: ¢gaine = 8.5 cm.

Le moment d’inertie de la gaine par rapport a I’axe (A) passant par la fibre inférieur de la
poutre est donnée par :

Ig(A) =n * 7 * ¢*gainetn * ¢*gainex TZi2

64 4
Ig(A) =2 * m * 8.5° + 1+ 8.5% 131.9 = 541005.32 cm4
64 4

Section de la gaine :
Ig(A) =n * 7 * ¢*gaine
4
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Ig(A) =n * 8.5* =56.745 cm2

4

Dans notre cas : Bgaine = n = 56.745 = 2 x 56.745 = 113.49 cm2
SA=7Z B =79.9 * 113.49= 9067.851 cm3

Section d’about (poutre seule) :

619544.6

1070457.32

113.49 79.9 9067.851 541005.32
7640 610476.749 529452
60.7 12140301.69 37.8 10.6
Tab.5 : Caractéristiques de la section d'about sans hourdis.
2
V' = 2 I = 1. — S_ﬂ — I—G
B G B P B vV
— r V= h — Vr
e, =24—-V

Section d’about (poutre +hourdis)

On procede de la méme maniere que précédemment, les tableaux ci-dessous résument les
valeurs calculés.

95

12128 969027.2 1682383.77
113.49 79.9 9067.851 541005.32
12014.51 959959.35 1141378.45
55 32796813.79 | 52.2 -15.1

Tab.6 : Caractéristiques de la section d'about + hourdis.

SECTION MEDIANE

5354.00 10685767.72

9615.14 |29371921.86

48.2

101.8

62.2

150 -91.8

Tab. 1 : Caractéristiques de la section nette (intermédiaire).
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5) Fuseaux [imites :
Le fuseau limite est une zone limitée par 02 courbes dans laquelle doit toujours se situer le
centre de pression des forces dans les sections.

5-1) fuseau limite de traction :
C’est le fuseau a I’intérieur duquel doit se trouver le tracé du cable équivalent pour qu’il n’ait
pas de traction (quel que soit le cas de charge). Pour cela il faut que :

_Ccr — l.""‘In'lin = ep =C— Mmax
P P Avec :
Cl=p*V!
C=px*xV
eo=ep+M
N

C’, C : Limite du noyau central.

ep - Excentricité du cable moyen.

Mnin : Moment du aux charges permanentes.

Mmax : Moment du aux charges permanentes et aux surcharges.

P = Pi * X Cosai

P : tension finale probable dans le cable P; =0.68 * Po = 0.68 * 2378.88 = 1617.63 KN.

203 250
0 100 125
319.5 329.5 329.5
37.8 61.5 61.5
26.19 62.7 62.7
22.94 29.89 29.89
0 61.7 75.87
0 30.34 37.9
-26.19 -93.04 -100.6
22.94 -31.81 -45.98
10.6 -91.2 -91.2
-26.19<10.6<22.94 | -93.04<-91.2<-31.81 | -100.6<-91.2<-45.98

Tab.8 : Caractéristiques du fuseau limite de traction (poutre + hourdis).

5-2) fuseau limite de compression :
C’est le domaine a I’intérieure duquel doit se trouver le cable moyen pour que les contraintes
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limites de compression soient respectées en tout point. Il est tracé a partir de I’expression

suivante :

r

—a —

Avec :
a’ = min(e;; e;)
a’ = min(e] ; e3)

B
—EEZP*V*(l—ﬁc*F)

B
—e’zzp*\v”*(—1+ﬁt*5)
B
& =prVr(l=Tr )

Avec :

IW:min

=ep=a—

B
e Y Ve (145 < 2)

La vérification des sections est résumée dans le tableau suivant :

Mmax

——

78

27 27 27
3.3 3.3 3.3

0 203 250

0 100 125

319.5 329.5 329.5

147.21 235.2 235.2

20.4 62.51 62.51

20.4 62.57 62.51

17.87 28.48 28.48

20.66 493.37 493.37

17.87 28.48 28.48

147.21 -92.85 -100.41

17.87 -33 -47.4

10.6 -91.2 -91.2

204<ep <1787 -92.85 < ep <-33 -100.41 < ep <47.4

Tab.9 : Caractéristiques du fuseau limite de compression (poutre + hourdis).

'
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6) Les pertes de précontrainte :
Les pertes de tension sont liées au comportement des matériaux, au mode de précontrainte et
aux procédées de mise en tension

Les pertes instantanées :

Qui se produisent lors de la mise en tension. Elles sont dues principalement aux frottements
du cable sur la gaine, au tassement des organes d’ancrage et au non simultanéité de mise en
tension des cébles.

Les pertes différees :
Qui se produisent dans temps plus aux moins long. Elles sont dues au retrait et au fluage du
béton et a la relaxation des armatures.

6-1) Les pertes instantanées :
a. Perte par frottement :
Lors de la mise en tension de cables, celui-ci se plaque contre la génératrice concave de la
gaine, dans la partie courbe de son tracé. 1l en résulte mutuel qui réduit progressivement la
tension du cable a partir de I’extrémité active.
La tension en un point d’abscisse X, aprés la mise en tension est :
Gp = op0 * e(—f*o—@*X)

opo : Tension a I’origine op0 = 1416 Mpa

f : Coefficient de frottement angulaire f = 0. 18 rd—1

o: Sommes des angles du point d’abscisse (x) a I’ancrage. al=7° /a2=18°
@ : Coefficient de frottement linéaire ¢ =2 * 10 3 m1

Donc la perte par frottement est :

AGy(X) = Gp0 — Gpo * o(~Fra—¢#x)

0 0 0.1396 0.1396
0 0 0.19198 0.19198
Tab.10 : les différentes valeurs de a (rd)

Tab.11: les valeurs des pertes par frottement dans les différentes sections.

b. Perte par recul d’ancrage:
A la mise en tension, I’effort de traction se transfére a I’ancrage, il se produit un 1éger
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mouvement du céble vers le béton di a la déformation du mécanisme d’ancrage et a son léger
glissement. Il y’a perte de tension.

L’importance du recule d’ancrage dépend du procédé utilisé.

La perte de tension due a ce recul n’apparait que sur une distance « X » qu’on appelle
longueur d’influence. Au-dela de cette longueur, elles sont équilibrées par les frottements
entre la gaine et le cable.

Cable N° 01 : La tension a I’origine opp = 6a = 1416 Mpa
ci=opo * (1 —f*a—¢*X)

oa=0po * (1 —f* a— ¢ * x) = 1416 Mpa (Avec o = 0 trongon rectiligne)
og = 1416 * (1 —0.18 * 0 — 0.002 = 1) = 1413.168 Mpa

oc = 1416 % (1 — 0.18 * 0.1396 — 0.002 * 7.14) = 1360.19 Mpa
op = 1416 * (1 — 0.18 = 0.1396 — 0.002 * 14.5) = 1339.35 Mpa

Calcul des aires :
S1=[oa—og] *AB=[1416 — 1413.168] *1= 1.416 Mpa. m
2 2
S2 =[og —oc] * AB=[1413.168 — 13389.27] * 1 = 23.898 Mpa. m
S3=[og—oc] * BC=[1413.168 — 1360.19] * 6.14= 162.64 Mpa. m
2 2
S4 =[oc—op] * AC =[1360.19— 1339.35] = 7.14 = 148.798 Mpa. m
Ss=[oc— op] * CD=[1360.19— 1339.35] *7.36= 76.69 Mpa. m
2 2
Ona:S=2=xXS;=2%413.442 = 826.88 Mpa. M

D’autre part on a pour les T 15 un recul d’ancrage de 05 mm.
g*Ep=5%107%1.9 % 10° = 950 Mpa. M

g Ep>S = il se produit une chute dv tension Ao,
gEp=S+ A0, x AD

Aom =950-826.88/14.5=8.49
Le diagramme de chute de tension avant et apres le blocage d ancrage
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1416

1413.168

1360.19

_-_éf"; e S — ,;,HH“H_
1339.35 e -

1330.86 || oo SIS SR S

1310.02 | 1o

Aﬁidjm {m)

1257.04
125421 | %

Abscisse(m)

Fig. .5:diagramme de chute de tension avant et aprés blocages dans le cable N °1

Cable N° 02 :
La tension a I’origine 6p0 = cA = 1416 Mpa
Gi=0po * (1 —f*xa— 0 *X)

6a=0po * (1 —f* a— @ *x) = 1416 Mpa (Avec a = 0 trongon rectiligne)
og= 1416 * (1 —0.18 * 0 —0.002 = 1) = 1413.168 Mpa

oc = 1416 * (1 — 0.18 * 0.19198— 0.002 * 7.14) = 1346.84 Mpa
6= 1416 % (1 — 0.18 * 0.19198— 0.002 * 14.5) = 1326.01 Mpa

Calcul des aires :
S1=[oa—og] *AB=[1416 — 1413.168] *1= 1.416 Mpa. m
2 2
S, =[og —oc] * AB=[1413.168 — 1346.84] * 1 = 66.328 Mpa. m
Sz =[og — oc] x BC=[1413.168 — 1346.84] = 7.26 = 240.77 Mpa. m
2 2
S4 = [oc —op] * AC = [1346.84— 1326.01] * 8.26= 172.056 Mpa. m
Ss = [oc — op] * CD=[1346.84—1326.01] *7.36 = 76.65Mpa. m
2 2
Ona:S=2=xXSi=2%557.22 =1114.4488 Mpa. M

D’autre part on a pour les T 15 un recul d’ancrage de 05 mm.

g*Ep=5%107%1.9 % 10° = 950 Mpa. m

= g * Ep < S : Donc le point « M » n’appartient pas a BC, le point « M » appartient a
CD.

Détermination de x (longueur d’influence)
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g * Ep=S Aire (ABCMC’B’A’)

S;=1.416 Mpa. m

S;=66.328 MPa. m

S;=240.77 Mpa. m

Si=[0c— 0.] * AC=[1346.84— om] * 8.26

Ss = [oc — Om] * (x —4.725) =[1346.84— om] * (x — 8.26)

2 2

1S= 308514 + [(1346.84— om) * (8.26+(x — 8.26) )]

2 2

S=617.028 + (1346.84— om) * (8.26+ x)

om=0u* (1 —f*xa—@*x)=1416 * (1 — 0.18 * 0.19198— 0.002x)
=1367.69 — 2.832 x

om=1367.069 — 2.832 x

S=626.468 + %46.84—(1367.069 —2.832x) ﬂ (8.26+ x)
2.832 * x2- 655.07+3.161X =0

x=14.50m

om= 1367.068 — (2.832 * 14.50) = 1326.01 MPa. m

om= 1326.01 Mpa.

Le diagramme de chute de tension avant et apres le blocage d ancrage
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1346.84
1326.01 . , ;
1305.18 B A "
1238.86 ‘ i
[ e 5 E
1236.028 ¥ 5 :
N x M
: -

Fig .5: Diagramme de chute de tension avant et apres blocages dans le cable N°2

156.128
17997 |[174.3 41.66 0.00
170.88 | 165.21 8.51 4.25

c. Les pertes par raccourcissement instantané du béton :

Supposons qu’une poutre soit armée avec plusieurs cables de précontrainte, la mise en tension
des cébles ne pouvant s’effectuer que céable par cable, la mise en tension du deuxiéme cable
va entrainer un raccourcissement de la poutre et du premier cable et ainsi de suite, la mise en
tension des cables se fera au 14 éme jour.
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c.1. Les pertes des cables :
Chaque céble subit une perte moyenne due au non simultanéité de mise en tension :

n—1 E
oy, (%) *E—p — (BPEL art 3.3.13)
g

Ao, (x) =

Avec

Aay, (x) : Perte de tension moyenne de n cables

Ob,, (x) : Contrainte de compression du béton due a I’ensemble des cables traversant la section
d’abscisse (x) calculées au niveau du cable moyen.

E;; : Module instantané de déformation de béton j jours

2
M, + e o o (e
Uhn(x):%—i_nkﬁp'g%*(l—i- I(Gp))

Avec:

I¢ : Inertie de la poutre seule.

ep : Excentricité du cable équivalent a la section considérée.

Mg(x) : Moment di au poids propre la poutre a I"abscisse « x ».

Oy (x) : Contrainte normale dans le cable aprés toute perte déja déterminée.

Oy, = 0, — A0, (x) — Aoy (x) — Aoy, (%)

Aprés développement la formule précédente s’écrire sous la forme suivante :

Aoy, (%) =

2
E, ) Mg * ep Ep . n* A (Upo — Mgy, (x) — ﬂog{x)) . |1 N B = (Ep) }
G

3+Ep, g 3+ Ep, B

Exemple de calcul : Section d’about.

Caractéristiques géométriques de la section nette :

B = 7640cm?

fcl4 : 38.14 Mpa

Eij = 37023.85 Mpa

Ap : 1680 mm?

ep =10.6 cm

Ep= 190 000 Mpa

q=2.152 t/ml

Mg=qgqs*xx(L-x)ax=0= Mg=0
8

Aoy (0) =

19+10° (2 + 1680 » (1416 - 170.88} * E +7640% 102 * (10.60) 2| = 68.18 Mpa
3+37023.85 U 7640x 102) J 12140301.69
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Aopi (0) = 68.18 Mpa
Nous donnons ci-apres les valeurs des pertes par raccourcissement instantané du béton dans
les différentes sections de la poutre.

0.00 L
68.18

0.25L
68.32

05L
68.65

Sections
Aopi(x) [Mpa]

Les cables

Tab.13: Pertes par raccourcissement instantané du béton des différentes sections

d. Pertes instantanées totales « Aaj (x) » :

Aci(x) = Acy(x) + Acy(x) + Acpi(X)

Les pertes instantanées totales pour tous les cbles a différentes sections sont données
dans le tableau suivant

229.94
248.15
239.045

173.64
177.77
175.705

151.41
155.52
153.465

La tension initiale probable pour chaque cable dans les différentes sections est donnée dans le
tableau suivant :

1186.06

1242.36

1264.59

1167.85

1238.23

1260.48

1176.95

1240.29

1262.535

Tab.15: la tension initiale probable pour chaque cable dans les différentes sections

6-2) Les pertes différées :
Les pertes différées sont dues a 1’évolution dans le temps de 1’état de déformation et des
contraintes des matériaux en présence : retrait, fluage du béton et relaxation des aciers.

a. Pertes dues au retrait du béton « B.P.E.L 91 Art. 3.3.21 » :
Indépendamment de tout chargement, le béton subit par retrait un raccourcissement qui a pour
conséquence de détendre les armatures de précontraintes, donc chute de tension.
Cette perte de tension engendrée par le retrait est donnée par la formule suivante :
Aoy =¢er * [1 —1(t0)] * Ep
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() = —2

to +9*1,
B section

I périmetre extérieur

r'm : Rayon moyen de la section.
to : Age du béton a la mise en tension des cables.
er : Le retrait du béton tel que : &(t) = & * r(t) = 3 * 10* (nord Algérien)

Section d’about :

B = 7640.52 cm? = Iy =7640.52 =16.74Cm
Périmeétre = 456.2 cm 456.2

Section médiane :

B =5241.24 cm? = I,=5241.24 =10.87Cm
Périmétre = 482.3cm 482.3

Pertes dans les cables :
Les deux (02) cables sont mis en tension a to = 14 jour
Apreés le coulage de la poutre :

r(14) = 14 = (0.085 (section d'about)
14 + 9 x 16.74

r(14) = 14 = 0.125 (section médiane)
14 +9 % 10.87

Section d’about :
Ao, =3 %107 % [1 —0.085] * 1.9 * 10° = 52.155 Mpa
Section médiane :
Ao, =3 %107 % [1 —0.125] * 1.9 * 10° = 49.875 Mpa

b. Pertes dues a la relaxation des cables « Art 3.3.2.3 B.P.E.L » :

La relaxation de I’acier est un relachement de tension a longueur, elle dépond de la nature de
I’acier et de son traitement.

La perte par relaxation est donnée par la formule simplifiée (B.P.E.L) suivante :
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6
100

Op; (X)

prg

csp(x] = — Uo] * Op, (%) (Art 3.3.2.3B.P.E.L)

* P1ooo0 * [
Avec :

wo = 0.43 : Armature TBR (trés basse relaxation).

p1000 - 2.5 % valeur de relaxation & 1000 heures.

opi(X) : Tension initiale probable (apres toutes les pertes instantanées).
forg = 1860 Mpa : contrainte de rupture garantie.

opo - 1416 Mpa

Exemple de calcul 0.25 L :
0,(0.25 L) = 1240.29Mpa

o,(x)=_6  *2.5%[1240.29— 0.43] * 1240.29= 44.06 Mpa

100 1860
Sections 0.00 L 0.25L 05L
Les cables Acpi(x) [Mpa] | 117695 1240.29 1262.535
A(x) [Mpa] 35.79 44.06 4711

Tab.16: pertes par relaxation dans les cables.

c. Pertes dues au fluage « Art 3.3.2.2 B.P.E.L 91 »:

Le béton subit un raccourcissement progressif de fluage lorsqu’il est soumis a une contrainte
de compression permanant, les cables étant ancrés dans le béton vont subir le méme
raccourcissement donc une diminution de leur tension.

La perte de tension due au fluage proposée par le B.P.E.L 91 est la suivante :

Acr,= (Oob—0Ow) * E,
Ebij
Avec :
op : Contrainte normale finale dans le béton au niveau du cable moyen.
om - Contrainte maximale de compression du béton au niveau de cable moyen.
j : L’age du béton armé a la mise en tension.
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Pertes dans les cables :

Om= Mg €yt 0(x) * 0 * Apx [1 +€,?*B]
Ie B Ie

Avec :opi(x) : Contrainte apres tout instantané.

Mg=_q * 12=2.152 ¥ 292 =226.229t. m

8 8

Ic = 10685767.72 cm4
ep=—89.8 cm
opi(0.5 L) =1262.535 Mpa

om=226.229  (—89.8) x 10°+1262.535 * 2 * 1680+ [1 +5241.24 * (—89.8)?]
10685767.72 5241.24 * 10? 10685767.72

om =21.09

D’apres le B.P.E.L la perte différée total :

Aod = Aor+ Ao +5*% Aop < Aod = 43.605 + Aon + 5% 47.11

6 6

=82.86 + Aofi =———= Aod= 82.86+ Aon

La contrainte dans le béton est obtenue lorsque toutes les pertes sont produites donc :
M, *e [0, (0.5L) — Ao 4(0.5L)] B + egl

E

1+

0, (05L) = —=——L 4 n+« Ap *

Ig B Ig

Avec :

Upi({].SL} — Ad4(0.5L) = 0.,(0.5L) : Tension finale probable 4 la section médiane.

La formule peut s’écrire sous la forme suivante :

rol
80q(05L) = [2 # 0y(0.5L) —n« A, #2280 (1 ¢ Bf)] 1

Ebij
Aca(0.5L) =
[2 «20.38— 2 + 1680 *(80.32+ Acn) * (1 +5241.24 * (—89.80 ))]* (1.9 * 105)
5241.24 * 102 10685767.72 = 3702385

Aon=202.92 - 0.1628 * Aoa
Aon=174.51 Mpa
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Sections 0.00L 0.25L 0.50 L

Abscisse 0 7.25 14.5

Acd [Mpa] 73.434+ Aot 80.324 Aot 82.86+4+ Aot
LES CABLES | Mg[t. m] 0 173.3 226.229

opi (x) [Mpa] 1176.95 1240.29 1279.215

om (X) [Mpa] 5.675 20.38 21.09

Ao (x) [Mpa] | 55.512 168.69 174.51

Tab.17: pertes par fluage dans les cables.

Les pertes différées totales sont données par la formule suivante :

Aog (x) = Aoy + Aoq +5* Acp
6

Pour calculer la perte totale a une instante donnée intermédiaire, on utilise la formule suivante

Aot = I(t) * Acg

Sections 0.00L 0.25L 0.50 L
Abscisse 0 7.25 14.5
Aoy [Mpa] 52.155 49.875 49.875
LES CABLES | Aopi(x) [Mpa] | 35.79 44.06 47.11
Aot (x) [Mpa] | 55.512 168.69 174.51
adiff (X) [Mpa] | 137.492 255.28 263.64
Tab.18: pertes différées totales des différentes sections.
La tension finale probable :
Le pourcentage de pertes :
Opo— Ocox 100
Opo
Ao, = Gpi(X) — ACunr (X)
Avec :
Acyir (X) : Pertes différée finale.
opi (X) : Tension initiale probable (aprés pertes instantané).
Sections 0.00L 0.25L 0.50 L
Abscisse 0 7.25 14.5
Acw[Mpal] 1039.458 985.01 998.89
% de perte 26.59 30.4 29.45

Tab.19: pourcentage des pertes.
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Conclusion :

Nous remarquons que la perte totale varie entre 26.59% de op0 et 30.4% de op0 , ces pertes
ne

dépassent pas celle prise en compte pour déterminer 1’effort de précontrainte initiale Pg (32%
de Gpo).
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Introduction :
La justification de la stabilité¢ d’un élément d’une structure doit obligatoirement comprendre
deux Vvérifications, vis-a-vis de ’E.L.U et I’E.L.S.
Les vérifications a I’E.L.U ont pour objet de satisfaire 1I’équilibre statique, la résistance et la
stabilité de forme de I’¢lément.
Les vérifications a I’E.L.S ont pour objet de montrer que le comportement de 1’¢lément est
satisfaisant pendant sa durée de vie sous 1’effet des actions prévisibles.
Ses Vvérifications doivent étre menees en différentes situation (phase de construction et phase
d’exploitation), ainsi qu’aux différentes combinaisons d’action que subit I’ouvrage.
La contrainte normale s’exerc¢ant dans une section droite est exprimée par

Gyz

€p*¥ M+y
r2 )i |

==] Big~]

(14

Avec :
y: Distance entre le centre de gravité et le point d’application de la précontrainte.
Omin < Oy < Omax

1) Justification des contraintes normale :

1-1) Justification a CE.L.S :

On fait une Vérification pour la classe Il (admet une traction modérée). Les valeurs limites
des contraintes dans le béton sont :

o¢ : La contrainte admissible de compression dans le béton.

ot : La contrainte admissible de traction dans le béton.

Situation Exploitation Construction
Combinaison Quasi

Contraintes Rare Fréquente | permanente Rare
= Zone
Z Dans la section d’enrobage _fti 0 / —ft].
= G
< ‘ Hors de section d’enrobage | —1. 5ftj / / —1. 5ft]_

[ Pour toute la section 0.6f., / 0.5f,, 0.6f.

Tab-1 : Valeur limites des contraintes dans le béton.

a. Distance des armatures de précontrainte aux parements :
Dans le cas de la precontrainte en poste tension, (le B.P.E.L Art 10.2, 23) recommande ce qui
suit :

3
— = a, (a: largeur du paquet). 6.375 cm}

d* = sup @: diamétre de la gaine, (@ = 8.5 cm) =d= sup[ 355 cm
cm
d" : 05 cm (ouvrage courant )

Avec :

a=0=85cm '=85cm.
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1

- CABLE 2

_8_.,-: CABLE 1
10

Fig.1 : Détail du talon (section médiane)

- Les matériaux :

Jours
o) 07 14 21 28
f‘:j [Mpa] 29.80 38.46 42.58 45
fti [Mpa] 2.388 2.907 3.155 3.3

Tab-2 : valeur de fcj et ftj

- Armatures de précontrainte (actives) :
Gpo = 1416 Mpa
Ap = 1680 mm?

b. Tension de calculen B.P.E.L : (B.P.E.L 91 Art.1.3)

La précontrainte de calcul est égale a la plus défavorable des deux valeurs suivantes :
op1 = 1.02 * 6po — 0.8 * Ag;

0p2=0.98 * 6po — 1.02 * Ag;

Avec:

Gpo - Tension initial.

Asi : Sommes des toutes les pertes d’age considéré.
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¢. Phase de construction :

Phase N° | Date [jour] Opérations Caractéristique
0 0 coulage de la poutre préfabriquée /
- section résistante : poutre.
I 14 On tire les mémes cables a 100% | _ poids de 1a poutre.
- Précontrainte des cédbles
- Section résistante : poutre
11 50 Coulage du hourdis et des - Poids de la poutre
entretoises d’about - Poids du hourdis + entretoises.
- Précontrainte des cébles..
- Section résistante : poutre +
11 84 Mise en place de la superstructure hourdis.
(revétement. trottoirs. - poids propre du tablier.
corniches...etc.) - Précontrainte des cébles.
- Section résistante : poutre +
v =90 Mise en service de 'ouvrage hourdis.
- Poids propre du tablier.
- Surcharges appliquées.
- Précontrainte des cables.
Tab-3 : Les difféerentes phases de construction.

1) Vérification des contraintes :

Pour les quatre premiéres phases, la force de précontrainte qui donne 1’effet le plus est P1

mais pour la phase d’exploitation (phase V) c’est la forceP2.
- Phase de construction :

P, ep *V\  Mp, *V
G
o=t (142 ) Mo Vo
B r2 Ig !
- Phase d’exploitation:
P, ep *V\  Mpin ¥V _
USZE*(]._ 1‘2 )+ IG EUts
PZ ep « V' Mmin * V' =
GiZE* (1+ = — I = 0
Avec :
0, = —15=*f
5 i .
_ _ en construction.
0, = 0.6« f.:]-
0., =06 +f_,
Oy, = —15+«f hors de la section d'enrobage
or, = —f,, dans la section d'enrobaeg
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a. Vérifications des contraintes pour les différentes phases :

Exemple de calcul : section d’about

12140301.69

7640 1624.38
12014.5 | 95 55 32796813.79 | 52.2 -15.1 2729.54

Phase | :
Al4 jours mise en tension des 02 cébles a 100 %.

Gpo = 1416 Mpa.

Mg=0

op1=1.02 x 6p0 — 0.8 * Acj Ou Acj=239.045 Mpa.

opl =1.02 * 1416 — 0.8 * 239.045 = 1253.084 Mpa.

P;=n= A, * oy = 2 * 1680 * 1253.084 * 10°° = 4210.36 KN.
P, =4210.4

os=Pix(1—ep*V)>0, <05=4210.4% 10 * (1 — 10.6 * 60.7 )=7.69

B r 7640 1624.38

=7.69 Mpa.
o = 7.69 Mpa > 6 = —4.361Mpa. = Condition Vérifiée.

Gi=Pix (L+8,* V)>36s < 0,=4210.4% 10 * (1+10.6 * 69.3)=8.003

B r 7640 1624.38
= 8.003 Mpa.
oi = 8.003 Mpa < 6 = 23.06 Mpa. = Condition Vérifiée.
Phase Il :
Opo = 1416 Mpa.
Mg=0
op1 = 1.02 * 6po — 0.8 * Ag Ou  Aocj=274.835 Mpa.

op1 = 1.02 x 1416 — 0.8 * 274.835 = 1224.452 Mpa.
P1=nx* Ap* op1 =2 x 1680 » 1224.452 * 107° = 4114.16 KN.
P1=4114.16 KN.

os=Pix (1 —ep * V>0 & 05=4114.16% 10+ (1 — 10.6 * 60.7 )=3.25
B r 7640 1624.38

= 3.25 Mpa.
oi = 3.25 Mpa > ois = —4.95Mpa. = Condition Vérifiée.

6i=Plx (1 —ep*V')> 0 < 05=4114.16* 10+ (1 + 10.6 * 69.3)=7.82
B r 7640 1624.38

= 2.94 Mpa.

oi = 2.94 Mpa < 6 = 27 Mpa. = Condition vérifiée.
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Phase 111 :

Opo = 1416 Mpa.

Mg=0

op1 = 1.02 x 6o — 0.8 * Acj Ou Ac;= 330.347 Mpa.

op1 = 1.02 x 1416 — 0.8 * 330.347 = 1180.042Mpa.

P1=nx* Ap*op =2 * 1680 * 1180.042 * 103 = 3964.94 KN.
P; =3964.94 KN.

0s=Pix (1 —ep* V)> o, & 05=3964.94x 10+ (1 — 15.1 x 55) =2.29
B r 12014.5 2729.54

= 2.29 Mpa.
ci = 2.29 Mpa > ots = —4.95Mpa. = Condition Vérifiée.

Gi=Pix(1—e*V)>0 < 065=3964.94 10+ (1 +15.1 *+ 95)=5.03
B ry 12014.5 2729.54

= 1.56 Mpa.

oi = 1.56Mpa < 6 = 27 Mpa. = Condition vérifiée.

- Phase d’exploitation:

Phase 1V :

Gpo = 1416 Mpa.

Mg=0

0p2=0.98 *x 6po — 1.02 * Acj Ou Ac;j = 376.542 Mpa.
Op2 = 0.98 x 1416 — 1.02 x 376.542 = 935.83 Mpa.
Po=nx* Ay * 6p1 = 2 * 1680 * 935.83 * 102 = 3141.6 KN.

P, =3141.6 KN.

0s = Po*x (1 —ep *V)>o0s & 05=3141.6 * 10+ (1 — 15.1 * 55)=1.81
B ro 12014.5 2729.54

= 1.81 Mpa.

i = 1.81 Mpa > 65 = —4.95Mpa. = Condition Vérifiée.

Gi = Pyx (1 —ep * V)>oi & 0s=3141.6 * 10« (1+ 15.1 « 95)=3.98
B ro 12014.5 2729.54

= 3.98 Mpa.
o = 1.24Mpa < o = 27 Mpa. = Condition vérifiée.

42104 |0

4114.16 | 0 3.25 -4.95 7.82 27
3964.94 | 0 2.29 -4.95 5.03 27
3141.6 0 1.81 -4.95 3.98 27

——
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Section 0.25 L :

5237 :
4245.39 | 5.62 -4.95 10.63 27
3964.94 | 2.07 -4.95 5.48 27

3141.6 |2.17 -4.95 5.73 27
Section 0.5 L :

4440.38
4313.736
3844.91

3233.08
ab.b . Contraintes des differentes phases dans Ia section median
Conclusion :
Les contraintes limites sont respectées dans tous les cas de charges, que se soit en
construction ou en service.

2) Ferraillage passif longitudinal :

Le ferraillage nécessite deux sortes d’armatures dans les ouvrages précontraints :

- Les armatures de peau.

- Les armatures dans les zones tendues.

a. Les armatures de peau :

Elles limitent les fissurations prématurées, susceptibles de se produire avant la mise en
Tension des cables de précontraintes. La section minimale est :

Almin=max {03 cm? ml de parement/ perpendiculaire a leur direction.
0.1 % B (section brute du béton).

0.1 % B =0.001 * 5354.00= 5.354 cm?2
On utilise des armatures HA 10 tous les 20 cm.

b. Les armatures longitudinales dans la zone tendue:

Dans les parties ou le béton est tendu (Classe 11 et 111) et sous réserve que la zone de traction
présente une hauteur supérieure a 5 cm, le BPEL prévoit une section d’armature
longitudinales au moins égale a :

B: N, f:t]'

*

~1000 ' f, op,

As

B: : Section de béton tendue.

Ng: : Résultante des contraintes de traction.

fy : La contrainte caracteristique de traction du béton.

ogt . Valeur absolue de la contrainte maximale de traction.
fe : Limite d’¢élasticité de 1’acier passif utilisé.
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7 4%

g .

150

(N sl 4

Fig. -2 : Diagrammes des contraintes normales, phase V.

1.71

8.477=1.71 ; y=h—-x=745%xx=1.71 % (h—x)
Y X

x=1.71x 1.5 =0.28 m = 28cm.
745+ 1.71

55

Fig-3 : Détail du talon.

Ngc= (55 18) + (30 +55) x10 = 1415cm

2
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ot =By * 0; =1415 % 1.71 » 10 '= 120.98 KN

2 2
As  (1415+ (120.98 % 10°+3.3) | * 1072 =4.68 cm?
1000 500 1.71

As=4. 634 cm? On adopte 4HA14 = 5.65 cm?

c. Ferraillage passif transversal (armature du talon):

On prévoit des cadres pour I’encadrement des armatures de précontrainte localisées dans le
talon, et aussi pour assurer la continuité avec les armatures transversales de 1I’ame.

A x o> C * t x fipg Si ¢ext(gaine) <13« (I)ext(gaine)

Ac * fe> 1.3 x t x fiog * dexe SI C > 1.3 * 1.3 * Pexe(gaine)

t : Espacement des armatures.

C =10 cm (enrobage des cables).

Dext(gaine) © 8.5 cm.

C > 1.3 * dexi(gaine) = 1.3 * 8.5 =11.05 cm.

Ac21.3 * ¢ext(gaine) * ft28: 00729 cm

t fe

On fixe A; = 2HA10 soit 1.57 cm?
t<21.536 cm Soit t =20 cm.
1-2) Justification da CE.LU :

Les justifications vis-a-vis des E.L.U complémentaires des E.L.S s’averent indispensables, car
un dépassement des charges caractéristique (prise en compte a I’E.L.S) est toujours possible,
méme s’il est peu probable.
Les justifications a la résistance vis-a-vis des sollicitations normales (M.N) sont données par
les regles B.P.E.L 91 Art 63.

a. Hypothése de calculs :
- La résistance de béton tendu est négligée.
- Les sections droites avant déformation restent planes apres déformations.
- L’adhérence est parfaite entre le béton et ’acier.
- Le diagramme de déformation respecte la régle des trois pivots.

 ——
~ \\ i KI—A : T
i 1 By

! AT 2““7

- 1 Ll

Axe neutre

1 L .

é £ ) ’..’ J.- :
i Ar i ;3
] A ;
w I e

10%0 2%o,

hs

Fig-4 : Regle des trois pivots.
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b. Passage du diagramme de déformations a celui des contraintes :

Considérons une section droite d’une poutre sollicitée en flexion composée, pour laquelle
I’E.L.U est atteinte.

Le probleme qui se pose, est de deduire du diagramme de déformations, les valeurs des
contraintes sur toute la hauteur de la section et pour I’ensemble des matériaux. On détermine
d’abord I’évolution des contraintes dans la zone comprimée du béton, puis on détermine la
section dans les aciers de précontrainte.

. : 5
—— 7 B -
D L -} _,_.'A___._._ TRt [CPER ol
dp ' -‘\
h ds : ELU /] * Sous les charges
i L. > \\
' lJ '\‘ £ Awo-s A‘OS &
: o &5 Sl o
g —— €t 0 —_—
| A'E, AE,

Fig-5 : Diagramme des déformations et des contraintes a E.L.U dans le cas d’une section
partiellement comprimée.

3) Principe de la méthode de justification :

Il s’agit de s’assurer que les sollicitations agissantes réglementaires de calcul, que nous
désignerons "Su " n’entrainent pas ’apparition du domaine E.L.U dans la section.

Vu la résistance des matériaux constituant un ouvrage, on définira pour une section, droite un
domaine résistant dont la frontiere est constituée par I’ensemble des sollicitations constantes
ultimes S, (Ny ;My ) d’ou on peut définir une courbe fermée dite « courbe d’interaction
moment fléchissant-effort tranchant ».

M4

_ (Ny: Mypm)

(N My,)

Fig.6 : Courbe d’interaction moment fléchissant-effort normal.
Pour faciliter la tache en pratique, on propose la justification suivante :

- On fixe un des parametres, généralement Ny, en prenant cette derniére égale a Nu qui est
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celui développé par les sollicitations de calcul "Su "

- On déterminer les deux moments résistants ultimes My, et Mym correspondants a Nu et
on doit vérifier

1\_/[um < Mu < 1\_/[uM

En général, pour nos sollicitations de calcul donné, il suffit de vérifier 'une des inégalités
Suivantes :

- Equation d’équilibre :

Mu =< 1\_/IuM

Avec :

M, : Moment en point d passage de I’armature moyenne de précontrainte.

A e e B e B e e B R e i R e LA

h

Fig-7 : Diagramme des contraintes a ’ELU.

L’équilibre est donné :
Nu = B¢ *¥0.85 * feog— Ap * Aoy — As* G5 . oo ven e o (1)
0 * Yb
Le moment résistant est définie alors par :
Mym =B * 0.85 * fogx Z+ Ag* (ds —dp) * O v vev vev v e . (2)
0 Yb

a. Equation liée a I’hypothése des sections planes :

A=y =y o (3)
Ep y

i:ds—y... RN (-3 |
e Y

b. Equations donnant le comportement de ’acier :
- Pour les armatures passives :

Os=0*E v cor cer ven ven oa. (5)

- Pour les armatures de précontrainte :
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Acp=f *(epm T+ A'ep + Aep) = f * (€pm ) vev ven vvv v ee et . (6)

¢. Equation traduisant I’atteinte d’un E.L.U :

II existe deux possibilité, suivante que cette €tat est atteint sur le béton ou sur ’acier.
Nous constatons qu’il ya 07 inconnues :Acy ; 6s; y; A'"gp; A'gp ; €p 5 & ‘Mym

Le probléme est résolu par approximation successive a partir d’'un diagramme des
déformations choisi a priori, par exemple celui passant par le pivot A et B ce qui impose :
g = 10 %o

Ep = 3.5 %o

A partir de ces valeurs, 1’équation (4) donne « y » :

(5) — os
(3) — A’ et on calcul Nu par 1'équation (1)
(6) — Aoy

- Si Ny > Ny : la section du béton comprimé est trop grande, le diagramme de
déformation pivote autre de A

- Ny < Ny : le diagramme doit pivoter autour de B.

Une fois le diagramme d’équilibre trouvé, on détermine Myy et on vérifiée que :
My <Mum

Application a notre projet :

dp =141.5cm. Ap =16.80 * 2= 33.60 cm?
ds = 145 cm. As =5.65 cm?
H=150cm Mmax=327.08t. m

Nu = (0po— Aos) * N x Ap = 998.89% 2 * 10% % 1680 = 3356.2704 KN.
N, = 3356.2704 KN
1) >N,= Be * Sbc — Ap * Acp — Os
& 3356.2704 * 10° = 25.5 + 10 * * B, — 3360 * Acp — 565% o
MuM = BC *085 * f(;28* Z+ AS * (ds - dp) * Og
0 * Yb
& 255 % B¢ * Z+ 5.65 * (145 — 141.5) * o
Mym = 25.5 * Bo * Z + 19.775 * o
La surtension des armatures de précontrainte s’écrit :

AGp = f * (Spm + A’Sp + Angp) - f * (Spm )

6pm=Pm = 3356.2704 * 10°= 998.89 MPa
A, ~ 3360

Obpm = I::'mIPm * €yt Muin] * €p
B Ig
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3356.2704 * 10°+ [3356.2704 * 10° * (—91.8) * 10 + 2500 = 10°] +_—91.8

9615.14 29371921.86
=2.165 Mpa
D’ot :
gom=Opm= 998.89 =5257 x 10"
Eo 1.9 % 10°
A'gy=5 * oppm=5* 5.257=1.383 x 10°*
Ep 1.9 % 10°
De(4):e=ds—y=y= ds = 145 =39.59cm
& Y T+ e T+(0)
€p 3.5

De (3) : A'ep =& * (dp— Y) =3.5 * (1.415 — 0.3959) = 9.00 * 10°°
Y 0.3959

De (5) : os =438 Mpa (g5 = 10 %o)
De (6) : Aoy = f * (gpm+ A'ep + A"ep) — f * (gpm )

Acp =0 * (5.257 * 102+ 1.383 * 10*+ 9.00 * 10°) — 5, * (5.257 * 107°)
=9.138% 10 % x 5,
Pour :

0p=0.9 * F,e5=0.9 * 1583= 1238.87 Mpa
115 115

Ona:

&p = 0,=1238.87= 6.52 * 10° Mpa
E, 19+105

£p<6.52%10° — 0, =Ep* ¢,
%>652*103—9%saawEMémummmﬂmMMn&mw$we
gpm = 5.257 * 10 — op = 5.257+ 10~ * 190000 = 998.83 Mpa.
ep=6.52 % 10-3 = op = 15.0131 * 10> 190000 = 1238 Mpa
D’ou:
Acp=1238. -1052.22 = 186.56 Mpa
De (1) : fc = 0.8 * y * bmoy
Avec :
y =0.3959m.
bmoy : Largeur moyenne (hourdis + table de poutre).
Bmoy = 95+ 100 .=0.975m.

2
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Be = 0.8 * 0.3959+ 0.975 = 0.3088 m?
Donc .

Ny = B¢ * obc — Ap * Acp — 0

& (0.3088 * 10° * 25.5) — (33.60 * 10% * 186.56) — (6.15 * 10% * 438)
Ny =-620 KN.

Nu <Ny

On déduira :

Le diagramme d’équilibre est atteint ainsi que le diagramme de déformation ultime.
— O.BS*fcz g
MuM = Bc *W* Z+As * (ds _dp) * Oy

Mmax = 25.5 * B * Z + 21.525 * o
Avec .
Z=d,— 04 % y=141.5— (0.4 * 0.3959 * 10%) = 125.66¢cm.
Mum = 25.5 * 10° * 0.3088 * 1.2566+ 21.525 * 438 * 10°
=25180.63 KN. m
Mmax = 3270.80 < 9437.84 KN. m < la résistance a I'E. L. U est assurer

Conclusion :
Les contrainte normales n’excédent pas les contraintes admissibles de compression.
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Introduction :
La partie résistante d’une poutre a I’effort tranchant est représenté par 1’ame, celui-ci donc
dimensionné de fagon a :
- Résisté a I’effort tranchant.
- Permettre un bon bétonnage.
- Permettre une bonne mise en place des gaines.
Selon le B.P.E.L 91 on procéde :
- En E.L.U a une vérification de la section d’acier.
- En E.L.S a une vérification des contraintes.

1) Justification des contraintes d [’E.L.S :
Cette justification a pour but de montre que les efforts tranchants cumulés, ainsi que les
moments fléchissant et 1’effort normal ne compromettent pas la sécurité de 1’ouvrage.
La vérification doit porter sur trois parameétres caractéristiques de 1’état de contrainte en un
point de la section.
ox : Contrainte normale longitudinale.
T : Contrainte tangentielle.
ot : Contrainte normale dont ’existence est liée a une précontrainte transversale éventuelle.
Les contraintes ox; T; ot calculées sous ’effet des sollicitations de service, doivent satisfaire
les conditions suivantes :

T — 0, %0, < 04+ fy, [ft]. + %(Ux + Ut)]

fe.

% — 0, * UtﬂiZ*fj*[O.{}*fcj —Gx—Ut}*[fti+§*(Ux+Ut)}
..
j

Si0,, < 0. alors les conditions (1) sont remplacées par :
2 X 2 )
T E 04 * ft] * ft] +§Ut ............{_2:]
Dns notre cas 6y = 0 alors (1) et (2) peuvent s’écrire comme suit :
2 - . . 2
- <04+ ft]. * ft]. +30x

2 <2 ,y:—:—,r [0.6 ¥ fc]- . Ux] . [ft]- _‘_%* Ux] verrrreneanal 1)

<04 fry * fjereerennennn(2)’

2) Contraintes de cisaillement dii d Ceffort tranchant :

Cette contrainte est calculée comme suit :

T(Y) = Vied * S
Ih * by

_ n . o
Avec : Vred : Effort tranchant réduit, Vrea =V — Zi=l(Pi * sinoy)
S : Moment statique par rapport a 1’axe « Z » passant par «A »
bn : Largeur nette de ’ame de la poutre bn =bg —m * kK * @
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m : Nombre de céble par lit.
K=1 Dans le cas des cables injectés au coulis de ciment.

2
In : Moment d’inertie net par rapport a I’axe « Z » passant par «A ».

Application au projet :

La section la plus sollicité vis-a-vis de I’effort tranchant est la section d’appui, celle-Ci
comprend les deux cébles de précontrainte.

La vérification de la contrainte tangentielle se fera par phase de construction :

=1y, . Pour les phases : I, I1, 11 (phase de construction).

T =1,+ 17 Pour la phase IV(phase d’exploitation).

- Caracteéristiques geomeétriques de la section nette :

12140301.69

7640 1624.38
12014.5 | 95 55 32796813.79 | 52.2 -15.1 2729.54

Tab.1 : Les caractéristiques géométriques de la section nette.

Phase 1 : a 14 jours mise en tension des 02 cables a 100%.

g=2.102t/ml= Vq= g L=2.102 = 29= 30.48 t.

2 2

Aoc;= 239.045 Mpa
op:=1.02 * 1416 — 0.8 * 239.045 = 1253.084 Mpa.
,=n*Apxop1=2 %1680 x 1253.084 * 1073 = 4210.36 KN.
V.a=304.8 —4210.36% 0.3127 = —353.48 KN
2

Tv(y) = Vred * S
In* bn

Avec : bn=bo —@= 55 —8.5=50.75 cm.
2 2
T(y)= _—35348 *10 = —0.669 Mpa
50.75 * 0.8 * 130

- Effort normale N1 au niveau du centre de gravité :

P
N, =—1':ZCGS(‘Ei
2

i=1
>—— >=4210*1.974=4155.27 kN
2
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os= Ni* (1 — e, * V) =4155.27 x 10* (1 —10.6* 60.7) = 3.28 Mpa

B I2 7640 1624.38
0i =Ni* (1 + e, * V') =4155.27 * 10* (1 +10.6x 69.3) = 7.89 Mpa
B I, 7640 1624.38

- Au niveau du centre de gravite :

Ox= O0¢= 0s+0i—0sx V=3.28 + 7.89 - 3.28 * 60.7 =5.432 Mpa.
H 130
Verification des deux inégalites(1)’:
1.=0.0112 < 0.4 * 2907 = (2.907 + 2 * 5.432)=7.59
3
7= 0.0112 < 2 %2.907% [0.6 * 38.46 — 5.432] = [2.907 + 2% 5.432]
38.46 3

0.0112<7.59
condition vérifiée.
0.0112<17.41

Nous procédons de la méme maniére pour les autres phases :

304.8 4155.27 -353.48 -0.1058 3.28 7.8
9
689.15 4102.31 358.21 -0.591 3.01 7.3

696. 24 4005.21 913.8 -0.546 2.24 6.4

700.79 3921.57 | -344.22 | -0.482 189 |43
Tab.2 : Vérification des contraintes de cisaillement.

Conclusion :
Les contraintes de cisaillement sont vérifiées pour toutes les phases en construction et
exploitation.

3) Justification d CE.LU (B.P.E. L 91 Art. 7 —3) :

a. Armatures transversales minimales :
Elles sont caractérisées par leur section Ac et leur espacement St
St<min{lm; 0.8 * h; 3 * bp} = {Im; 1.2m; 1.65m}
= St < Im
Le minimum d’armatures transversales est donné par la condition suivante :
* *

ﬁz 06 by s _ *Ez 0.6

St fe bn * St Ys
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Ce minimum est notamment a respecter dans la zone centrale ou I’effort tranchant est faible,
et ces dispositions ont pour but d’éviter une grande fragilité¢ du béton de I’ame de la poutre.
Amin>0.6 * by * ys=>0.6 x 1.15  50.75 * 100= 5.4596 cm2/ml

St fe 400
On choisit des cadres HA12. At = 2. 26 cm2, soit 2HA12.
Si< Aixfe =2.26 * 400 * 10—4 =0.4139 m.

0.6 * s * by 0.6 x 1.15 * 50.75
On prendre St = 15cm aux appuis et 20 cm en travee.

b. Justification des armatures tangentielles :
L’objectif de cette vérification est de montrer que les armatures transversales sont suffisantes
pour assures la résistance des parties tendues du treillis, constituees par les bielles du béton et
les armatures :

A x T, > (treg — fy) *tan By +f;  (B. P. E. L Art:7.3,22)
St * ys * by 3 3

A= ft-
redgs — w{"DtBu—l__]

T ——————————————————————
t*\r's*bn 3

L’inclinaison des bielles est donnée par :
tan 2 x By = 2 * Treq
bn * St * s
Avec :
Treq — Ty + T (avec T contrainte de cisaillement due a l'efforttranchant )
u 3
T — __Tred et ViLg = Viax —E*Zsinai

V' 08+h+*b, red ™ n £
1=
P, =n=* (GPB — .ﬁ-:ij)
Avec :

Acj = Ac,= 376.542 Mpa.

Py =2 * (1416 — 376.542) * 1680 * 10 % = 3492.57 KN.

1
red = 890.95 — (_3492.57) * 0.3126 = 345.06 KN.

2
1 1
Tv - Tv = 345.06 *10 =0.653 Mpa.
0.8 + h = bn 0.8*130*50.75

™ : :
red = 0,653 + 0.602= 1.255 Mpa  (T* : Contrainte due a I’effort de torsion).
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Angle d’inclinaison :
N, :Pu_*Z cos a1 =3492.57 * 1.974 = 3447.47 KN.

N 2

os= 3447.47*10 = (1- 151 55 )=2.00 Mpa.
12014.5 2729.54

o,= 344747*10 =(1+ 151 95 )=4.4Mpa.

12014.5 2729.54
0s=0,=0,t0,—0, *V

h
=2.00 +4.4 — 2.00* 55 = 2.9 Mpa.
150
D’ou :
tan 2 * By =2 * Treq = 2x1.255=0.865
bn * St * s 2.9

By =20.43°

Comme By est borné inférieurement de 30° , alors on prends Bu = 30°

c. Détermination des armatures verticales:
St — red 3 fe ©

Ag> (1.255 -3.3) ¥1.15 % 50.75 * 100* tan 30
S 3 400

&z 1.5 cm?/ml
St

—=Ag> max(3.11; 5.4596) = 5.4596 cm?/ml.
St
On choisit comme ferraillage transversale : 2HA10 + 2HA12 soit A = 3. 83 cm2

= 5< 3.83 =0.70

5.459
On prendra St = 20cm pour la section médiane.
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d. Armature transversal supérieure :
Elles doivent étre au moins égales a 2 cm2/ml soit un cadre HA12 tous les 20 cm.

2 2 - fci
Tvu =+ TTu = 4 - Ya

= (0.653)2 + (0.602)°=1.395<( 45 )?=56.25
4%15

0.79 < 56.25 vérifiée.

e. Justification des armatures longitudinales :

La sollicitation de torsion dans une poutre engendre des tractions longitudinales, et cette
traction doit étre équilibré soit :

- Par la compression développée par la flexion et la précontrainte longitudinale.

- Par les recours des armatures longitudinales passives.

L’intensité de I’effort de traction longitudinale due a la torsion le long de I’axe neutre vaut :

Fi = 11 * b, cot 3,

Ft
Crt -
B;’ime nette

Avec :

B;’ime nette — Bberut - Bgaine

Béme nette — (150 * 055) - 3 *TC * 00852: 0807 m2
i
ot =0.602 * 0.5075 * 1.73= 0.654 Mpa
0.807

.= 0.524 Mpa < 0. = 3.742 Mpa

Conclusion :
Les contraintes tangentielles n’exceédent pas les contraintes de traction et de cisaillement.
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Chapitre X : | Etude de la zone d’about

Introduction :
Lorsque les armatures de précontrainte sont arrétées dans une section SA d’une picce
prismatique, la distribution des contraintes s’écart sensiblement de celle obtenue par les régles
de R.D.M du faite que le principe de Saint-venant n’est pas satisfait au voisinage de SA.
A cette effet, il y a lieu de procéder dans cette effet, il y a lieu de procéder dans cette zone a :
a- A des Vérifications permettant de réduire, a un niveau convenable la probabilité
d’apparition des fissures.
b- A la détermination d’armatures passives destinées a limiter 1’ouverture des fissures
éventuelles.

Etude de la zone d’about :
Les justifications a effectuer dans cette zone sont les suivantes :
1- Justification de la bielle d’about. (Art. 7. 5,1 B. P. E. L).
2- Justification de I’équilibre du coin inférieur. (Art. 7. 5,2 B. P. E. L).
3- Des justifications relatives a I’introduction des forces de précontraintes. (Art. 8 B. P. E. L).

1) Justification de (a bielle about :

Le mécanisme de rupture de la formation d’une fissure issue du nu intérieur de 1’appui et
séparément du reste de la piece, un bloc d’about.

1.1)- Principe de calcul :
On admet que la transmission des charges appliques a la poutre se fait par I’intermédiaire
d’une bielle unique inclinée d’un angle Butel que :

2%T . o
4-tanf, = —— (By = 30)
Ox,—O0
Xu~ "ty (Art.3,2.B.P.E.L).
On dispose de plusieurs cables susceptibles d’équilibre la bielle unique.
On cherche le niveau (r) du cable qui donne une résultante de la réaction d’appuis et des
efforts Fi on définie les angles d’inclinaison 0k par :

k .
Ry —Xi= F; —sing

E}’;L F; #cosa; — Hy,

tan 8y =

Avec :

a; : Inclinaison du céble.

Ry : Composante verticale de la réaction d’appui(RU = VU).
H, : Composante horizontale éventuelle de la réaction d’appui.

Fi : Les forces limites dans chaque cable.

La ligne de pression est inclinée au moins de «fu » pour le rang r du cable si I’on a
tan 0, < tan

tan 0,-; < tan By

Pour que ce niveau existe, il faut que :

Y Ficos a;— Hy>[Ry — X Fj * sin 0] cot By

——

]
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<_ Ligne de pression

]
. N ",'.-
3,

- \
[ »

u

7]
B

Pl k.
I -
Ra

!

Fig.1 : Inclinaison de la bielle unique du béton

Pour schématiser ce phénomene, on considére que le flux de compression intéresse le niveau
« r», defini par les inégalités précédentes, situé a la distance «d; » de la fibre supérieure.

—

= o i d =
é Ni” ale
é wd Bielle unique
ds | & 7

h E ) Bu |
P ?
[ i L

:\-T_h\h\%\ \ F

= i

Fig.2 : La bielle d’about

Avec :
MN : Axe de la bielle.
r - Hauteur de la bielle.
dp : Distance a I’extrados de la résultante de compression du béton.
d: : Distance a I’extrados du cable de rang « r » au droit de 1’axe de I’appui.
L’équilibre du bloc d’about s’écrit en composante verticale comme suit :

Zr fo * sin(aa + By) Z sin(a’ + By)
w:Ru_ZFj*SiIIDIi——I*At*e - Bu ——r'r&'-Ft * - Bu
St Ys * Sin 3, St u sin By,

Avec :
a : Inclinaison des étriers passifs sur I’horizontale 45° < a < 90°

——
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: Inclinaison des étriers actifs sur 1’horizontale 45° < o < 90°
a; : Inclinaison du céble de précontrainte.

St : Espacement des armatures passives transversales.

A;: Somme des aires des sections des aciers passifs transversaux.
Fw : Effort de précontrainte apres toutes les pertes.

W : Effort vertical repris par le béton au droit du point « n ».

1.2) Vérification des armatures transversales :

- Si Z. > 7 : 1a section d’armatures a prendre compte est celle obtenue pour la vérification
a ’effort tranchant.

- Si 2. < Z  la section, majorée d’[ z]est a répartir sur la longueur Z. * cot B.a partir de

Zr

I’axe de I’appui.

- Application au projet :

Vi =890.95 KN.

n
Veus =Vo— ) B, +sing,
i=1

Pim : Effort de précontrainte apres toutes les pertes.
[ min 1.2 % opm = 1.2 * (cpo — Acpi ) = 1.2 * (1416 — 376.542) = 1247.34Mpa

Pim=

A

f.= 1770 =1539.13 Mpa

Yo 1.15

\

1539.13 Mpa
Fiim = 1680 = 1247.37 * 1072 = 2095.58 KN.
Fiim = 2095.58KN.

Pim = min {11247.34 Mpa. < P = 1247.34 Mpa

Bu =30°
¥ Fjcos aj — Hy > [Ry — Z Fj * sin a;] cot pu i =1-2

Avec :
H, = 0.1 * Geapjier = 1045.966 KN.

2Fi * cos oj — Hy
=2095.58+ (cos 7 + cos 11 ) — 1045.966 = 3091.072 KN.

(Ry — =F; * sin o) = cot By = (890.95 — 2095.58 * 0.313)  cot 30

——
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{

=408.95 KN.

3091.072 KN >408.95 KN vérifiée = le rang "r" existe.

Ry — X, Fi —sing

tan B, =

K .
2o, Fi=cosoy — Hy

- Angle d’inclinaison :

2079.95 1045.966
830.95  [399.85 2057.07 1045.966 | 049 26

Okt =29>p, =30
Ok =26 <P, =30
On constat que 1’équilibre est atteint au niveau du 1 er cable.

Donc:
d;, = 130 - 60= 70 cm.

Z,=d,—h=70-130=57 cm

10 10

Z=08+H=0.8+130=104cm.

Z, < Z = La section d’armatures transversales déterminée lors de I’étude de 1’effort
Tranchant est modifiee dans le rapport_Z; .
Z
Soit :
104 *3.83=7.02 cm.

57

Donc la nouvelle section d’armature transversale est égale a 7.02 cm2 soit SHA14
A=7.02 cm.

Sera répartie sur une longueur comme suit :

L =Z * cot By = 57 = cot 30 = 122.59 cm.

2) justification de Céquilibre du coin inférieur :
Lorsque la réaction d’appui « R »d’une poutre est appliqués au voisinage d’une arréte, il y a
lieu de vérifier qu’il n’y a pas risque de fendage d’un coin de béton, entrainant I’arréte. Le
plan de rupture passe par le nu intérieur de I’appui.
Pour éviter toute rupture par fendage, on doit vérifier que les armatures traversant le plan de
rupture sont suffisantes, et ceci quelques soit I’orientation du plan. On doit alors vérifier que
la section d’acier passif traversant le plan de rupture satisfait I’inégalité suivante :

A+ f
—= >3+ (R, +F

Vlim
Vs

) +H, — FHlim

Avec :

——
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At : Section d’armature de coutures.

Ry : Composante verticale de la réaction d’appui.

Friim : Composante horizontale de la force de précontrainte (force prise avec sa limite).
Fuvim : Composante verticale de la méme force.

B 1.5 —tan®6
B 1+ 15+tan@

2.1)Section darmature minimale :
Lorsque la vérification précédente aboutit a At = 0, il y a lieu de mettre en place une
section d’armature minimale d’acier passif de couture, donné par :

0.04 %R, *y
= - \'S*(S—él*}{} avec: 0 < K <1

tmin — f
e

. A

Fig.3 : Equilibre du coin inférieur.

Fiim = 2095.58 KN.

Friim = Fiim * COS a
Fuiim = Fiim * sin o

N : _Plan de rupture
C
1.00 :
0.60 NG
) C . !
1 8"; :
45
25
| E—

Fig.4 : Equilibre du coin inférieur.

——
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2079.38
1045.966 | 3347826

2056.5

Le tableau montre que la section d’acier passif traversant le plan de rupture satisfait
I’inégalité précédente. Donc les armatures de coutures sont négligeables. Toute fois le
B.P.E.L propose une section minimale en vu de reprendre les efforts locaux de 1’appareil
d’appui.

_0.04 %Ry * s

tmin f
e

#(5—4+K)

Avec:

K : compris entre 0 et 1.

Fx\_

A : Dimension de ['appareil.

K 5 - Longueur de I"appareil d’appui.

Dans notre cas K= (.5

Al

Fig.5 : interaction ancrage-appui.

Amin =0.04 % 890% 1.15 * (5—4%0.5)=3.7cm?

400
Atmin = 3.7cm 2

Soit a prendre une section 4HA12 = Amin= 3.7 cm 2




Chapitre X : | Etude de la zone d’about

3) justification relative d Cintroduction des forces de
précontrainte :

Des études expérimentales ont mis en évidence 1’existence de trois zones a I’aval des points
d’application des forces de précontraintes :

- Zone de surface soumise a des tractions.

- Zone intermediaire comprimée.

- Zone d’éclatement soumise aussi a des tractions.

i A Zone d’éclatement
Zone de surface  Zone comprimeée /7 (rognon d’eclatement)

/ .
4 g £ g
% Contrainte

Zone de régularisation

i
-

régularisées

A
v

Fig.6 : les trois zones d’aval d’application de la précontrainte et la zone de
Régularisation.
On définit une de régularisation des contrainte, celle ou les contraintes normales passent
D’une variation discontinue & une variation continue. Pour des raisons de simplification, la
Longueur de cette zone est pris égale a la hauteur de la piéce.
D’autre part, on admet que la force de précontrainte subit une premiere régularisation a
L’intérieur d’un prisme symétrique, de dimension (d = d), et dans lequel les isostatiques
Créant :
- Des efforts de tractions transversaux (effort d’éclatement).

- Des efforts de tractions de surface (effort de surface).

C
1 ] I d 1 =min(2c1,c2)

c29

d 2=min(c2 ;2c3)

csl

Fig.7: prisme symétrique.

——
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3-1) équilibre de [a zone de 1ére régularisation:
Les efforts d’éclatement et de surface qui se manifeste dans cette zone seront soumis a des
vérifications de contrainte dans le béton, et la disposition d’armature passive.

a. Effets de surface :
La section d’armature a disposer au voisinage de la section Ags est :

As=0.04 * max(F-,o )
Oslim

Avec :
Fjo : force a I’origine du cable ancré au niveau « j ».

Oslim = E fe

b. Effet d’éclatement :
La justification concerne :
- La vérification des contraintes du béton.(traction & compression ).
- Le ferraillage d’éclatement.

- Contraintes dans le béton :
A I’intérieur du prisme symétrique associé a chaque niveau d’ancrage « j », il y a lieu de
Vérifier que la contrainte moyenne de compression « 6¢j » & I’extrémité de la zone 1°°
Régularisation est :

Fjo
b~ 4

-

A

2
UCj = 3 * FC]

Et que la contrainte maximale de traction « oy » dans I’axe des armatures, susceptibles de
provoquer 1’éclatement du prisme doit étre :

—05+(1_3). b <125+F

Avec :

dj : Hauteur du prisme symétrique associé au niveau « j ».

g; : Dimension moyenne dans le plan d’éclatement des organes d’ancrages au niveau « j ».
b : Epaisseur de la piéce dans la direction perpendiculaire au plan d’éclatement considéré.
Fi : Force a I’origine du cable ancré au niveau j.

c. Ferraillage d’éclatement:
Pour les regles de cumul, les armatures déterminées selon les regles exposées ci-apres ne
doivent pas étre ajoutées a celle qui résulte des justifications des pieces vis-a-vis des
sollicitations tangentes.
En aval de la section « SA », sur une zone égale au max de « dj », il faut disposer une section
C’acier transversale tel que :

——
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R; a;
max Agj = K +roc avec: Rj = 0.25 = | 1 — a3, * Fig
A, = ] S1im ]
t max* Fjq
015 + ——— avec : Osy, = 3

* f
e
OS1im 3

. Avec :
Kj=1: Pour un ancrage d’extrémité.
Kj= 2 : Pour un ancrage intermédiaire.

3-2) Ftude de Céquilibre général de la zone de régularisation :

La zone de régularisation des contraintes, peut étre considérée comme une poutre de
répartition comprise entre les plans « Sa » et « Sg ».

- Sur la section(Sa), des forces concentrées Fj(Fix ; Fit ).

- Entre (Sa) et (Sr), des efforts répartis (courbure et frottement).

- Sur (Sr), des contraintes normales o (Fj ). et tangentielles t (Fj )  réparties selon le principe
de NAVIER (F;: effort isostatique de précontrainte appliques sur SR).

DA aF

Ll
Fig.8: Transmission des forces dans la zone de régularisation.

Pour simplifier les calculs, les régles BPEL admettent que 1’équilibre général s’obtient en
superposant deux états d’équilibre :

- Equilibre selon la RDM.

- Equilibre de diffusion réelle des contraintes (équilibre générale de diffusion pure)

——
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Fig.9: Equilibre général.

(—/(—(—

«— <«

o(Fj)

u(F;)

Fig.10: Equilibre selon la RDM.

Fig.11: Equilibre général de diffusion pure.

——
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Sur un plan de coupure horizontal quelconque « B¢ » distant de « t » par rapport a la fibre
supérieure, on obtient les éléments de réductions selon la RDM : effort tranchant V(x),
moment fléchissant M et effort normale N;.

Tk
T E IIII 'y
F
N T X t: variable
_ | | f __ _Plamnde ¥ — e DN v
Flﬂ [ rupture « VX
——0 T
¢ ;;—*[ It
Sa° ' I Se
= -2

Fig. X.12: Sollicitations dans I’état d’équilibre général de diffusion pure.

3-3) justification vis-d-vis de Léquilibre général de diffusion pure :

a. Justification des contraintes :
Sur chaque plan de coupure d’ordonné « t » la contrainte de cisaillement est conventionnelle
prise égale a :

Cette contrainte est cumulée algébriquement avec la contrainte «t » la plus défavorable qui
résulte (au méme niveau « t ») de 1’équilibre selon la RDM de 1’ensemble des sollicitations.
Soit Tgmax la contrainte globale maximale de cisaillement.

T = max[(tq + T)¢)

Emax

Cette contrainte doit vérifier la condition suivante :
Tgmax S 15 * ft]

- Armature d’équilibre général :
Les armatures transversales régnant dans la zone de régulation des contraintes entre « SA » et
« SR » doivent satisfaire globalement a la regle des coutures. L’effort tranchant écarté pour
lequel les regles BPEL proposant :

V, =V, *
e
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Si Ntc est I’effort normal au niveau ou Vx = Vxmax, Cette regle de couture conduit dans les cas
fréquents ou les aciers sont perpendiculaires a la fibre moyenne de la poutre, a dimensionner
leur section totale par :

o |Vxe|max — Nic

A, =

Avec :

Vxe : Effort tranchant réduit pour lequel les régles BPEL proposent la valeur suivante :
- Si Ac< As + Ae: aucun renforcement n’est a prévoir.

- Si Ac> As+ Ae: il faut prévoir des armatures complémentaires aux sections As et

Ac et de méme fagonnage qu’entre SA et Sr, la section totale des aciers au moins égale

a Ac. Ces armatures complémentaires éventuelles sont a répartir uniformément a partir

de la section Sa sur une longueur au plus égale a_2x Ir
3

Application au projet :
1. Effet de surface :
- Plan vertical :

max Fjo =2063.577 KN

As =0.04 * 2095.58 = 10°= 3.14 cm?

2% 400
3
Soit : 3HA12 (A = 3.39 cm?)

- Plan horizontale :
Pour le plan de diffusion horizontal, on 1’effort appliqué par les deux cébles.

As = 2 x0.04 * 2095.58  10°= 6.28 cm?
2400
3
Soit un cadre autour de chaque ancrage (A = 3 * 3.39 = 10.17 cm?).

Fig.13: Zone de lere régularisation (prismes symétriques).

——
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2. Effet d’éclatement :
a. Vérification des contraintes :
- Contrainte de compression :

oc1= 2095.58 * 10°=14.96 < 2x fei4 = 25.64 Mpa

400 * 350 3
6o = 2095.58 * 10°=14.96 < 2 foyy =25.64 Mpa = les contraintes sont vérifi€es.
400 = 350 3

- Contrainte de traction :

oy = 0.5 * (1 —24) » 14.96 = 1.496 < 1.25 * fi14 = 3.633 Mpa.
30

Zip = 0.5 % (1 —24) * 14.96 = 1.496 < 1.25 * f14 = 3.633 Mpa.
30

= les contraintes sont vérifiées.

b. Ferraillage d’éclatement :

- Plan vertical :
Ac = 0.25 * (1 —24) * (2095.58 * 10°) = 7.85 cm?
40 2% 400
At: 3
A = 0.25 * (1 —24) * (2095.58 * 10°) = 7.85 cm?
40 2+ 400
3

Ae; = 7.85 cm?, soit un cadre a prendre 3*2 cadres de HA12 (A, =3 * 2 * 3.39 =20.34 cmz) ,
sur une profondeur de40 cm.

- Plan horizontal:

[ 0.15 %2095.58 * 10°= 26.83 cm?

2% 400 * 100
3

0.25 * (1 —24) * (2095.58 * 10°) = 10.22 cm?
35  2+400* 100
3
\
A; = 26.83 cm2, soit a disposer 3 cadres HA14 autour de chaque ancrage.

c. Effet d’équilibre général :

Cable (01) : o = 1416 — 229.94= 1186.06 Mpa.
Cable (02) : opi = 1416 — 248.15= 1167.85 M pa.
F, = 1186.06 * 1680 * 10~° = 1992.58 Mpa.
F, = 1167.85 * 1680 10 % = 1961.98 Mpa
Fi= JFxj=Fj* cos o;

Fj =Fj * sin g

——

]
122 |



Chapitre X : | Etude de la zone d’about

1925.93
pr— |
37433 | l

1977.72
—_— 'I\
242.83 1

Fig.14: Composante des efforts de précontrainte.

3. Calcul des contraintes normales a I’about :

P, +coscoy) 2P *cosa;*xey)*
USZE('I ])—|— (l . pl) y;epi:Z—V’
Bnette lnet

- Fibre supérieure :

65 =(1977.72 + 1925.93) % 10+(1977.72 * (~19.9) + 1925.93 * (20.1)
764 14579486.47

=5.109 Mpa.

- Fibre inférieure :

0s=(1977.72 + 1925.93) * 10 - (1977.72 * (=19.9) + 1925.93 * (20.1)
764 14579486.47

= 5.759 Mpa.

4. Contraintes tangentielle a I’about:

Vred
T(t) = -V ‘J—ZF-ksmﬂ
( ) bn «08 *h red i i
Vyed =890.95 — (617.16) = 273.79 KN.
D’ou:
1(t) =273.79 * 10 =0.518 Mpa > —1.5 * f;j = —4.95 Mpa.

0.8 * 130 = 50.75

——
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F 5.109
I |
Fy { F l
1=

~

0.518MP

5.759

Fig.15: Contraintes normales et tangentielles.

5. Calcul des sollicitations:

o(Fj) = 5.109 +5.759— 5.109+ t = 5.109 + 0.5t
1.30

X(t) = [ta(Fj) + b+ dt

=2.809t+0.1375 t2 (MN)

1(Fj) =axta+bxt+c

(t=0)=c=0

T (t =h) = tmax = 0.518 Mpa. =dr=0
dt

=2at+b=0=t=-b=h=-b=h=1.30m
2a 2 a

T (t =h) = 1(t = 0.65) = a(0.65)* + b(0.65) = 0.518
2

=a+b=0518..........(2)

De(l)et(2) = a=-1.73
b=224

1(Fj) =—1.73 2 +2.24 1

= T(t) = (F}) * e * dt =—0.0588 t* + 0.112 t*

124
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Calcul des efforts tranchants :

V(t) = Z F; = cosa; — X(t)

Xi= 2.809 t + 0.1375 t2 (MN)

1992.58 1977.72

11 1961.98 1925.93 374.33
Tab .3 : décomposition de I'effort Fi.

{ Au dessus F1: 0 <t <30 ; X(t) = 0.855 MN = V,(t) =—0.855 MN
En dessous de F; : Vx=—0.855 + 1.92593 = 1.07093MN

Au dessus Fo: 30 <t <70 ; X(t) = 1.179 MN = V,(t) = —0.1077 MN
En dessous de F, : V4 =—-0.1077 + 1.97772 = 1.8699 MN

- Calcul des efforts normaux :
T(t) = —0.0588 t3 + 0.112 t*
N(t) = X Fi * sin o — T(t)

Au dessus F1: 0 <t <30 ; T(t) = 0.0084 MN = N(t) =—0.0084 MN
En dessous de F; : Vy=—0.0083+ 0.37433 = 0.366 MN

Au dessus F,: 30<t <70 ; T(t) = 0.0263MN = N(t) = 0.339 MN
En dessous de F, : Ny = 0.339+ 0.24283 = 0.5825 MN

)

F
. { : l'I 0.855 57 107 0.0084 A 0.366
1x

k. {El*—‘"l\d 0.1077 |4 1.8699 0.339 0.5825
FZAi

Vx(t) MN N(t} MN

Fig.15: Diagramme des efforts tranchants et efforts normaux.

——

]
125 |



Chapitre X : | Etude de la zone d’about

6. Armatures d’équilibre général :
Tg=2*V, = _2x1.8699=5.23 Mpa.
b=h 0.55 %1.3

— . ftEB
e N

=1.8699 *[1 —( 3.3 )?=1.52MN.
3316
As =(1.52 —0.582) * 10°= 34.95 cm2
2% 400
3

(S8 ]

A+ A.=7.41+27.85=35.26 cm?> A, = 28.11 cm?

condition vérifiée = aucun renforcement n'est a prévo .

——
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Introduction :
Une poutre isostatique simplement appuyée peut subir des déformations sous I’effet de son
poids propre seul, d’autre part la précontrainte qui engendre aussi des déformations (rotation,
fleche , raccourcissement ...). Néanmoins, il est nécessaires que ces déformations puissent
librement se produire sans toutefois modifier les efforts de précontrainte, ¢’est pour quoi dans
la plus part des cas ce type de poutres sont posées sur des appuis en Néopréne (caoutchouc
synthétique) permettent les rotations et les déplacements d’appui.

1) calcul des fléches :

1-1) fléche due au poids propre de la structure:
L’étude se fera a la section médiane. On supposera que la rigidité flexionnelle de la poutre est
constante en prenant la moyenne des inerties entre la section d’about et la section médiane.
La fleche a mi travée est donnée par I’expression suivante :

_ 5qgl*  5Mc L7
fe =352 Evl. 48EyI;
Avec .

Ev : Module de déformation longitudinale différée.

Ey = 37003 VFC28 = 37003 V45 = 13160.5MPa

dg: Moment d’inertie (poutre + hourdis)
lg = 40802131.38 cm*

Mg : Moment sous charges permanente
Mg =125t m
fc =2.38 cm

1-2) fléche due aux surcharges:
Pour simplifier les calculs, en considére que les surcharge sont uniformément reparties :

Ms=M7—Mg=250-125=125t. m
Méme calcule que pour la fleche due au poids propre
fs =2.38 cm

1-3) contre fléche de précontrainte :
A cause de la symétrie du diagramme des moments de précontrainte par rapport a I’axe de La
poutre f, sera donne par :

L
o [
El
a

Avec My dy est le moment statique par rapport a I'appui de gauche de I'aire limitée par le
diagramme des moments de précontrainte dans chaque section et I'axe horizontal de référence
sur la demi-largeur.
Diagramme des moments de précontraintes :
Pour une poutre précontrainte, le diagramme des moments est de la forme suivante:

127
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o B O

\

Fig-1 diagramme des moments sous précontrainte d’une poutre

Dans un trapéze (h, b, B), la distance (x) de son centre de gravité a la plus petite base est:
h(2B + b)
17 3(B+b)
Ces moments sont calculés dans les sections (milieu, quart, ’appui) Avec :
Mp=N e
N : Effort de précontrainte et e : excentricité.
Avec :

Ou:Nx=PZXZcosa

N; : Effort normale initial Ni = opi * Ap

Ns : Effort normal final (en service). Nij= ops * Ap
P : Effort de précontrainte donné par cable.

opi - Tension initiale probable TabV11.15

ops - Tension finale probable Tab.V11.19

Ap : 1680 mm2 (section d’acier de précontrainte).

section Ni (t) Nt (t) N (t) e (m) Mp (t.m)
0.00L 395.45 349.26 372.35 -0.151 56.22
0.25L 416.74 330.96 373.85 -0.918 343.19
05L 424.21 335.62 379.91 -0.918 348.75

Tab-1 Valeurs du moment due a la précontrainte a différentes sections

128

——
| —




Chapitre Xl : | Calcul des déformations

7.25m

7.25m

0

343.19t

/4875 t

Fig-2 diagramme des moments de précontrainte

- Trapéze (1)
X1=7.25 % (2%562.2 +3431.9) =2.75 m

3(562.2 + 3431.9)
D’ou
1 f07'25 M X. dx = Xy * A;=2.75 %(562.2+3431.9 ) = 7.25=39816.18
B Ei 2E, E,
- Trapéze (2)

X, =7.25 % (2 * 3487.5 + 3431.9) + 7.25=10.88 m
3(3487.5 + 3431.9)

1 f71:.55 MX. dx = X, * A,=10.88 %(3487.5 + 3431.9) * 7.25=273019.2

E| El 2EI EI

fp = —(39816.18+ 273019.2) * 10"!'=-5.82 cm
13160.5 * 40802131.38 * 10*

Le signe (—) montre que la fleche est dirigee vers le haut.

Fleche totale :

- En service a vide :

f=fc+f,=2.38-5.82=-3.44 cm

- En service en charge :

f=fc+f, +f;=238-5.82+2.83=-0.16 cm

En conclusion la fleche en service en charge est inférieure a la fleche admissible
(L/500 =5.8 cm)donc la poutre est vérifiée vis-a-vis de la fleche.
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2) calcul des rotations :

2-1) rotations sous le poids propre:
La rotation a a I'appui est donnée par I'expression suivante:

_qG*LE_ M(}*L
C Ey#*lg 3*Ey*lg

g

ac=225%103 rd
2-2) rotations sous les charges:
qs * L? Mg #L
ST Eyxlg 3+Ey~lg
as=2.25%10 3rd

o

2-3) rotations sous la précontrainte:

1 YA,
“P:ﬁjmxd":_ El

Avec Ai aire des trapézes sur toute la longueur de la poutre

2 (562.2+3431.9  + 3487.5 + 3431.9)
p="— 2 2 % 7.25 % 10° = —1.47 % 10 °rd
13160.5 * 40802131.38

ap =—1.47 * 10 2rd

Rotation résultante :

- Avide:
o=o0g+ap=225+1023-1.47 % 10%=-1.245 * 10 2rd

- En charge :
a=ag+op+os=(3.75+8.43)x10°-2x102=-1.02 * 10 3rd

3) calcul des déplacements dappuis :

3-1) déplacements dii d la rotation :
Ao =a * h=—1.245 102 x 130= 0. 81cm
2 2
3-2) déplacements dii au retrait :
La valeur moyenne du retrait étant : ;= 3 * 10

Ar =g xL.=3 * 10~ * 2900= 0. 435cm
2 2
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3-3) déplacements dii au fluage :
Efly * L
2

Af =

efly =20p= 5.62 * 107"
Ei
op : Contrainte normale finale dans le béton au niveau du cable moyen

ob =Aqy * Eit o = 11.01MPa
Ep
om : Contrainte maximale de compression du béton au niveau du cable moyen chap. VII.
Aqy : Perte due au fluage chap. VII
EP : Module d’¢lasticité de ’acier
Ei: Module de_déformation longitudinale instantané.
Ei = 11000 «* VFce= 11000 » V45 = 39125.82MPa

Af=0.81 cm
3-4) déplacements dil d [a variation de température :
At= L = 2900 =+0.29cm

10000 10000

Déplacement total :
Amax+ = Aa + Ar + Af + At=—0.81 + 0.435 + 0.81+ 0.29= 0. 725 cm
Amax— = Aa + Ar + Af — At=-0.81 + 0.435 + 0.81-0.29= 0. 145 cm

Conclusion :
Toutes les valeurs trouvées dans les différentes déformations sont d’ordres négligeables, donc

elleiks ne compromettent pas la pérennité de 1’ouvrage.
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Introduction

Les équipements de pont jouent un réle important dans la conception, le calcul et la vie
de I’ouvrage. Ce sont eux qui permettent a un pont d’assurer sa fonction vis-a-vis des
usagers.

1) Appareils dappui :

Les appareils d’appui sont des éléments importants de la structure et non des équipements
pour lesquelles il existe une notion d’usure et de durabilité inférieure a celle de I’ouvrage
et que I’on considere comme de la matiére consommable; a ce titre on devra donc
apporter tout le soin nécessaire a leur choix leur qualité, leur conception et leur mise en
ceuvre. Placés entre le tablier et les appuis leur rdles et de transmettre les actions
verticales dues aux charges permanentes et aux charges d’exploitation.

| AXxe appuil

Poutre

Appareil d'appui

Bossage inférieur

Chevétre dappui

Fig-1 : disposition des appareils d’appuis

Il existe quatre types d’appareils d’appuis :
- Les articulations en béton

- Les appareils d’appuis en élastomere fretté

- Les appareils d’appuis spéciaux

- Les appareils d’appuis métalliques.

Le choix du type d’appareil d’appui dépend de nombreux facteurs ; descente de charge,
rotation maximale, déplacements horizontaux, durabilité, cout, le type d’ouvrage, son
environnement et des dispositions constructives.

On se référant au document de la SETRA (réf 4) relatif sur les appareils d’appuis qui
stipule que pour des réactions d’appuis limitées a 12MN (calculées a I’E.L.U) ; I’appareil
d’appui en élastomere fretté

p———
——
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convient parfaitement en plus des avantages qu’il présente : Facilité de mise en ceuvre, de
réglage et de controdle, le cout relativement modéré et il n’exige aucun entretien.

1-1) Définition :

Un appareil d’appuis en €lastomeére fretté est un bloc d’¢élastomere vulcanisé (renforcé
inférieurement par une ou plusieurs frettes en acier, collées chimiquement pendant la
vulcanisation ; 1’¢lastomere est un matériau qui reprend approximativement sa forme et
ses dimensions initiales apres déformation sous contrainte.
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1-2) Définitions géométriques :

Enrobage des chants :
>4 mm®* |

1
| I Enrobage ext€rieur *¢:
[ 2.5 mm

Epaisseur totale :Tb ;

| _Fpaisseur d'une frette : ts

Epaisseur d'un feuillet
en caouichouc @ Ui

' Dimensions en plan |

des frettes : a’,b’

Dimensions en plan de
I'appareil d'appuis :
a,b

Fig-3 constitutions géométriques d’un appareil d’appui

1-3) Dimensionnement de Cappareil d appui:

Principe :

Pour le dimensionnement de I’appareil d’appui en a utilisé le document de la SETRA
(réf 4) dont le principe et de justifier chaque appareil d’appui en fonction des
sollicitations.

Les régles de dimensionnement et de vérification des appareils d’appui visent a limiter
leur distorsion horizontale totale aux états limites ultimes, sous I’action de sollicitations
verticales et horizontales et des deformations horizontales ou angulaires imposées a
’appareil d’appui.

Conformément au document 04 des vérifications aux états limites doivent étre faites pour
les appareils d’appui en élastomere fretté :

- La distorsion totale maximale en tout point de I’appareil d’appui est limitée.

- L’épaisseur des frettes doit étre suffisante pour résister a la traction qu’elles subissent.
- La stabilité de 1’appareil d’appui doit étre assurée a la rotation, au flambement et au
glissement.

- Les actions exercées par I’appareil d’appui sur le reste de la structure doivent étre
verifiées.
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2) Comportement de Cappareil d’appui.

2-1) Comportement sous effort normal :

Sous un effort normal centré F,, on constate une répartition linéaire de la distorsion &
liée au cisaillement Ty dans une couche d'élastomeére. La distorsion est maximum au
milieu du grand c6té b de I'appareil d'appui.

Elle est donnée par la formule :

N  15Fz
TG T GArS

G désigne le module conventionnel de
I'élastomere avec G = 0,9 MPa et A, est la surface
en plan effective.

A=Al - g) avec A'=a’* b’
V, : déformation horizontale
S : est le coefficient de forme de la couche i

— A,
2(a+bNti

ti: épaisseur normale d’une couche de néoprene

¥z *Y-
h °
Y,
—_—— === = 1
LA S R e R o J
¥z

Fig-4 distorsion de ’appareil d’appui sous

Effort normal.
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2-2) Comportement sous un effort horizontal zo

Sous un effort horizontal, on constate une répartition uniforme de la distorsion €q liée au

cisaillement 7, dans I'élastomére.
Sous un déplacement Vx ou sous un effort horizontal Fx, la distorsion est donnée par la

formule

g _Vx _ Fx
977 Gab

Dans ces formules, le module G sera pris égal a 0,9 MPa pour les chargements statiques
et a 1,8 MPa sous les actions dynamiques

Fx
R
Y p— m— — —
o <.,
———
¥
[ LTI -
LHETELETEITTT]
— —
b ]

Fig-5 distorsion de I’appareil d’appui sous effort horizontal

2-3) Comportement sous une rotation d’axe horizontal :
La valeur de la distorsion€ a, sous I'effet de rotations aa et ab d'axes perpendiculaires

aux cOtés a et b de lI'appareil d'appui, est donnée par :
_(arzaa+b'2ab)ti

€
« 25t
:_\lt
ZT | = £
1 L am
—— oea N
et [
A [ Y
s i_——"
i hY O3
= 3 o N,
T 1 | =1 | E
— . — :I X T— A
|
i a =

Fig-6 distorsion de ’appareil d’appui Sous un moment d’axe horizontal

—t
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3) Vérification du dimensionnement :

3-1) limitation de la distorsion :

La distorsion totale en tout point de I'appareil dappui est limitée a I'Etat Limite Ultime
er=(&ct &gt &q) <7
De plus, la distorsion sous les efforts ou déplacements horizontaux est limité a 1:g4< 1.

3-2) Traction dans les frettes :
Les frettes doivent avoir au moins 2 mm d’épaisseur. La norme demande aussi de vérifier
I'épaisseur minimale des frettes métalliques a I'Etat Limite Ultime. Pour des appareils
d'appui dont les feuillets sont d'épaisseur constante ti, I'épaisseur minimale ts des frettes

est définie par la formule :
_2,6Fzti

ArFy

Avec:

F, : Effort vertical maximum appliqué

Fy : limite élastique de I'acier qui compose les frettes (soit 235 MPa pour I'acier S235)

S

3-3) Condition [imite en rotation :

La stabilité en rotation de I'appareil d'appui se vérifie a I'Etat Limite Ultime. On doit
vérifier :
Z sz(a aa-sl’-b ab)

Avec .
a., etaprotations d'axes perpendiculaires aux cotés a et b de I'appareil d'appui
¥ Vz: Somme des déformations verticales calculées comme suite

Fzti , 1 1
= —_ _+_
2 Vz=) A (5652 Eb)

Ou :Ep=2000MPa

3-4) Stabilité au flambement :

La stabilité au flambement doit étre vérifiée a I'Etat Limite Ultime dans la condition
suivante :

Fz < 2Ga’'S
Ar 3Te
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3-5) Condition de non glissement :

Fz Gmin > 3MPA

Fxy<U. Fz et >
Ar

Avec:

Fz emin: Réaction minimale sous charges permanentes

F; et Fxy: Réaction verticale et effort horizontal concomitant les plus défavorables
e: Coefficient de frottement entre I'appareil d'appui et la structure avec :

1,5 Kf
6om

Ue=0,1 + ou 6m== en (MPa).

K¢=0,6 pour le béton.

Application pour notre projet :
Pour chaque appui, on disposera un appareil d’appui.

1) Calcul des efforts horizontaux :(réf 2)

a) Effort de freinage du a la surcharge A(L) :

L) A(L)+S
AN=T204(0,0035%5)

Avec : A(L) = 0.558 t/m? chap. V

S =17,4*29,0 = 504,6 m? (surface surchargée)
Dou : FA(L) = 129,4 KN

HA(L)= poids d’un camion / N appuis

HA(L):—lzzj: =72 KN

b) Effort de freinage du a la surcharge BC:

Chaque essieu d’un camion de systéme BC peut développer un effort de freinage égala
son poids ; parmi les camions qu’on peut placer un seul est supposé freiner.

Fgc = 30t = 300 KN
Hgc= poids d’un camion / N appuis

HBCZE :16,66KN
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2) Déformations dues aux retrait, fluage, dilatation et a la rotation : (chap. XI)

Af=0,81 cm
Ar=0.435cm
Ao =-0,81cm
At=+0.29cm
D’ouV1=0.725 cm

3) Dimensionnement :

a) Aire de I’appareil d’appui

Sous réserve de justification complémentaires, la contrainte de compression moyenne
doit étre comprise entre 20 et 25SMPa sur la surface A’ suivant la dimension de I’appareil
d’appui.

Dans notre cas nous partirons sur la petite valeur de la fourchette soit : 20MPa

On obtient donc, pour la réaction verticale maximale F, = 890.95KN = 0,89 MN

D’ou
A'> % =0.0445 soit 445 cm?

b) Hauteur nette de I’élastomere :
La condition habituellement prépondérante est celle de q liée au déplacement horizontal
maximal

Vx
sq:ES 1 avec Vx=V1+V;

Considérons :
V1:Déplacement horizontal maximale d0 a la retrait fluage et dilatation

V, : Déplacement horizontal maximale dd au freinage.

Hx*Tq_0’01535 + 0,016*Tq

Vx=Vi+V,=V+ = —_—
X= V1T V2= V175 ab 2+0,9%0,0455

Vx =0.01535 + 0.195 Tq

0,01535+0,195T
= T 1< 1d'ouTq>0.0181m
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Considérons :
V: Déplacement horizontal maximale dd a la retrait fluage et dilatation
Vz =0

Vx =V1=0.0191m d'ou Tq>0.0191m

On peut choisir 5 feuilles intermédiaires de 12mm et 2 enrobages de 2.5, soit 65mm

b) Dimensions en plan :

On respectant la surface minimale trouvé 0.455m? et en conservant une pression
minimale de 3MPa sous charge permanente minimale avec Fzmin= 663.41 KN =
0.66341 MN

0.66341

A< =0,221 soit 2211 cm?

On peut choisir les dimensions a = 400 mm, b = 500mm avec un enrobage totale de
2*5=10mm

Soit les valeurs : a’=390mm, b’=490mm et A’= 191 lem?

d) Stabilité au flambement :

Ayant déterminé les dimensions en plan et la hauteur d’¢élastomere, il important de
vérifier la stabilité de I’appareil d’appui au flambement.

Le coefficient de forme d’une feuille

_asb 0,390+0,490 ~9.04
2t (a'+b")  2+0,12(0,390+0,490)
Pression moyenne
Vx Vy
b! )

Fz
om=— avec Ar=A"(1 —
Ar a

On pourra souvent négliger I’effet de VY et utilisé la valeur maximale de VX

0,0191

Ar=0.1911 (1 — 0390

)=0.1817m

d'ou om = 4. 9 MPa

Epaisseur totale de 1’élastomére est de Te = 65mm
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Pression limite

. 2a’'GS _2+0,39+0,9+9,04
olim = = =33,36 MPa
3Te 30,065

olim= 33.36MPa >om=4.9 MPa Condition vérifiée

e) Respect de la limite de déformation :

eT=(ecteqtey) <7

_tN _15Fz_ 1,5+0.89

g=— = = =0.903
G GArS 09%0,1817x9,04

o ZVX 001535 +0.195 +0,065 _
4 rq 0,065

0,43

€ _(a%aa)ti _ 0,39%+0,01%0,012 ~1.05
@ 2ytis 2%(5%0,012%0.00259)

Avec ay =0.01 =0.0078 + 0.003 (de défaut de pose)

e1= (ect &gt &,) = 0.903+ 0.43 + 1.05 = 2.38 < 7Condition vérifiée

f) Stabilité en rotation :

Ensuite on s’assure que la stabilité en rotation est vérifiée pour l'appareil d'appui.
Tassement théorique :

FZ ti ( 1 + 1 ,_0.890 *0.065 1

= = +——) =0.0009m

Vz=%X —
z 5GS? Eb ) 0.1911 (5*0,9*9,042 2000

Valeur de stabilité en rotation :

(a'va +b'ab) _0.39 x0.01 +0.49 * 0

3 3 =0.0013m
FZt , 1 1 ‘aa + b'ab . P
Vy;=3—2 ( +— )>(Ma+—a)Cond1tlon vérifiée
A" \5GS2 Eb 3
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g) Verification de la condition de non-glissement :

FZ Gmin

FX <peFZ et > 3MPa

FZ Gmin _ 0.663

ar —0’1817= 3.64MPa > 3MPa Condition vérifiée

0.0191

Avec Ar=0.1911 (1 —
0.390

201 y=0.1806 m

pe=0.1 +1 SKf— 0.1 *1 520 6— 0.284 avec Kf=0.6 (pour le béton)

0.019

™= Goss

* 0.9 x 0.39 * 0.49) + 0.019 = 0.069 <peFZ= 0.284 = 0.663

=0.19 Condition vérifiée

h) Dimensionnement des frettes :

_26FZti_2.6+0.89+0.012_
Ar Fy 0.1817 * 235

=0.00065m

Pour un appareil d'appui de 400 x 500, on prendra des frettes de 3 mm d'épaisseur.

4) joint de chaussée :

4.1) Définition :

Les joints sont congus et réalisés pour assurer la continuité de circulation entre deux
¢léments d’ouvrage, en dépit de leurs déplacements relatifs dus a 1’effet des écarts de
température aux retraits différés, aux glissements ou aux rotations.

Les différents types de joints existants se distinguent les uns des autres en fonction de
deux criteres fondamentaux :

L’ouverture de joint, c'est-a-dire le jeu maximum que le joint doit permettre (le souffle).
L’intensité du trafic qu’il doit subir, c’est-a-dire le débit du véhicule que leur tonnage.
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f10.-7 Joint de chaussee

4.2) Le choix du type de joint :

Le choix d’un type de joint de chaussée fait référence a une classification basée sur la
notion de robustesse. On distingue ainsi :

- Les joints lourds, pour les chaussées supportant un trafic journalier supérieur a 3000
véhicules (ou de volume inférieur, mais a fort pourcentage de poids lourds).

- Les joints semi lourds, pour un trafic compris entre 1000 et 3000 v/ jour

- Les joints légers, pour un trafic inférieur a 1000 v/jour

Et le choix d’un joint de chaussée adapté a un ouvrage donné et a son environnement
dépend de nombreux parametres. 1l convient de les prendre en compte pour garantir un
fonctionnement adéquat du joint, une durabilité optimale et son adéquation avec les
besoins spécifiques de I’ouvrage.

Pour notre ouvrage qui assure un trafic journalier plus de 3000 véhicules donc on opte
pour un joint lourd type C W 50 avec un souffle minimale de W=50mm

4.3) Calcul du souffle des joints :

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

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

- Le déplacement di aux variations linaires plus le déplacement di au freinage doit étre
inférieur a W.
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AL + < W
- Le déplacement d( aux variations linaires plus le déplacement dd au séisme doit étre
inférieur a1.3W
AL + es< 1.3W

Le déplacement d{ aux variations linéaires :

AL = Ar+ Af+ At=0.435+ 0,81 + 0.29 = 1,535 cm

Le déplacement du au freinage

_HBc *Tq_0.016 = 0.065__ _
oD 2 0900 0.00288m = 2. 88mm

&f

Le déplacement du au séisme :

Hs *Tq_ 0.07 * 0.065
= 1 =12. 6mm
2Gab 2%09%0.2

Es

Avec
Hs=0,10 G =0.1 * 1011.19 = 101t (Ou G est le poids du tablier)

Combinaisons :
AL + & = 18.23mm < W = 50mm Condition vérifiée
AL + 5= 27.95mm < 1.3W = 65mm Condition vérifiée

5) Etude du sommier d’appui : (selon document de la STRA PP 73)

Des efforts localisés non négligeables sont susceptible de se produire a la partie
supérieure des voiles (chevétre) sous I’effet des charges verticales prévenant du tablier
principalement lorsque la liaison tablier-chevétre est assure par des appareils d’appuis
discontinus (plaques d’élastomére fretté). 1l ya donc lieu de déterminer les efforts et le
ferraillage correspondant.
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a. Ferraillage du sommier d’appuis :
- Armateurs de chainage :
La section de ferraillage de chainage peut étre déterminée par des regles analogues a la
méthode des bielles pour le calcul des armatures de semelles.

Rma){
Ag, = 0.25 = g =0.25 *890.95 * 103= 9.7 cm?
2*1e 2400

Ach=9.7cm2 on prend 2916 avec St = 20cm
Ces armatures de chainage seront généralement disposéees en une seule nappe, ancrée aux

extrémites.Pour limité la propagation d’éventuelle fissuration, I’ensemble des armatures
horizontales placées sous le chainage sur une hauteur H.

max

H = 0.125 »—— =0.1251890.95 * 10= 48cm?
2+1e 24400
3*'\;5 3%1.15

On prend H =50 cm.

- Armature de surface et d’éclatement :
Elles sont constituées par des nappes de frettage disposées au droit des appareils d’appuis
et des emplacements choisissent pour les veérins.
- Une frette supérieure elle est disposée le plus prés possible de la surface supérieur
d’appui soit 10cm d’enrobage.
- Cette frette est constituée par des armatures @ 8
- Une ou des frettes inférieures d’éclatement disposées a une profondeur comprise entre E
et E .a partir de la face supérieure de I’appui 3
E : Epaisseur de 1’appui.
Cette frette inférieure n’est a prévoir que sous les appareils d’appuis et si la contrainte
d’éclatementsupérieure a ot
ot : Contrainte admissible de traction.
Par analogie avec les régles relatives aux efforts d’éclatement dans les ouvrages en béton
précontraint on pourra estimer que cette contrainte d’éclatement est égale a :

oy =0.5%(1—-9) *cb

(
| 145

—t



Chapitre XI1 : | Equipement de pont

s a largeure del'appareil d'appui
E epaisseur de I'appui
a =500 mm
E =1600 mm
o= 500= 03125
1600

oy =0.5 * (1 - 0.3125)21 =7.218 Mpa

= Une nappe inférieure sous les appareils d’appui est a prévoir.

La surface couverte par les frettes est un rectangle dont les dimensions en plan sont les
suivantes :

- Perpendiculairement a la ligne d’appui, la largeur du chevétre est diminuée de 05 cm.
Largeur de lafrette: 17.4-0.05=17.35 m.

- Parallélement a la ligne d’appui, la longueur de I’appareil d’appui augmentée de
I’épaisseur du chevétre. 1.20+0.4= 1.60 m

2x G16/0.20

! 1
I T 1
L i ]
!‘r"{ : .

[ S
[ N P N I
e e —— &
i L T
i T i
] 1
i I i
I 1
— — 4+ == =
I i | e
! | [ =
I r 1
i ; i
: e . £
— — -+l T - Q@
| {l | ] —
i ’. i
i i i
I 1 1

|

1 1 [

J-— 1.60m A

Fig-8 : ferraillages du sommier d’appui
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APPUI EM ELASTOMERE

FRETT
o 1 ©12/0,20
=
1
S —————
“'b-.; 185020

— 1.60m —t

COUPE A-A

Fig-8 : ferraillages du sommier d’appui
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Introduction:

La culée est un ¢lément fondamental de 1’ouvrage, son role consiste a assurer la
liaison entre le tablier du pont et le milieu environnant ; donc elle assure les fonctions
d’appui du tablier et du mur de souténement. En tant qu’appui de tablier une culée est
soumise aux mémes efforts que celles des piles. En tant que mur de souténement, elle
subit la poussee des terres et des surcharges de remblais.

Le choix de la culée résulte d’une analyse globale de : la nature et le mode de
construction du tablier, les contraintes naturelles du site, les contraintes fonctionnelles

de I’ouvrage.

1)- Choix de la morphologie :

Il existe deux types de culées :
v" Culée a mur de front (Remblai).
v Culée enterrée.
Nous avons opté pour une culée fondée sur pieux. La culée comporte les
éléments constructifs suivants :
v" Un mur frontal sur lequel s’appuie le tablier.
v Deux murs en retour qui ont pour rdle d’assurer le souténement des terres de
remblais.
v" Un mur de garde gréve destine a protéger 1’about du tablier en retenant les
terres et assurer la fixation du joint de chaussée.
v Corbeau arriére sur lequel s’appuie la dalle de transition.
v Dalle de transition qui limite les tassements de chaussée et assure le confort
des usagers lors du déplacement d'un milieu souple qui est la route a un milieu

rigide qui est le pont.
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Dalle de transition

Mur garde gréve =
) Mur frontal

Sommier d'appuis

Mur en retour >
7

f’ 7 IQ > N
%Z{,/;;%/ b o Semelle

Figure-1 : Les éléments constitutifs d’une culée.

2)- Implantation de la culée :

La hauteur de la culée sera évaluée par la formule suivante:

H culée = cbte projet — cbte fondation.

L’ensemble des cotes définissants la position des culées est mentionnée dans le

tableau suivant :

Désignation \ culée 1(gauche) culée 2(droite)

Cote projet(m) | 31,933 31,933
Cote de la fondation(m) [ 20,000
Hauteur de culées(m) [EEKeEE 11,933
Hauteur de mur de 8.8 88

front(m)

Tableau-1 : Implantation de la culée.

3)- Pré-dimensionnement de la culée :

Le pré-dimensionnement a été fait selon 1’ouvrage de Mr Jean-Armand
CALGARO intitulé : Projet et construction des ponts « Généralités ; Fondations ;
Appuis ; Ouvrages courants ».

Le pré dimensionnement de la culée se fera uniquement pour la culée la plus haute (et

puisque nos deux culées ont la méme hauteur donc on prend 1’une d’eux).
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Mur en retour
Mur garde greve

7
. L Dalle de transition
Sommier d'appui “iﬁ
\ \"-\.._—
\\ — Corbeau arriéra
Mur de front
.
Semelle
—‘_‘_‘_'_'_‘—‘—--—._

Fig-2 Eléments d’une culée enterrée.

3.1)- Mur de garde gréve :

Il protége I’about du tablier des remblais de terre comme il assure la fixation du
joint de chaussée, il est soumis a I’action des efforts horizontaux que nous allons

déterminer.

» La hauteur du mur garde gréve« h » :

h=h poutre sur culée +happareil d’appui +h dé d’appui.

H =1,30 +0,2+0,2=1,7 m.

> L’épaisseur du mur :

e = max (0.3m ;g)
e=(0,3m; 0,21 m) =0,3m = Onprende = 0,3m.

» Lalongueur du mur garde gréve :

L =16,70 m.

3.2)- Le mur de front :
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> La hauteur de mur frontale :

h=7,38m

> L’épaisseur de mur :

On prend I’épaisseur € = 1,20 m.

» Lalongueur de mur frontale:

L= la largeur de tablier, dONC —mm——— L =17.40m

3.3)- Les murs en retour :

> La hauteur des murs en retour :

La hauteur de mur est : celle de la culée —p h =8,8

> L’épaisseur du mur en retour :

e = 35cm.

> Lalongueur des murs en retour :

L =8,95m.

3.4)- Dalle de transition :

> Lalonqueur de la dalle :

L = Min [6 m, Max (3 m, 0.6H)]
H : étant la hauteur du remblai H = 10 m.
Donc : L = Min [6 m, Max (3 m, 6m)]

L=6m

> L’épaisseur de la dalle de transition :

Généralement e = 25cm

La dalle de transition suit une pente de P = 10%.

3.5)- La semelle :
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> L’épaisseur de la semelle :

e=1,75m.

> Lalongueur de la semelle:

L = 20,40. (Sept pieux de 1,20 m de diametre).

> Lalargeur de la semelle :

B = 13,90 m. (trois pieux de 1,20 m de diametre)

e

- B"E'Er -_;.-._- : 1- -

TERRAIN |-
EXISTAT [ [ -

=g

|
.J[_
:E-":'_;. e ad
L ""'T__—'—-r - =

'."T.:-'i"_ﬁ'-: K

- 5,75 ijj- 5.75
\J/ \J/ N

Figure -4 : Les dimensions de la culée.
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4)- Evaluation des efforts sollicitant la culée :

La stabilité de la culée sera vérifiée a vide et en service, aussi bien dans les
conditions normales ainsi que dans les conditions sismigues.

4.1)- Calcul du coefficient de poussée :

> Dans les conditions normales :

Ka = tanz(E + g)
4 2

> Dans les conditions sismigques :

Le coefficient de poussée sera déterminé par la formule de MONONOBE-
OKABE qui est citée dans le RPOA :

P cos*(8 +a+0) g o — a)
ah = : 2 " cosifip — o + 0)
sin(¢ + 8) . sinifip — B — 0) 2
1+ \/cos((p — o+ 0).sinifa + B) costa
Avec :

¢ = 30° : Angle de frottement interne

6 =0 : Angle de frottement remblai — culée (sol — béton)
o = 0 : Fruit de mur de souténement

B =0 : Angle de talus

0 : Angle entre la direction du séisme et la verticale :

H
0=Arctg( 1;17)

K : coefficient caractérisant le séisme : K=,/eH2 + (1 + &v)
ey = 0,1 : accélération du séisme dans le sens horizontal.
(RPOA)

gy = 0,07 : accélération du séisme dans le sens verticale.
L’effort sismique horizontal : HS = gy .G .
L’effort sismique vertical : Vs = (1 £ &v).G

En conditions sismiques on prend :

en =0,5A=0,5 x0,2

ev =0,3g, =0,07

en= 0,1let ev= 0,07 (RPOA)
en= 0,letev = 0,07

en=0,letV =-0,07

153

——
 —



Chapitre XIII | Etude de la culée

Pour les conditions normales :
SH =° V= 0,00

K=1

0=0 °

Kah=0,3

Récapitulation des coefficients pour les 04 cas du séisme :

Action du
séisme.
Condition
normale
Vertical +
Horizontal.

Notation €4

1*' cas

2éme cas 0,10 0,07 1,075 5,340 0,420

Horizontal. 3éme cas 0,10 0,00 1,005 5,710 0,395

Vertical +
Horizontal.
Tableau -2 :récapitulation des accélérations pour les quatre cas de séisme.

4éme cas 0,10 -0,07 0,935 6,140 0,375

® Poussée des surcharges de remblai :
L’intensité g = 1t /m? qu’on majore par 20 % :

P=q.S
Avec :

S : surface de contact.
Poussée des terres agissant sur une hauteur H et sur une largueur L :

P = 2Kah yH2L
Avec:
v =18t/ m?> poids volumique des terres.
Le calcul des efforts sur la culée se fait par rapport au point A.
M; : désigne le moment stabilisant

M; : désigne le moment renversant.

Les résultats sont représentés dans le tableau suivant :
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Chapitre XIII | Etude de la culée

Mur de garde

Greve

Calcul
des P

Effort

S

horizo
ntaux

eyP

Efforts
vertica
ux
1=+
gv)P
21,293

Bras
de
levier

<KH>>

Bras de Momen

levier
KLV>

t de
renvers
S

FuV

Moment
stabilisa
teur
FvH

212,50414

22,78 |9,98 6,95 14,8035 | 227,3444
21,293
21,293 | 9,98 6,95 T 212,50414
2,13
19,80 9,98 6,95 14,8035 197,604
Mur frontal 0 616,23 5,44 2,9 0 3117,6096
659,366 | 5,44 2,9 178,698 281,424
616,23 616,23 | 5,44 2,9 178,698
61,62 3352,2912
573,09 |5,44 2,9 178,698 | 301,104
Mur en retour 0 45,76 6,15 |29 . 281,424
48,96 | 6,15 2,9 13,282 261,744
45,76 | 458 45,76 | 6,15 2,9 13,282 735,20125
42,56 |6,15 2,9 13,282
SEMEIE 0 840,23 0,875 9,15 0 786,66875
899,05 |0,875 9,15 768,783 | 735,20125
840,23 | 84,02 | 840,23 | 0,875 9,15 768,783 | 683,73375
781,41 |0,875 9,15 768,783 389,0625
Dalle de 0 37,5 10,375 14,6 0 416,29687
transition >
40,125 | 10,375 | 14,6 54,75 389,0625
3,75 37,5 10,375 | 14,6 54,75 361,82812
37,5 5
34,875 | 10,375 | 14,6 54,75 575,55
Poids des terres 115,11 0 115,11 5 14,6 0 615,8
( |
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Chapitre XIII | Etude de la culée

sur 123,16 5 14,6 168,046 575,55
Dalle de 115,11 14,6
iti : 5 , 168,046 535,25
transition. 11511 | 1151
107,05 5 14,6 168,046 | 301,68825
Poids des terres 0 49,055 6,15 16,4 0 301,68825
sur la
49,055 | 4091 49,055 6,15 | 16,4 80,524 301,68825
45,621 6,15 | 16,4 80,524 280,56915
Poids des 0 455,12 5 9,15 0 2275,6
surcharges sur la
semelle 486,978 5 9,15 416,4165 | 2434,89
455,12 | 4551 | 455,12 5 9,15 416,4165 | 22756
423,26 5 9,15 416,4165 2116,3
Poussé 500,499 / 16,4 820,82 /
des terres 50,05
593,68 | 59,37 / 16,4 973,668 /
YH2 5
LK /
ah 562,12 / 16,4 921,844 /
2 56,21
16,4 1035,332 /
631,26 | 63,13 /
Poussée 48,937 | 4,89 / 9,15 44,7435 /
des
Surcharge
S 58,049 | 5,81 / 9,15 53,1615 /
q.L.H.Ky /
54,963 | 5,49 / 9,15 502335 /
9,15 56,4555 /
61,723 | 6,17 /
/ /

Tableau -5: Calcul des moments et des efforts globaux

(
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Chapitre XIII | Etude de la culée

4.2)- Vérification de (a stabilité de la culée d vide (culée +

remblais) :

Le tableau suivant donne la somme des efforts agissant sur la culée (a vide) tout en

vérifiant les deux conditions de stabilité au renversement et la stabilité au glissement :

Mr \Y
(tm) (tm) M
54,94 | 2180,298 | 865,5635 | 8007,59162 | 9,25130464 | 12,8976493
65,18 | 2332,907 | 2722,1325 | 5228,01735 | 1,92055947 | 11,6323224
61,7 | 2180,298 | 2667,3805 | 7489,33372 | 2,80774855 | 11,4845519

69,3 | 2027,666 | 2787,0905 | 4161,8779 1,50001 | 9,50925613
Tableau -4 : Résultats du calcul de la poussée a vide.

M, v

V(t) —tan ¢

» Stabilité au renversement :
ﬁ > 1,5 Condition normale

MS .- . .
e = 1 Condition sismiques

» Stabilité au glissement :

%tamp > 1,5 Condition normale

gtanfp >1 Condition sismique

<+ Conclusion :

D’aprés le tableau ci-dessus, nous remarquons que les 04 cas, les deux
conditions de stabilité (stabilité au renversement et au glissement) sont vérifiées,
donc la stabilité de la culée est assurée.
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Chapitre XIV : | Etude de la pile

1)- DEFINITION :

Une pile est un appui intermédiaire qui a pour réle de transmettre les efforts provenant des
charges et surcharges jusqu’au sol de fondations, elle intervient dans la résistance globale du
pont, la conception des piles est fonction d’un trés grand nombre de parametres :

Agquatique, terrestre.

Mode de construction du tablier.
Urbain ou rural.

Hauteur de la bréche a franchir.
Mode d’exécution des fondations.
Liaison avec le tablier.

* & 6 o o

Les piles peuvent jouer un réle plus ou moins important dans le fonctionnement
mécanique du tablier selon que ce dernier est simplement appuyé sur elles, ou partiellement
ou totalement encastré.

C’est pour cela qu’un bon dimensionnement est plus que nécessaire car un mauvais
dimensionnement pourrait engendrer la ruine de ce dernier.

2)- Structures des appuis :

Un appui peut étre caractérisé par ses caractéristiques géométriques et mécaniques, ces
caractéristiques doivent répondre a plusieurs criteres mécaniques, économigues et esthétiques.
11 existe plusieurs types de piles (pile a fit, pile voile, pile portique ...) et elles sont
constituées d’une manicre générale, de deux parties bien distinctes :

2.1)- ‘Une superstructure (ou fut) :

Son role est de transmettre les charges et les surcharges aux fondations, sur laquelle
repose le tablier par I’intermédiaire des appareils d’appuis. Elle est constituée soit par un ou
plusieurs voiles, soit par une série de colonnes ou poteaux généralement surmontés d’un
chevétre, de fagcon générale ils sont dimensionnés pour permettre 1’implantation :

¢ Des appareils d’appuis définitifs, lorsque le tablier n’est pas totalement encastré sur la
pile.

* Des éventuels appareils d’appui provisoires
De niches a vérins pour le changement des appareils d’appui.

2.2)- Une fondation:

C’est la base de I’ouvrage, elle regoit la descente des charges et les faits transmettre aux
semelles reposant directement sur le sol ou sur un ensemble de pieux réunis en téte par une
semelle de liaison.

Pour notre cas on va choisir une pile voile qui repose sur une fondation, cette fondation
devra étre dimensionnée de facon a assurer le transfert des descentes de charges aux sols.
Les caractéristiques sont définie dans le document SETRA « Appui des tabliers PP73 1.1.2
conception et choix des piles ».
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Chapitre XIV : | Etude de la pile

3)- Pile de type voile :

Elles sont plus nombreuses, par ce qu’elles sont généralement préférables pour les
ouvrages courants aux appuis a base de colonnes ou poteaux, car ils posent moins de
problémes a la réalisation (L’exécution de coffrage est aisée et la simplicité de ses
formes).L hypothése d’un chevétre est levée ; la rigidité transversale de 1’appui est toujours
assurée, de plus leur aptitude a résister aux chocs de véhicules est trés bonne.

Pré dimensionnement de la pile :

La pile centrale est constituée par une semelle horizontale reliant les pieux et par un voile
verticale. Epaisseur du voile E :

E= Sy (0,5(m) ; (4H+L)/100 + 0,1 m).
Tel que :

H et la hauteur de la pile.

L :la portée des travées.
OnaH=6,57m L=29m.
Donc : E=0,65m. on prend E=0,9m

4)- Ferraillage du voile :

La pile sera considérer comme une console encastrée dans la semelle de fondation

4.1)-Evaluation des charges et surcharges

Charge verticale : tablier + pile =2022,4t
Chargeduvent: W=0,2t
Force de freinage : FF=0,36t

4.2)-Evaluation des surcharges sismiques :

Ey : La composante verticale du séisme suivant I’axe x.
Ey= #0.20 G =404,48 t

Ex : La composante horizontale du séisme suivant I’axe y.
Ex=+0.14 G =283,13t

4.3)-Les combinaisons :

Etat Limite de Service E.L.S : Gp + Gap + W + FF
Etat Limite Ultime E.L.U: 1, 35(Gp + Grab) + 1, 5(W+FF)
Etat Limite Admissible E.L.A: Gp +V+Ex

Gp +V+Ey
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Chapitre XIV : | Etude de la pile

Le tableau suivant réesume les sollicitations maximales obtenues par le calcul manuel de la
pile la plus sollicitée dans le cas le plus défavorable

Combinaison ELS ELU ELA
N(t) 295,33 1554,76 230,38
M (t.m) 136,56 454,74 97,36
| s
L 8.70 i 8.70 L
il ] '| a1
3\.-.:.2 2\4_ — 1 = {./:\1 "L?I [) =i — p—t p— 3_.'2?2_\_
b /! o &
Z'._/x‘ - fa.wz \ Cir
“‘Lj1 20 5.00 5.0 5.00 1.20
i | T
L 1740 L.
i 1
0.35 4,30 0.35 "}Ll‘) 0.3 4,30 35
|
= | AT
A | A
|
L 0.95 5,00 5.0 5.00 1.95 |,
i [
R str— T ! _______ —_—— = 22t L
N I _| - L SV
F 1 1 1 1 T 1 1 1
ETE //1, RSO AN 1e|90 o NN A
T 17 ] 7 [ I 7 [ ; I /. [ T A 1
L 15.]—{—9 4.50 L— ')E—}J b.LO L —f—i 4.50 L —)E—"i'(f L §:
SN fof0) | F“g-J | piux o120 F“? 2N >
X #1.20 ! | I PIEUX ¢1.20 ! | I : ! |"_’7 I | I

Fig 1 : détaille la pille de pont

Ferraillage en flexion composée :

A PELU on a:
M, = 454,74t

N, = 1554,76t

_M

g1 =—=0,29 m

==
Ik =0.71,=0.7x6.57 =4.599 m

Avec :
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Chapitre XIV : | Etude de la pile

I+ : Longueur de flambement.

A=L=222 =511
h 0.9

Donc on va calculer avec la méthode forfaitaire :
e=e t+ey+e,
Calcul de e, :

ea=max{2cm; %}: {2cm;2.628 cm } =2.628 cm = 0.026 m

Calcul de e2 :

&= 3x1f72x 10 (2 + o+ ) = 0.0303 m

Ou:

L¢: longueur de flambement

h : Hauteur totale de la section dans la direction de flambement.

o : Moment de premier ordre dii aux charges permanentes et quasi permanente divisé par le
moment total du ler ordre (avant application des coefficients de pondération)

® =2, rapport de la déformation finale due aux fluage, a la déformation instantanée sous la
charge considérée.

a=136.56/454.74 = 0,30
e=e1+e;+e=0.29+0.0303 +0.026 = 0.346 m
Mu =N xe=537,94tm

Donc ferraillage du voile a 1’état limite ultime avec :
N, = 1554,76 t

M, =537,94 tm

Condition de non fragilité :

Selon le reglement BAEL91 on a:

ftj
Fe

ASpin=>0.23 x b x d x

Fi=2.22

Fe =400

b =5.00
( )|
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Chapitre XIV : | Etude de la pile

d=09h=0.81m
Anmin = 51,69 cm?7 HA 32

Ferraillage horizontal :

La section d’armature transversale a mettre en place est au moins égale a 0,05% de la section
verticale de béton

Asiy =0.05% x hp x E =0.05 x 6.57 x 0.90 = 29.56 m

Soit la section d’armature : 6 HA 25

Avec :

Si=15cm.

7HA 32

6 HA 25

Fig 2 : ferraillage de la pille de pont

HA 32

i . ~
. Y

Fig3:Croquis du ferraillage de la pile (voile)
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Chapitre XIV : | Etude de la pile

5)- Les Fondations :

La fondation est la base de I’ouvrage ; elle regoit la descente des charges et les fait transmettre
a la semelle reposant directement sur le sol, ou par I’intermédiaire d’un ensemble de pieux ;
réunis en téte par la semelle de liaison lorsque le sol de surface n’a pas une résistance
suffisante pour supporter 1’ouvrage par 1’intermédiaire d’une fondation superficielle.

Ce type de fondation (pieux, puits) permet de reporter les charges, dues a I’ouvrage qu’elles

supportent, sur des couches de sol situées a une profondeur variant de quelques metres a
plusieurs dizaines de métres.

5.1)- Choix du type de fondation :

D’aprés les rapports géologique et géotechnique fourni par le laboratoire, le mode de
fondation préconisé pour les appuis de notre ouvrage est de type profond: pieux d’environ 12
m de profondeur, et de diametre ® = 1,20 m.

Donc nous avons optés pour une fondation mixte (pieux + semelle de liaison).

5.2)- La semelle :

La semelle est destinée a transmettre au sol, par I’intermédiaire des pieux les sollicitations
provenant de la structure de I’ouvrage sous ’action des charges et surcharge

On admit que les semelles de liaison sont toujours considérées comme étant infiniment
rigides. Il convient donc de les dimensionner comme suite (SETRA1977) :

Lalargeur :B=54m

La longueur :Ls=16,9m

La hauteur : h=1,5m

Poids propre de la semelle :

16.9 x 5.4 x 1.5 x 2,5 =342.225t.

Les efforts transmis de la semelle a la fondation induisent dans les pieux des forces axiales et,
le plus souvent, des moments. Pour que ces moments soient transmis, il faut que les pieux

soient mécaniquement encastrés dans la semelle. Ceci s’obtient facilement avec des pieux
forés.
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5.3)- Ftude et ferraillage de (a semelle :

5.3.1)- Effort revenant a chaque pieu :

Admettant les hypothéses suivantes :

v' Déformation pieu semelle proportionnelle a la charge,
v Semelle infiniment rigide,

v" Pieux identiques.

Sachant que les pieux représentent une symeétrie par rapport a (XQY), I’effort revenant a

chaque pieu est donné par la formule suivante :

R; =N + Mxxy + Myxx
n~ Zy Ix2
% Conditions normales :
Nmax= 1554,76t.
Mmax=454,74t.m.
R, = 155476 454,74 206,25t
8 (1.2x 3.4 +1.2x 4.52)
_1554,76 454,74 _
Ri=5 (1.2x 342+1.2x 4,52)‘182-43t
% Conditions sismigues :
Nmax= 230, 38t.
Mmax=97,36t.m.
_ 230,38 97,36 _
Ri= 8 ((3.49)x 1.2 +(4.59x 1.2) 31,34t
_ 230,36 97,36 _
Ri - 8 ((3-4'2))( 1.2 +(4-52)X 12)_26i24 t

4+ Conclusion :

On constate que : Rmax = 206,25 < 550 t Condition de poinconnement vérifiée

Ruin = 26,24 > 0Condition de non soulévement vérifiée
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5.3.2)- Ferraillage de la semelle (méthode des consoles) :

A. Armatures transversales inférieures :

D’aprés document "SETRA" la section d’armature transversale inférieure est déterminée par
la formule suivante :

R L b

max 9z

s = xz 4
o d

Avec :

L=58m,

b=09m,

h=15m,

d=1.45

Nmax= 1554, 76t
os. La contrainte limite a la traction

On a le moment est donné par la formule suivante : Mx = Rmax (% - E)
M max =2,675Rmax

1) Condition normale :

G == 6, = 40000= 26 667 t/m?

_ Rmax _ 2,675 _ 206,26 _ 2,675 _ )
A= o5 X1 = 26667 1,45 0,0143 m
A; =143 cm?.

2) Condition sismigue :
o5 = 40000 t/m2

_ Rmax _ 2,675 _ 3134 _ 2675 _ )
A= o5 X T4 20000 1,45 0,0014 m
A =14 cm2,

+ Conclusion :

On constate que la condition la plus défavorable est la condition normale, alors la section
adoptée est : A; =143 cm2,

Ces armatures transversales inférieurs sont placées sur une section (b0xh) avec :

Po=® + hgemene =1,2+1,5=1,8m
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Chapitre XIV : | Etude de la pile

;E: 79,44 cm? soit : 10 HA ®32 (A, = 80,42 cm?)
0

3) Armatures de répartition:

Entre les différentes bandes de 3,2 m, on placera des armatures de répartitions tel que :

Ar = As
=73
143
Ar = T = 47,66cm2

Ar = 47,66cm? Soit:6HA ®32/ ml (A,=48.25 cm?),S=15cm

B. Armatures longitudinales inférieures dans la semelle :

Elles ont pour réle de transmettre les efforts entre la semelle et les pieux. Leurs section est
donnée par :

5.4)- Etude et ferraillage des pieux :

Quand le sol en surface ne présente pas une bonne portance, ce qui implique de descendre a
une grande profondeur jusqu’au sol support (substratum). Lors de la disposition des pieux, il
est recommandé de les disposer d’une fagon symétrique afin d’éviter les tassements
différentiels et centrer tous les efforts pour assurer une diffusion directe des charges. Dans les
calculs des pieux, on ne tiendra pas du flambement car la butée des terres est toujours
suffisante pour s’y opposer.

Le pieu est soumis a un moment fléchissant en chaque dixiéme de section, ce moment est
déterminé par la méthode WERNER, le pieu étant encastré en téte, ce qui implique que le
déplacement ou la rotation sont nuls.

__H A

Cu

Figure X1-9 : Ferraillage de la semelle
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5.4.1)- Calcul des moments par la formule de WARNER :

La méthode de WARNER permet de donner les moments fléchissant auquel, le pieu est
soumis en différents points par la formule suivante :

_ Xep P
M=—-—"—"—X—
Xom A

M: Moment en téte du pieu

P Effort horizontal en téte du pieu

A: Coefficient d’amortissement égale a

Xomet Xep: Tirés des abaques de WARNER en fonction de A,.

A. Calcul de « A »:

4 |Cub
1=t o
Avec :
A : Coefficient d’amortissement du module de WARNER.
b= ® pieu = 120 cm.
Cu= 3,5 Kg/cm3.
E: module d’élasticité du béton. E = 11000 3/27= 33 000 MPa
| : moment d’inertie du pieu.

nDh*

64
_3.14x(1.2)4

I =0.1017m*

Donc:

_4 35x 1,2 _ 1 _ _
4 _\/4)( o000 colon 0237 mT 5 M =0.237x12=2,844m.

B. Effort horizontal maximum en téte du pieu « P »:

p=-2
16

«+ Condition normale :

T,=90,45t
P = %zS,GS t/pieu

« Condition sismique :

Ty=977,526 t
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P = 2222 61,09 t/pieu

C. Détermination des coefficients « Ygum » et « Xap»:

)\4|_22 — XQP:1,35 et XQM:1,69
A =3 —p Xep:1,16 etx9M=1,48

Donc:
)\.L =2.895 — Xopr = 1.19 et Xom = 1,513

D. Calculde M :

«+ Condition normale :

P=5,65 t/piey  =———>  M=-18,75t.m

< Condition sismique :

E. P=61,09 t/PiCU mmmmmmp M= -202,73t.m

+ Donc le moment maximale dans le pieu est M= - 202,73t.m

5.4.2)- Ferraillage des pieux :

A. Ferraillage longitudinal :

Le pieu est considéré comme une piece soumise a la flexion composée, le ferraillage du pieu
se fera a I’aide des abaques de Walther :

Figure X1-12 :abaques de Walther
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a) Données d’entrée de I’abaque
Nmin= 230,38t.
Mmax= 97,36t.m.

« Définition des armatures :

0,05

On doit calculer les valeurs suivantes :
h
—=—-—=0,04

D 1,2

Avec :

D : Diameétre du pieu
h : L’enrobage de I’acier.

Donc :
Mr 97,36
= 4 = 2
mR2DBw 3.14x%0.62x1.2x2700 0’0 6
Nr 230,38
= =0, 075
TR?Bw 3.14%x0.62x2700
Avec:

Bw: Résistance caractéristique du béton sur cube a 28 jours (Bw =27 MPa=2700 t/m2).
R : Rayon du pieu.

D : Diamétre du pieu

Alors, on tire de I’abaque : ® = 0,01

o : Degré mécanique des armatures totales.

__ Faxfe - w X nR?Bw
- TIR?Bw >~ fe

Fa : la section des armatures.
fe = 400 MPa (on utilise des FeE400).

3,14x0,62x27

Fa=0,01 x
400

=7,36 cm.

Le ferraillage minimal de la zone fléchie d’un pieu est égal a 1% de la surface du pieu.
D’apres le CPC (fascicule 68 art. 36).

Alors :
Amin = 0,01 X 1202 x g =113.04 cm?

On prendra 24HA ® 25 avec un espacement de 15 cm.
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B. Armatures transversales :

Pour s’opposer au flambement éventuel des armatures longitudinales par éclatement du béton
on dispose d’armatures transversales sous forme de cadre ou d’épingle de tel sorte que toutes
les barres longitudinales soient tendues au moins dans deux directions perpendiculaires.

()|
(I)t =
3

Donc on prendra du HA ® 16
®@,: Diamétre des armatures transversales ;

@, : Diamétre des armatures longitudinales ;
Un enrobage de 10cm en zone critique et de 20cm en zone courante.

HA ® 16

HA @ 25
HA @ 25

HA @ 16

Figure -13 :Ferraillage du pieu de la pile
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Conclusion :

Mon projet intitulé « conception et ¢tude d’un pont a poutres
multiples » inscrit dans le cadre du projet de la nouvelle gare
de Bordj Menaiel oblige a construire un nouvel échangeur qui
permet de rétablir les connexions entre la CW123 et la RN12
ainsi qu’établir les acces routiers a la nouvelle gare, 1l ma
permis d’applique, et d’approfondir mes connaissance
acquises durant la formation.

Durant la realisation de ce mémoire, nous avons pu connaitre
les différentes étapes pour 1’établissement d’un projet de pont
en commencant par la conception générale et la détermination
des différentes variantes possibles une fois que les variantes
ont éte definies et analysees, nous avons retenu la variante la
plus avantageuse pour le pré dimensionner et 1’é¢tudier d’une
maniere profonde.

Nous espérons avoir fait de notre mieux, et que la présente
etude aura répondu aux objectifs qui lui ont eté assignes au
départ et qu’elle sera bénefique pour les utilisateurs.

Enfin, nous espérons que les connaissances aquises lors du
stage nous permetteront d’affronter la vie active avec
courage et sincérité.




