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Chapitre | Généralités

1.1) historique :

1.1) Fonction des ponts :

La fonction des ponts est avant tout de permettre le franchissement d’un obstacle naturel ou non,
par une voie de transport (routiére, ferroviaire ou fluviale).

Les obstacles peuvent étre :
- Naturels comme les riviéres, les vallées.

- Artificiels comme le franchissement de voies de circulation.
1.2) évolution des ponts au cours des temps :

a) Premier ponts :

Les premiers ponts se limitent probablement a un arbre, a des
rondins placés en travers d’un cours d’eau, ou a des lianes ou des
cordes tendues au travers d’une vallée étroite. De telles structures
sont toujours utilisées. Le principe du pont a suspension est
extrémement ancien; il permet de franchir des distances
considérables avec une remarquable économie de moyens. Une
corde unique tendue en travers d’une gorge en représente la forme
la plus essentielle. On peut ’améliorer en y ajoutant des cordes
supplémentaires, un tablier, des c6tés pour former des mains
courantes. Au VI11° siécle, en Chine, sont construits des ponts sur
ce modéle avec des chaines en fer.

Fig. 1.1 : Arbre, cordes, piles en branche

Lorsque la morphologie du terrain rend difficile la création d’un pont suspendu, on édifie des ponts
a travée unique ou multiple. Le pont a piles intermédiaires, amélioré en déposant des rondins pour
relier les pierres, est le prototype du pont a travées multiples. Des pieux en bois, enfoncés dans le
fond d’une rivieére, permettent de constituer les piles. Elles supportent le pont et assurent a la
structure en rondins ou en poutres des appuis au milieu du cours d’eau. De tels ponts sur chevalets
sont encore trés utilisés pour traverser les vallées ou les cours d’eau, a des endroits ou ils ne génent
pas la circulation fluviale. L utilisation de piliers en pierre comme supports intermédiaires marque
un progrés supplémentaire dans la construction des ponts a poutres en bois. Des bateaux sont
parfois utilisés au lieu de piles fixes.

b) Antiquité :

L’histoire de la construction des ponts est directement liée aux matériaux disponibles a chaque
époque, ainsi qu’a I’évolution des moyens de construction.

» Le bois a été le matériau le plus utilisé dans 1’ Antiquité et jusqu’au XVIle siécle.



Chapitre | Généralités

On a retrouvé des écrits parlant de ponts sur le Nil et I’Euphrate vingt siécles avant J-C.

César, empereur romain, fit construire en huit jours un pont sur le Rhin pour aller combattre les
germains en 55 avant J-C.

Trajan, empereur romain, fit construire un pont de 1 100m sur le Danube, en 105 apres J-C.

Le bois a encore été largement utilisé au X1Xeme siecle en Amérique du Nord pour les grands
viaducs ferroviaires lors de la construction de la liaison transcontinentale.

Le bois était un matériau trés courant, simple a travailler, mais ses caractéristiques mécaniques
limitées, sensible aux incendies et aux intempéries. C’est pourquoi la pierre et la magonnerie furent
utilisées pour des ouvrages plus importants et durables, depuis la haute Antiquité jusqu’a la fin du
siécle.

»  La pierre a de bonnes caractéristiques en compression, mais résiste peu a la traction. Les
ouvrages sont donc constitués en arcs, en vodtes, permettant ainsi une bonne utilisation des
performances de ce matériau (celui-ci étant alors en compression uniquement), mais ce procédé
limite la distance (portée) entre appuis (piles), de I’ordre de 50m.

»  L’acier, avec de tres bonnes caractéristiques méecaniques et qui fut mis au point vers 1867, va
permettre d’accroitre les performances des ponts et amener des structures beaucoup plus légeres.

L’un des grands ingénieurs frangais de cette époque est Alexandre Gustave Effel (1832-1923).

>  Une nouvelle évolution de ponts apparait avec les ponts suspendus, les piles étant en
maconnerie ou acier, le tablier métallique suspendu par des cables acier (suspentes) sur des cables
principaux. Cette nouvelle méthode va permettre d’accroitre les portées de facon considérable.

Le pont de Tancarville est un pont suspendu qui enjambe la Seine entre Tancarville (Seine-
Maritime) et le Marais-Vernier (Eure). Commencé en 1955, il a été mis en service en1959, il
possédait la plus longue travée centrale d’Europe, 608m.

Le Golden Gate Bridge a San Francisco (Etats-Unis), commencé en 1917 et achevé en 1937, Il mesure
1970m de long, la distance entre les 2 tours principales étant de 1280m et leur hauteur est de 230m au-dessus
du niveau de I’eau.

»  C’est au XIXeme siecle, en 1845, que la formulation du béton est mise au point (mélange de
granulats, de sable, de ciment et d’eau dans des proportions précises). Vint ensuite le béton armé
(association d’armature en acier au béton), puis le béton précontraint. Une nouvelle famille de
ponts apparait alors. Les caractéristiques mécaniques du béton armé font que 1’on construit des ponts
en arcs, mais avec des portées plus importantes que les ponts en magonnerie, de 1’ordre de 100m.

) pont moderne :

C’est en 1928, qu’Eugene Freyssinet met au point le béton précontraint. Son principe consiste a
comprimer le béton de la structure par des cables fortement tendus, afin de pallier a la faiblesse du
béton a la traction. Ce procédé va permettre d’alléger la structure et donc d’augmenter les portées
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des ponts en béton. De nouveaux types de ponts fonts leur apparition, ainsi que des nouvelles
méthodes de construction.

Pont de Luzancy sur la Marne, commencé en 1941 et inauguré en 1946. Pont a bequilles d’une
portée de 55m. C’est 1’un des premiers grands ouvrages d’Eugéne Freyssinet en béton précontraint.

Grace au béton précontraint, de nouvelles méthodes de construction ont été mises en ceuvre,
permettant la réalisation de ponts en béton dans des zones géographiques difficiles, et avec des
formes légeres.

Aujourd’hui, on cherche a allier les performances toujours croissantes du béton en compression, en
I’utilisant pour les piles, et les avantages de 1’acier, pour la réalisation du tablier. Cette association
permet d’obtenir des ouvrages de plus en plus performants.

Un des grands ponts est le pont de Messine, pont suspendu, reliant la Sicile et I’Italie. Sa longueur
est de 5070m, avec une portée principale de 3300m. Il a été calculé pour résister a des vents de
215km/h et un séisme de 7.1 sur I’échelle de Richter. Sa construction a commencé en 2006 et mise
en service en 2012.

1.2) Choix du type d’ouvrage :

A la recherche de la solution engendrant le meilleur profit technico-economique tout en
respectant les contraintes naturelles et fonctionnelles imposées. Le concepteur doit connaitre
I’éventuel des solutions possibles, avec leurs sujétions, leurs limites et leurs cofits.

Comme dans le domaine des ouvrages d’art, la solution d’un probléme de franchissement d’un
obstacle n’est pas unique, la prochaine partie de notre travail comporte une analyse des différentes
variantes existantes, leurs avantages, leurs inconvénients et leur mode de construction qui dispose
du matériel spécifique.

Suite au recueil des données naturelles et fonctionnelles, On a opté a proposer quatre variantes les
plus adaptées et faire une étude comparative selon les avantages et les inconvénients que représente
chaque variante.

1.2.1) Ponts a poutres en béton précontraint :
Le tablier est formé de travées indépendantes, constituée chacune par un nombre de poutres
préfabriquées a talon, ame et semelle supérieure. Son principe consiste a reprendre les charges
permanentes et les surcharges par une armature active qui est la précontrainte, soit par prétention ou
par post tension. Signalant que la prétention s’adapte sur des portées allant jusqu'a 30 m, et une
gamme de portées comprises entre 30 a 50 m pour la poste tension.
On propose des travées indépendantes a poutres en double T a talon d’une longueur identique.
Avantage :

- bon Maitrise de la préfabrication des poutres.

-Préfabrication des poutres pendant la réalisation des fondations.

-Simplicité et rapidité d’exécution, ce qui réduit les délais et le coft.

-Le fonctionnement isostatique de ce type de structure la rend insensible aux tassements

différentiels des appuis et aux effets du gradient thermique.

-Le béton est toujours comprime.
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Inconvénients :
-La hauteur importante des poutres et leur poids qui augment au fur et a mesure que leur portée
augmente.

1.2.2) Ponts en béton précontraint construits par encorbellement :
Ces ponts sont construits a partir des piles en confectionnant des voussoirs qui s’adaptent d’une
maniere trés performante aux actions mecaniques telles que la torsion, soit dans des ateliers de
préfabrication, soit directement dans des coffrages portés par des équipages mobiles ; ces voussoirs
sont fixés, a ’aide de céables de précontrainte, symétriquement aux extrémités de la portion de
tablier déja construite. Lorsque ces extrémités atteignent le voisinage de la clé des deux travées
situées de part et d’autre de la pile considérée, on dit que 1’on a construit un fléau. Le tablier a
hauteur variable devient plus économique et esthétique et il s’adapte sur une gamme de portées
allant de 70 a 200 m.
Avantage :
-Ouvrages comportant des piles tres hautes (construction est devenue économique grace aux

coffrages glissants) et franchissant des vallées larges et profondes (cintre onéreux).

-Nécessité de dégager sur la voie franchie un gabarit de circulation ou de navigation pendant

la construction (cintre génant).

-Réduction et meilleure utilisation des coffrages, limités a la longueur d’un voussoir.
Inconvénients :

-Pour des portées inférieures a 50 m la construction par encorbellement est plus colteuse que

les travées indépendantes a poutres préfabriquées.

-Nécessité de disposer d’un personnel qualifié pour la vérification de la pose des gaines et des

cables et leur mise en tension.

-Nécessité de disposer d’un matériel adéquat pour 1’exécution.

1.2.3) Ponts a tablier mixte :
Dans les tabliers métalliques a poutres ou caissons sous chaussée, la dalle peut étre constituée d’un
hourdis en béton armé ou précontraint connecté a la semelle supérieure par des éléments de liaison
appelés connecteurs, dont le role est d’éviter tout glissement relatif du tablier par rapport aux
poutres.
_ On propose des travées indépendantes a poutres en I a d’une longueur identique.
Avantage :
-Rapidité et simplicité de mise en ceuvre.
-Possibilité de franchir de grandes portées avec une grande compétitivité.
-Simplicité d’usinage des poutres a ame pleine.
-Possibilité d’extension et de réparation des poutres.
Inconvénients :
-Risques de corrosion de I’acier surtout en présence d’un milieu agressif.
-Risque de voilement, déversement des poutres.
-Nécessite de visites périodiques et entretien courant.
-Sensibilité au gradient thermique.
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1.2.4) Ponts dalle ouverte :
Le domaine d’emploi de ce type de structure et de 15 a 23m.
La dalle précontrainte trouve son intérét économique dans la simplicité de ses formes, ce qui influe
directement sur le colt en main-d’ceuvre.
Elle peut rester compétitive jusqu'a 18 meétres, voire 20 meétres, avec une section transversale a
encorbellements latéraux (ce qui permet d'alléger le poids propre).
Une dalle est beaucoup plus mince que des poutres, ce qui est un avantage au plan esthétique et au
plan des terrassements puisqu'une économie notable peut étre faite au niveau des remblais d'acces.
Avantage :
-Minceur du tablier
-Sensibilité modérée aux tassements d’appui
-Construction simple
-Structure robuste et relativement souple
-Liberté dans la conception des formes
Les inconvénients :
-Surco(t de transport des poutres préfabriquées si le chantier est loin du site de fabrication.
-Type et nombre des piles importantes
- une grande difficulté d’étayage et de coffrage (suite a la circulation des eaux).

1.3) Justification du choix de la variante :

Ponts a poutres Pont construit par Pont a tablier mixte | Pont dalle
précontraint encorbellement successif
Economie + - - -
Entretient + + - +
Esthétique - + - +
Exécution + - + -
Délai + - + +
coat + - - -

Tab. 1.1 : L’analyse comparative des quatre variantes en quatre aspects majeurs

+ : Favorable.
- . peu favorable.
Commentaires :

e Pont en béton précontraint construit par encorbellement successif :
Les deux points défavorables pour cette variante sont 1I’économie et I’exécution. Pour 1’économie, le
projet a réaliser exige une unité de préfabrication in situ. D’autre part 1’exécution sollicite de
disposer du personnel qualifié et du matériel adéquat. Ainsi cette méthode devient intéressante pour
des breches profondes.

e Pont a tablier mixte :
L’économie et I’entretient sont les deux points sensibles de cette variante. Pour 1’économie,
I’utilisation des poutres métalliques pressente un aspect financier défavorable comparativement aux
poutres précontraintes ainsi leur transport. En outre, la nature de franchissant qui est un oued
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présente un milieu favorable pour la corrosion de 1’acier, ce qui nécessite un entretien périodique.
e Pour le pont dalle :
Les points sensibles de cette variante sont : I’exécution, le cott et 1’esthétique et le délai
Pour le délai : délais moyen.
Pour le codt : colt important par rapport aux autres variantes.
Suite au recueil des données naturelles et fonctionnelles, on peut éliminer les ponts dalles en béton

précontraint coulée en place vue a la circulation des eaux, ce qui engendre une grande difficulté
d’étayage et de coffrage.

e Pont a poutres précontraintes :
En constate que ce type de pont présente un aspect esthétique peu favorable, ce qu’il n’est pas
intéressant car son implantation est en rasa compagne. De ’autre coté, cette variante engendre
beaucoup d’avantages de point de vue technico-économique telles que la maitrise de la
préfabrication des poutres, la simplicité et la rapidité d’exécution, ce qui réduit les délais de
réalisation et le co(t global du projet.
Conclusion :
En conclusion, on opte pour la solution qui repend a toutes les sujétions qui est le pont a poutres en
béton précontraint par post-tension.
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Chapitre 11 Présentation et description de I’ouvrage

11.1) Introduction :
La conception d’un pont consiste a faire une combinaison technico-économique adéquate vis-
a-vis des contraintes naturelles et fonctionnelles imposée, en respectant I’aspect architectural pour
une meilleure intégration.
Possédant une bonne connaissance des divers types d’ouvrages, de leurs pré dimensionnements et
de leurs sujétions d’executions ; I’ingénieur concepteur doit élaborer une solution a la fois
économique et originale. Pour cela, le concepteur est invité a ordonner toutes les informations dans
un ordre chronologique pour élaborer une solution qui répond a toutes les sujétions.
Cette démarche se fait généralement en 3 étapes :
-le recueil des données fonctionnelles et naturelles.
-le choix d’une structure répondant aux exigences techniques, esthétiques et économique.
-1’étude de détail de la solution retenue.

Définition :

Un pont est une construction permettant de franchir un obstacle ou un espace vide entre deux
points. En général, un pont soutient une voie de circulation. Il peut également supporter des canaux
ou des conduites d’ecaux. Il s’agit alors d’un aqueduc. Un pont est un ouvrage routier ou ferroviaire
de grande longueur constitué de travées ; permet le franchissement a grande hauteur d’une bréche.
Le terme passerelle désigne parfois pont relativement petit .On peut classer les ponts en quatre
catégories : ponts en arc ; ponts a poutres ; ponts suspendus et ponts a haubans.

11.2) Présentation de I’ouvrage :

L’ouvrage, objet de cette étude, se situe dans le trongon de RN30A au PK38+200 reliant la ville de
Tizi-Ouzou et la daira de ouacif, elle est située prés de la localité d’oued de Takhoukht.

Ce projet de fin d’étude nous aété proposé par la direction général des travaux public de Tizi-
Ouzou, il consiste a étudier un pont en biais a poutres multiple en béton précontraintes, dans une
voies expresse a deux «2» sens avec une largeur total de (b=10,88m), et une longueur
(L=103,72m), avec une pente de 2,5%.

Description de I’ouvrage :
Il s’agit d’un pont a poutres multiple de 3 travées isostatique en béton précontraintes dont :

e deux travées identiques dont la portée est de 33.40 m chaque une, et une autre d’une portée
de 20m.

e Longueur total : 103,72 m

e Largeur total : 10.88 m

e Chausseé : 7,5m

e Trottoir : 2 x 1,15m
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+ 7.5m .
2.8 =250 —
. — — — —— — — — "
‘ 10.88m >

Fig. 11.1 : Profile en travers
11.3) Structure de pont :

11.3.1) La super structure :

Comporte le tablier et ces éléments : la poutraison et les appareils d’appuis.

a. Le platelage :

Il est formé d’une dalle en béton armé, coulée sur place par-dessus les poutres, et crée ainsi un
bon monolithisme d’ensemble ; une épaisseur de 20cm couvert d’un revétement bitumineux de
08cm d’épaisseur avec un ripage transversal de 2.5% pour faciliter le ruissellement de I’eau

La chaussé comporte deux trottoirs, et deux corniches de part et d’autres.

b. Les trottoirs :

Il existe deux trottoirs avec une largeur de 1,15m chacun, ils sont préfabriqués et surmontés sur
place, ils seront munis de garde corps de 1m de hauteur et d’une glissiere de sécurité permettant de
mener les véhicules qui s’écartent de leurs voie.

C. Les entretoises :

Les poutres sont solidarisees par des entretoises d’about qui sont nécessaires pour soulever le tablier
en cas de changement des appareils d’appuis, ainsi assurent 1’encastrement des poutres a la torsion,
elles sont coulées aprés la mise en place des poutres.

d. Les poutraisons :

Elle constitue le support de platelage, composé de six (06) poutres préfabriquées en béton
précontraint pour les deux travées de 33,40 m, et celle de 20 metres.
L’entraxe des poutres précontraintes est de 1,75m.

e. Les appareils d’appuis :

Ce sont des éléments qui ont pour but d’assurer la liaison entre la structure et son support, tout en
permettant I’absorption des déplacements, des efforts horizontaux et permettent la rotation.

Dans notre cas, ils sont constitués d’élastomere fretté, fixés sir les appuis (en général du néoprene
et de tdle d’acier jouant le role de frettes)

11.3.2) Infrastructure :
La superstructure est supportée par I’infrastructure composée de :

a) Les appuis : lasuperstructure est supportée par (02) culés et (2) piles.
% Culée : c’est un support réalisé a chaque extrémité du pont, elle doit assurer une

8
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bonne transmission des efforts au sol de fondation, et la limitation des déplacements horizontaux de
facon a ne pas entraver le bon fonctionnement des appareils d’appuis, et la limitation des
déplacements verticaux (tassements). Elle est constituée d’un mur de front surmonté d’un mur de
grade gréve, et de deux murs de retours, ainsi qu’une dalle de transition.

X/

< Piles : c’est un appui intermédiaire entre deux travées voisines, elle est constituée par
un chevétre sur les quel repose les poutres, et supporté par les flts, elle reprend les différentes
sollicitations du tablier

b) Les fondations :

Le type de fondation est déterminé a partir des caracteristiques mecaniques du sol, dans notre cas les
fondations sont profondes sur pieux forés de 1.20m de diametre, surmontées d’une semelle de
liaison rigide de 1.50m de hauteur pour les culées, et de 2.00m pour la pile de droite et1,5m de celle
de gauche. Le nombre de pieux est de six pour chaque pile et pour la culée de coté N30A. Pas de
pieux pour la culée de coté N30.

11.4) Données naturelles et géotechniques :

Les données naturelles qui rassemblent les éléments techniques de 1’environnement du pont influent
directement sur ¢a conception. Elles se constituent de :

a) Topographie : il convient de disposer d’un relevé topographique et une vue en plan du site

indiquant les possibilités d’accés ainsi que les aires disponibles pour les installations du chantier

Fig. 11.2: vue satellite de site

L’altitude des deux rives sont €gaux (189,5m), par contre au niveau de 1’oued elle présente une
dénivelée de -7,5m (altitude de 182m).

b) Données sismologiques :
Un séisme est une succession de déplacements rapides imposés aux fondations d’un ouvrage.
En général, le séisme est caractérisé par un spectre de réponse que ce soit des déplacements,

9
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vitesses ou des accélérations.
Sur un ouvrage rigide, les efforts sont identiques a ceux d’une accélération uniforme présentant
une composante horizontale de direction quelconque égale 0,1G a et une composante verticale égale
a = 0,07G telle que G représente le poids total.
La région de T1Z1-OUZOU est classée en zone 111 apres le séisme du 21/05/2003
L’effort sismique est considéré comme une action accidentelle qui peut induire :
» Chute du tablier.
» Endommagement des appuis.
» Endommagement des joints du tablier.
» Endommagement des piles.
Alors on a pour objectifs :
Réaliser des appuis résistants.
Donner suffisamment de liberté de mouvement au tablier.
Prévenir des joints suffisamment ouverts.
Réaliser une assise d’appuis suffisamment longue.
Dimensionner les piles pour résister aux efforts sismiques longitudinaux et transversaux.

VVV VY

c) Données climatiques :
1) La température :

Les effets de la température sont bien évidement pris en compte dans le calcule des
constructions, elle a son effet au niveau des joins de chaussée et des appareilles d’appui (£30°C).
2) La neige :
Les effets de la neige ne sont pas pris en considération dans le calcule des ponts mais ils
peuvent intervenir dans certains cas particuliers (ouvrage en phase de construction)
3) Le vent :
En réalité, I’ action du vent induit une pression dynamique sur un pont. Dans les structures rigides
telles que les ponts en béton, il est généralement suffisant de la considérer comme une pression
statique, par contre les ponts souples (ex: pont a haubans), il est nécessaire de mener une étude
approfondie sur la variation de I’ action du vent pour apprécier la contribution de leur
comportement dynamique.
Les efforts engendrés sur les structures par le vent, sont fixés par le fascicule 61, titre Il, on prend
une surcharge du vent répartie de :
e 125Kg/m2soit (0.125t/m2 ou 1,25KN/m?) en situation de construction selon la phase du chantier.
e 2,5 KN/m2en situation de service.

d) Les données hydrauligue :

Dans le cas de franchissement d’un cours d’eau, il est indispensable d’en connaitre le régime :
fréquence et importance de crues, débits solides, charriages éventuels de corps flottants susceptibles
de heurter les piles. Mise a part les chocs, le plus grand danger réside dans les afouillement.il
convient d’évaluer la hauteur d’affouillement potentiel au voisinage des appuis et de limiter autant
que possible le nombre des appuis en site aquatique.

10
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e) Données géotechniques :

Ces données, qui concernent la nature du sol et du sous sol, sans oublier la connaissance du niveau
de la nappe phréatique, sont tres importantes. Leur recueil constitue une étape décisive pour le choix
du type de fondations. Une étude suffisante peut entrainer des modifications du projet ou des
renforcements des structures déja exécutées, trés onéreux si le sous sol est de nature différente de
celle attendue. Les essais géotechniques sont en général assez couteux et le projeteur doit organiser
la reconnaissance en fonction de la taille et de I'importance de I’ouvrage. 1l doit déja été fait dans le
voisinage

11.5) Données fonctionnelles :

11.5.1) Données relatives a la portée :

a) Tracé en plan :

Le tracé en plan est la ligne définissant la géométrie de I’axe de la voie portée, dessinée sur un plan
de situation et repérer par les coordonnées de ces points caractéristiques. Dan notre cas L’ouvrage
est en biais.

b) Profil enlong:

Le profil en long est la ligne située sur I’axe de I’ouvrage, définissant en élévation du tracé en plan,
il doit étre défini en tenant compte de nombreux paramétres liés aux contraintes fonctionnelles de
I’obstacle franchit ou aux contraintes naturelles, Il présente une longueur de 103,72m et une pente
longitudinale nulle (1=0 %.).

c)Profil en travers :
C’est I’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les équipements de la voie dans le
sens transversal. 1l doit étre soigneusement étudié car il est tres difficile de le modifier (par
exemple, de I’¢largir) si une telle possibilité n’a pas été prévue lors de la conception de I’ouvrage.
Le profil en travers de notre chaussée est défini par :

e Largeur de la chaussée : Lc = 7,5m

o Nombre de voies de circulation =2 voies.

e Largeur de trottoir : 1.69m.

e Ledivers: 2.5%

e La largeur totale : 10,88m

11.5.2) Donnés relative a ’obstacle franchi gabarit :

C’est une grandeur associée aux véhicules routiers elle dépend de 1’obstacle a franchir.
Elle a comme objectifs :

o Réaliser des appuis résistants.

o Donner suffisamment de liberté de mouvement au tablier.

o Prévenir des joints suffisamment ouverts.

o Réaliser une assise d’appuis suffisamment longue.

o Dimensionner les piles résistées aux efforts sismiques longitudinaux et transversaux.
Notre ouvrage franchit un oued au point PK 38+200m de 2 voies.

11
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11.6) Caractéristiques des matériaux utilisés :

L’objet fondamentale d’un réglement est d’étudier des prescriptions qui permettant de réaliser des
constructions stables et durables. Ces prescriptions ont pour role de fixer une limite a 1’audace des
constructeurs afin d’aboutir a la réalisation de construction devant étre d’une part surs et d’autres
part économique.

La structure doit étre congue de telle maniére a travailler sans perte de stabilité ou rupture jusqu’a
un certain état appele «état limite », état au-dela duquel la structure cesse de remplir ces fonction.
Etat limite ultime

Correspond a la valeur maximale de la capacité portante de la construction et dont le dépassement
entrainerait la ruine de 1’ouvrage par rupture ou perte de la stabilité.

Etat limite de service

Correspond a 1’état au-dela duquel, les conditions normales d’exploitation de la construction ne sont
plus satisfaites et cela par apparition des fissures ou déformations des éléments.

Reglements utiliseés :

Dans tout ce qui suit, le calcul de notre projet se fera conformément aux réglements BAEL 91 et
BPEL 91, qui se base sur la théorie des états limites.

11.6.1) Le béton :

Le béton utilisé sera dosé a 400 kg/m®, d’un ciment CPA 325 pour les poutres et la dalle, et 350
kg/m? pour le reste des éléments. 1l sera défini par sa résistance a la compression en 28 jours d’age,
qui sera noté par le symbole « fc,g », donc :

fcog = 27 MPa : pour les culées, les piles et les pieux.

fcog = 35 MPa : pour les poutres et la dalle.

Densité : la masse volumique du béton armé y =2,5 t/m”.

o )

0. 35f e
S

-

——
0,24 €. 355 €t
Fig. 1.3 : Diagramme contrainte- déformation du béton

11.6.2) La résistance a la compression et a la traction :

e Lacompression du béton a « j » jours, (j < 28 jours) est :

i
D B _
L 476+083] f2s , Pour  feog <40 MPa
j
S B -
L 140+083] feag  , Pour  feos > 40 MPa
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/ T oz < 40 MPa

T —

i

11 f o S S

[T - — ra
4 Ced . e f_‘_'_._,.,- , 4

I

[ o> 0 MPu

25 60t [jous)
Fig. 11.4 : Evolution de la résistance f¢j en fonction de ’age du béton.
e La résistance du béton a la traction est donnée par la formule :
ftj=0,6+0,06 f5 [MPq]

e Module de deformation longitudinale instantanée (t<24h) :

Eij = 11000 3/fcj

e Module de déformation transversales « G » :
_ Eij
T 2(1+V)
Avec : v coefficient de poisson :

_t
VEar
1
V=0 dans le cas béton fissuré (ELU).

V =0,2 dans le cas de béton non fissuré (ELS).
e Module de déformation différe :

Evj = 37003/fcj MPa
Contramte Mormale

» Déformation
Fig. 11.5 : Module de déformation instantanée et différée
13
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e Contrainte admissible de compression du béton :(art : A4.3.4.1)
» A LEL.U:
0,85 x fCZB

0 x Yb
Avec: 0 : Coefficient dépendant de la durée d’application de la sollicitation :

fbu -

0=1 pour t > 24h.
0=0,9 pour 1h<t<24h
0=0,85 pour t<1h

v - Coefficient de sécurité (dépendant de la nature de la sollicitation) :
yp =1,15 dans le cas accidentel.
¥y =15 dans le cas durable ou transitoire.

> A LELS:
o, = 0,6 f,g Enconstruction

o, = 0,5 fc28 En service.
[ oy |

G351/

e

——
0.2 % .35 = he

Fig. 11.6 : Diagramme contraintes-Déformations

11.6.3) Armatures :

3-1 Aciers passifs :
Les armatures autres que les armatures de précontrainte sont appelées armatures passives, elles sont
identiques a celle utilisées dans le béton armé nécessaire pour :
e Reprendre les efforts tranchants
e Limiter les fissurations
e Servir d’aciers de montages et de peaux.
Les armatures utilisées sont de nuance FeE400 avec:
- sa limite élastique eégale a 400Mpa
- Un module d’¢lasticité longitudinale Es=200 000 MPa.

Contrainte limite de traction :
» E.L.U:
Dans les calculs relatifs a I’ELU on introduit un coefficient vy tel que :

o5 = fe/ Vs

14
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Avec : vs coefficient de sécurité

vs = 1.00 —— Situation accidentelle.
vs=1.15 _— Situation durable ou transitoire.

> E.LS:
Elle dépend de type de fissuration :
Fissuration peu nuisible : pas de vérification.

Fissuration préjudiciable : o5 = min{2/3 f, ; 110\/n X fig }
Fissuration trés préjudiciable : 5, = min{1/2 £, ; 90y X fizg }

Avec:n=1 —_— Treillis soudés et ronds lisses.
n=1,6 — Aciers a haute adhérence.
! A
a;
fe i

108 £, %n

Fig. 11.7: diagramme déformation contrainte pour des aciers passifs a ’'ELU
3-2 Aciers actifs :

On utilise des cables ayant les caractéristiques suivantes :
. Caractéristiques géométrigues :

Section normale de I’acier (cables 7T15): A, =973 mm>.
Diameétre de la gaine : @ext = 67 mm.

Dt = 60 mm.
o Caractéristigues mecaniques :
Contrainte de rupture garantie : Fpg = 1770 MPa.
Contrainte limite élastique garantie : Fpeg = 1583 MPa.
Coefficient de frottement angulaire : f = 0,18 rd™.

Coefficient de frottement linéaire : ¢ =2 x 10° m™.
Recul d’ancrage : g =6 mm.

Relaxation a 1000h : p1gog = 2,5 %eo.

Module d’élasticité de I’acier : Ep. = 190 000 MPa.
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Oz 'Y

fe;"lTs

" Allongement

€1

0% | £l 10% Es
‘Raccourcissement
frely

¥

Fig. 11.8: diagramme contrainte déformation pour des aciers actifs
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Chapitre 111 pré dimensionnement des poutres

Introduction :

Dans ce présent chapitre nous établirons pré dimensionnement de la superstructure, tout ce qui
concerne les caractéristiques de tablier ainsi que ses équipements (poutres, hourdis).

[11.1) Pré dimensionnement des éléments du tablier :

111.1.1) Les poutres:

Les poutres en béton précontraint sont utilisées pour construire des ouvrages dont la portée est au

moins de 30 ou 40 m.
\\ //4:'7 Table de compressior
‘¥ Gousset supérieur

——————————————— Ame

ﬁ Gousset inférieur

e

Fig. I11.1 : Coupe transversale d’une poutre
a) L’espacement entre axes des poutres :

L’espacement entre axes des poutres est A :
Ou:1,5<1<25
On prend : 2=1,75m

b) Le nombre des poutres

La
N=—+1
d
La : entraxe entre les deux poutres de I’extrémité
La=8,80m
N = @{L =6,02. DONC: N=6
175

c) Hauteur de la poutre « hp»:
La hauteur d’une poutre de pont dont la portée depasse ou égale a 20 m (L>20m) est donnée par la

condition suivante :
L/20-0,2 <Ht < L/20+0,5
Ou:

17
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L : distance entre axe des appuis de la travée
Pour L =33,40m, ona:147<Ht<2,17
On prend : H = 1,75m.

d) Epaisseur de I’ame « by » :
»  Section médiane :

L’ame doit assurer la résistance a I’effort tranchant et permettre la bonne mise en place du béton.
Son épaisseur est calculée par la

bo = 32+ 6+ Oyt Gaine  AVEC : (Do, caine = 6,7CM, Hi=1,75m)
Onaura:bg>17,46 cm
On prend: by = 20cm.

> Section d’about :

L’épaisseur de 1’ame (bo) est imposée par les plaques de répartition sur lesquelles s’appuie le socle
du vérin, lors de la mise en tension des cébles. Elle est donnée par la relation :

by >a+10

Ou : a:largeur de la plaque d’ancrage.
a=24cm => bg>24+10cm
Donc:bp>34cm, onprend by=35cm.
d) Table de compression « b » :

La largeur «b» de la table de compression doit étre suffisante pour empécher le déversement
latéral. Elle est calculée comme suit :

06 H{<b<0,7H; avec:H{=1,75m.

Donc 1,05<b<1,225

On prend b=1,10m.

Remarque :

Des prés dalles sont nécessaires pour le coffrage du hourdis.

On prévoit des goussets de (10 cm x 10 cm) qui jouent un role important :

o Faciliter la mise en ceuvre du béton.
o Assurer I’encastrement physique de la table a 1’ame.
. Permettre de loger les ancrages des cables.
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e) Le talon :

Il constitue la partie inférieure de la poutre, il permet de loger les cébles de précontraintes en
section mediane, il est dimensionné de fagon & ce que le béton ne risque pas d’éclater sous la
poussée au vide des armatures.

Sa largeur « by » est comprise entre 40 et 70 cm, on prend by =50 cm.

Sa hauteur « h » est comprise entre 10 et 20 cm, afin de permettre un bon bétonnage et contenir les
armatures passives, on prend hy=15cm.

Le gousset de jonction entre le talon et I’ame doit avoir une pente suffisante pour assure un bon
bétonnage du talon, cette pente doit satisfaire 1’expression :

2-h
1 <tgp= bc—bi < 3/2

hg : hauteur du gousset.

Pour la poutre médiane on aura :

be—bg

)

. be=b 3
Onauraalors: === < hy < 3/ (

b =50cm et bg=20cm

50-20 50-20
=> —— < hy < 3/2( 5—)- Donc:15<hg<225

Onprend: hg=20cm en section médiane.

Pour la poutre d’about on aura :

bi—b bi—b
t2 0 < hg < 3/2 ( t2 0)
b; = 50cm et by = 35cm

50-35 50-35
= < hy <3/, (5D

7,5<hg<11,25
Onprend: hyg=10cm en section d’about.
f) Epaisseur du hourdis :
L’¢épaisseur du hourdis dépend des trois parameétres suivants :

. Portée transversale du hourdis li¢ a I’espacement entre axe des poutres.
) Existence ou non d’entretoises intermédiaires.
. Fonctionnement transversal du tablier.
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Dans notre cas, le hourdis est en béton armé, sans entretoises intermédiaires, il jouera donc un
role d’entretoisement transversal et va servir comme une dalle de couverture dont 1’épaisseur est :

hz?.
A: Distance entre axe des poutres et égalea 1,75 m.
Donc : h > 4/15
h>175/15 h> 11,66 cm,
On prend: h =20 cm. Justification au poingonnement par charge concentre.
111.2) Caractéristiques géométriques des poutres :

111.2.1) Notation :

(A) : axe : coincide avec la fibre inférieure extréme I\—~ ' #__,,J
‘x\ :. /!"_
Z : bras de levier : ordonnée du centre de gravite de la v
section considérée par rapport a I’axe (A). " G
PR p— 18l A4
I4 : moment d’inertie de la section considérée par rapport
aA.  ly=1o+BxZ?
Ic: Moment d’inertiec de la section par rapport a son v
centre de gravité.
_ -5
I=1I—73 A —-- 41
lo : Montant d’inertie par rapport au centre de gravité Fig.111.2 : Notation utilisées

Pour une section triangulaire : 1o = bh3/36
Pour une section rectangulaire : 1o = bh3/12

V, V’ : Distance de I’axe neutre aux deux extrémités de la poutre.

V=h-V" ; V'= S,/B
R : Rayon de giration rz = IEG

B : Section transversale totale de la poutre.

p : Rendement geomeétrique de la section.

Ig r

P=3vw —vv

h : hauteur du rectangle ou du triangle considérée.
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Chapitre 111 pré dimensionnement des poutres

Sa: Moment statique de la section considérée par rapport a 1’axe (A)
SA =BXZ

hZ
12xZi2

ZI' = Zi (1 + ) Pour une section rectangulaire.

' . h2 . . .
Z1 =17i (1 + m) Pour une section triangulaire.

Remarque : le calcul des sections médianes et d’about des poutres se fait avec et sans hourdis.

a) Section médiane b) section d’about

110

0] —
6T ‘==z-- T -

|
)

10

10

“ C@

@u

14 131

)

a
S

O ¢

Figlll. 3 : Caractéristiques géométriques de la poutre

111.2.2) Caractéristiques géométriques des sections brutes :
111.2.2.1) Poutre de rives et poutre intermédiaire sans hourdis :
a) Section médiane :

Désignation | Dimension (criz) Z (cm) SA(ZrE’g))( Z |z (cm) (cm :I%g(cm) 11 = lg+BxZ?

1 110x10 1100 170 187000 170,05 9166,66 31799166,66

2 2(35x6)/2 210 163 34230 163,01 420 5579910

3 2%x10x6 120 162 19440 162,02 360 3149640

4 2x(10x10)/2 | 100 | 155,66 15566 155,69 555,55 2423559,11

5 165x20 3300 82,5 272250 110 7486875 29947500

6 2x(20x15)/2 | 300 21,66 6498 22,68 6666,66 147413,34

7 2x15x15 450 75 3375 10 8437,5 33750

Total 5580 538359 7512481,37 | 73080939,11

I (cm>xcm) V’ (cm) V (cm) r? p (%)
21140004,9 96,480 78,52 3788,53 50

Tableau I11-1 : Calcul de Pinertie de la section médiane
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b) Section d’about :

Désignation D'Tfnq;'on B (cm?) (c?n) Sx(cm® | 2’ (em) | lo(cm3xcm) | TA (cm”)
1 110 x 10 1100 170 187000 170,05 9166,66 31799166,66
2 2 X (6 x 34,5/2) 207 163 33741 163,01 414 5500197
3 2 X (6x3) 36 162 5832 162,02 108 944892
4 2 X (3x3/2) 9 158 1422 158,003 4,5 224680,5
5 165 x 35 5775 82,5 | 4764375 110 13102031,25 | 52408125
6 2 x (10 x7,5/2) 75 18,33 | 1374,75 18,63 416,66 25615,83
7 2 X (7,5 x15) 225 7,5 1687,5 10 4218,75 16875
Total 1427 707494,75 13116359,82 | 90919551,99
IG (cm?) V’ (cm) V (cm) r’ (cm?) p
23523723,08 95,26 79,74 3167,32 41

Tableau II1.2 : Calcul de P’inertie de la section d’about

111.2.2.2) Poutre de rives et poutre intermédiaire avec hourdis :
a) poutre intermédiaire et poutre de rive :

désignation | dimension I(?(’:mz) Z (cm) Sa(cm® | Io(cm3xcm) I, (cm%)
Poutre 5580 538359 7512481,37 | 73080939,11
Section | Hourdis 20x 175 | 3500 185 647500 116666,66 119904166,7
médiane | poutre + 9080 1185859 | 7629148,03 | 192985105,8
hourdis
Poutre 7427 707494,75 | 13116359,82 | 90919551,99
Section | Hourdis 20x 175 | 3500 185 647500 116666,66 119904166,7
d’about | poytre + 10927 135499475 210823718,7
hourdis
I (cm®xcm) V’ (cm) V (cm) r? p (%)
Section médiane 38110483,79 130,60 64,40 4197,19 49
Section d’about 42798572,50 124,00 71,00 3916,77 44

Tableau I11.3 : Inertie des poutres intermédiaires et de rives avec hourdis.

111.2.3) Caractéristiques geométriques de la section nette :

La section nette s’obtient en déduisant la section des cables de la section brute, elle est calculée
forfaitairement en déduisant les valeurs suivantes :
e B (nette) = B (brute) - 5%B (brute) = 95% B (brute)

e S, (nette) = S, (brute) -8% S/A (brute) =92% S, (brute)

o I, (nette) = I, (brute) — 10% I/A (brute) = 90% I, (brute)
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Poutre seule Poutre + hourdis
Rive et intermédiaire Rive et intermédiaire
médiane D’about médiane D’about
B (cm”) 5301 7055,65 8626 10380,65
Sa 495290,28 650895,17 1090990,28 1246595,17
I, (cm?) 65772845,20 81827596,79 173686595,20 189741346,80
I (cm®) 19496206,55 21781460,38 35701458,28 40039784,96
V' (cm) 93,43 92,25 126,48 120,08
V (cm) 81,57 82,75 68,52 74,92
r? 3677,83 3087,09 4138,81 3857,15
p (%) 48 40 47 42

Tableau I11.4 : Tableau récapitulatif des caractéristiques géométriques.
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Chapitre IV charges et surcharges

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 variables.
IV.1) Les charges permanentes:
Elles concernent toute les charges qui restent invariables durant toute la vie de 1’ouvrage, elles sont
constituées de :

-Des éléments porteurs : poids propre de tablier (poutres, entretoises, amorces, hourdis).

-Des éléments non porteurs: la superstructure qui est constituer a son tour de (trottoirs,
corniche, garde-corps, glissieres, revétement, étanchéité).
1V.1.1) les éléments porteurs :

IV.1.1.1) La dalle (hourdis):
175 m 175 m

| | 1 ]
L] 1 Li 1

| | Io.zum 0. 20m | |

Poutre intermédiaire Poutre de rive

Fig.1V.1: dimension de hourdis revenant aux poutres

Epaisseur de la dalle est de 20cm

Le poids de la dalle qui revient a la poutre intermédiaire et la poutre de rive est :
Pi=0,20x1,75x2,5x1=0,875 t/ml
Pi=0,20x1,75x2,5x1=0,875 t/ml

»  Le poids propre de la dalle :
Pd=4x0,875+2x0,875 =5,25 t/ml

| Pd=5,25t/ml |

IV.1.1.2) les poutres:

035 m 0.20m
51 S2 51
_T_’/ T T
L1 a L2 a L1
33 A0 m

Fig.IV.2: Coupe longitudinales d’une poutre
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Chapitre IV charges et surcharges

L’inclinaison du gousset doit avoir 45° :

S1 : Section d’about au niveau de 1 ame.
S2 : Section médiane au niveau de | ame.
L1 : longueur de la section d’about ; avec L1 =L/4

L2 : longueur de la section médiane ; avec L2 = L — (2L1 + 2a)
35-20

a : longueur du gousset qui avoir une inclinaison de 45° ; a = = 7,5cm

L1=1L/4=8.35m
L2=L-(2L1+2a)=33.40—-(2x8.35+2x0,07) =16,55m
S1=5580 cm®,

S2 = 7427 cm®.

Section équivalent de la poutre :

Seq=7(2- (L1 51+

-a)+L2-52)

_ 1

= [2-(835x0,558 +
| Seq = 0,6499 m”

0,5580+0,7421

Seq x 0,075) + 16,55 x 0,7421 |

Poids propre de la poutre :

Pp =pb-Seq=2,5-0,6499 =1,6247 t/ml
Pp =1,6247 t/ml d’une seul poutre

Poids de I’ensemble des poutres :

Pp =1,6247 x 6 = 9,748t/ml

Poids de I’ensemble des poutres par ml

| pp=9,748/ml |

IV.1.1.3) Les entretoises et les amorces:
a) les entretoises:

Poids de I’entretoise : P entretoises = S X & X pb

5 =247 4 150 = 15 000 cm’

S=15m?
P entretoises =1,5 x 0,30 x 2,5 = 1,125 ¢

e Poids de I’entretoise revenant a une poutre de rive.

_ 1,125x 1
P entretoises = X = 0,033 t/ml
33,4
¢ Poids de I’entretoise revenant a une poutre intermédiaire.
_ 1,125x 2
P entretoises = 33: =0,067 t/ml

Pt=2x 0,033 + 4 x 0,067 = 0,334 t/ml
| Pt= 0,334 t/ml |

b) Les amorces :
Poids de I’amorce = S X e X pb
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$=45x150- | (Z55) + (2°) x 10+ 2224+ 22 = 4135 cm?

P amorce = 0,4135x 0,25 x 2,5 = 0,258 ¢t

e Poids de ’amorce revenant a une poutre de rive.

P amorce = 0258x1 =0,0077 t/ml

334
e Poids de I’amorce revenant a une poutre intermédiaire :
0,258x 2
P amorce = 2 =0,0154 t/ml

Pr=10,0077 x 2 + 0,0154 x 4 = 0,077 t/ml

Pt =0,077 t/ml |

Donc : Les Charges Permanentes CP total:
CP=P poutre T P datle + P entretoise + P amorce = 9,748 + 5,25 + 0,334 + 0,077 = 15.41t/ml.
ICP=15.41t/ml |

1V.1.2) les élements non porteurs :

a) Poids de la chaussée :

Elle est constituée d’une couche de revétement bitumineux de 7cm d’épaisseur de densité 2,2t/m?, et
de couche d’étanchéité d’épaisseur 3 cm et de densité 2,2 t/m®.

Poutres intermédiaires :
Revétement bitumineux : 2,2 x 0,07 x 1,75 = 0,2695t/ml
Chape d’étanchéité : 2,2 x 0,03 x 1,75 = 0,1155¢t/ml
Donc : Pc = 0,2695 + 0,1155 =0,385t/ml
Poutres de rive :
Revétement bitumineux : 2,2 x 0,07 x 0,25 = 0,0385 t/ml
Chape d’étanchéité : 2,2 x 0,03x 0,25 = 0,0165 t/ml
Donc : Pc = 0,0385 + 0,0165 = 0,055t/ml
P chaussee = 4% 0,385 + 2x0,055 = 1,65t/ml

P chaussee = 1,65t/ml

‘P chaussée = 1,65t/ml ‘
b) Poids de trottoir :

Pt = A trottoir X Yb

A trottoir = [[(0,26 +0,20)/2] x 1,15 -2 x (m x 0,12)/4] X 2,5=0,622 t/ml

[P, =0,622 t/ml |
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¢) Poids de la corniche :

Pc= [(0,35 x 0,26) + [(0,19 + 0,14)/2] x 0,15 + [(0,19 + 0,11)/2] x 0,53] X 2,5 = 0,488 t/ml

Pc =0,488t/ml
d) poids de Gard de corps :

|Peaa=0,1t/ml |

e) poids de glissieres :

‘ P glissiéres = 0,06 t/ml l
Donc le poids total:

CCP=poids de la chaussée +2 x (poids de trottoir + Corniche + Glissiére de sécurité + Garde corps).

CCP =1.65 + 2 x (0,622+0,488+ 0.06 + 0.10) = 4,19 t/ml.

|CCP=4.19t/ml |

Poids total propre du tablier :

G/ml =CP + CCP = 15.41+ 4,19 = 19.60 t/ml.

G =G/ml x L =19.6 x 33.4 = 654.64t. G =654.64t

IVV.2) calcul des surcharges :

Une bonne conception d’un pont se base essentiellement sur une bonne estimation des surcharges.

e La surcharge de type A (L).

e Systeme B.

e La surcharge militaire M ¢ 120.

e La surcharge exceptionnelle convois D 240 t.
e Les surcharges sur trottoirs

Caractéristiques du pont :
a). La largeur roulable (Lr):
La largeur roulable est definie comme la largeur comprise entre dispositifs de retenu ou bordures

b). La largeur chargeable (Lc):

Se deduit de la largeur roulable, en enlevant une bande de 0,50m le long de chaque Dispositif de
retenue (glissiére ou barriere) lorsqu’il existe.

27



Chapitre IV charges et surcharges

c). Dans notre projeton a : Le

La travée a une portée de : 33,4m ) '
Largueur totale :  L;=10,88m i

Largeur roulable : L, =7,50 m. < >

Largeur chargeable (Art 2-1 CPC) L. =7,50m. . Lt

Le biais géométrique est de : 116grd Fig.IV.3: représentation de la largeur roulable

d). Le nombre de voie :

Les chaussées comportent un nombre de voies de circulation égal a la partie entiére du quotient

par 3 de leur largeur chargeable. :%

Donc :%: 2,50

D’ou: _
n = 2 voies

e). Classe de ponts routes :

On distingue trois classe de ponts, on fonction de leur largeur roulable qui sont les suivantes

La classe La largeur roulable
1 Lr>7m
2 55m<Lr<7m
3 Lr <5,5m

Tableau IV.1 : Classe de pont
Ona: L,>7 mdonc notre pont est classé dans la lere classe.

f). largeur réelle de voies :

Les voies de circulation d’une méme chaussée ont des largeurs égales Au quotient de la largeur

chargeable par les nombres de voie.

V=Lc/N=750/2=3,75 m

Vo : enfonction de classe de pont

lere classe 2eme classe 3eme classe

3,5m 3m 2,75m
Tableau 1V.2 : valeur de Vg
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Vo=3,5m (pont lere classe).

IV.2.1) Systeme de charges A (L) :

Le systtme A se compose d’une charge uniformément répartie dont I’intensité dépend de la
langueur L chargée est donne par la formule suivante :

/\(LJ = a1Xla2/\(LJ

avec .

36000
L+12

A(L) = 230 +
L : portée de travée.

Ona L=334m

36000 _
33.4+12

A(L) = 230 + 1022.95 kg/m?

A (L)= 1022,95 kg/m”

Calcule des coefficients aj, ay:

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

Nombre de voies
Classe de pont

1 2 3 4 >5
1 1 1 0.90 0.75 0.70

2 1 0.90 - - -

3 0.90 0.80 - - -
Tableau 1V.3 : Coefficient de dégressivité transversale de la charge

Pour notre cas a;=1

_Vo_ 35 _
8= = o7 0.933

a,= 0,933
A (L) = 1x 0,933 x 1022.95 = 954,41kg/m’

A(L) =0,9544t/m?

Dans notre projet ona :
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Voie chargée | a a A(L) (tm?) La largeur de voies Ga (t/ml)
1 voie 1 0,933 0,9544 3,75 3,579
2 voies 1 0,933 0,9544 7,5 7,158

Tableau 1V.4 : calcul de ga

IV.2.2) Systeme de charges B :

Le systeme de charges B comprend les surcharges civiles qui peuvent sollicitées et qui se

composent en trois (3) types de systemes distincts :

e Le systéme B qui se compose de camions types (30 t).

e |e systeme B; se compose de groupes de 2 essieux dits « essieux tandems » (32 t).

e Le systeme B, se compose d’une roue isolée (10 t).

IV.2.2.1- Surcharge B¢ :

Un camion type du systeme Bc comporte trois essieux, et répond aux caractéristiques suivantes :

Désignation Valeurs Unité
Masse totale 30 t
Masse portée par chacun des essieux arriere 12 t
Masse portée par I'essieu avant 6 t
Longueur d'encombrement 10,5 m
Largeur d'encombrement 2,5 m
Distance des essieux arriere 1,5 m
Distance de I'essieu avant au premier essieu arriere 4,5 m
Distance d'axe en axe des deux roues d'un essieu 2 m
Surface d'impact d'une roue arriére carré de 0,25 m de coté m
Surface d'impact d'une roue avant carré de 0,20 m de coté 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’élément considéré.

e Disposition dans le sens transversal : nombre maximale de files que 1’on peut
disposer égale au nombre de voies de circulation, il ne faut pas en mettre plus, méme si cela est
géométriquement possible, les files peuvent étre accolées ou non.

2,5m 2,5m

B

025 113

E BE B
TR
'5,5'I 5

Fig. IV.4 : disposition transversalement

30

4,5

L 15

N|




Chapitre IV charges et surcharges

e Disposition dans le sens longitudinal : nombre de camions est limité a deux, la
distance des deux camions d’une méme file est déterminée pour produire I’effet le plus défavorable

12t L2t 12t 2t
6t 6t

4,5m |15m | 4,5m 4,5m 1,5m

& S S

< Z|<

) YO ® ® @
I

Fig. IV.6 : Longitudinalement

Le sens de circulation peut étre dans un sens ou dans I’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 B, prise en compte est multipliée par le coefficient b, donné dans le tableau suivant :

Nombre de fils considéré 1 2 3 4 >5
lere 1,20 1,1 0,95 0,8 0,7
Classe 2 100|100 Y Y 7
du pont €me ’ !
3eme 1,00 0,8 / / /

Tableau V.5 : Coefficient bc

Notre pont et de la 1°® classe avec 02 voies
Alors : bc=1,10

e Calcul de S : Surcharge B, maximale multipliée au préalable par b.
S=30x2x2x110=132t.

e Calcul des coefficients dynamigues :
Les surcharges du systéeme Bc sont multipliées par des coefficients de majoration dynamique.
Ce coefficient est déterminé par la formule :

0,6 04
+

1+4-C 1+02xL

o=1+ L+ =1+

S
L = 33,4 m : portée de travée.
G : La charge permanente.
G = 654,64 t/ml
s=1+arp= 14— 02 0,6 5=1,080

+
1+0,2x33,4 1+4x654,64/132
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Chapitre IV charges et surcharges

ombre de vois be Charge par essieu (t)
E.AV 1x6 x 1, 20 x 1,080 7,776
1 voie 1,2
E.AR 2x6 x 1, 20 x 1,080 15,552
E.AV 12 x 1,10 x 1,080 14,256
2 voies 1,1
E.AR 24x1,10x 1,080 28,512

Tableau. 1V.6 : Récapitulatif charge b, par voie
IVV.2.2.2) Surcharge By :

Ce systeme est appliqué seulement pour des ponts du lere et 2eme classe, constitu¢ d’un tandem
qui comporte deux essieux (2x 16 t), tous deux a roues simples munies de pneumatiques, répondant
aux caractéristiques suivantes :

Classe du pont

Premiére classe 1,0

Deuxieme classe 0,95

Tableau. 1V.7 : caractéristique du systeme By

Pour les ponts & une voie un seul tandem est supposé 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.

Alors : Sg7=32 x 2 = 64t

En fonction de la classe du pont, la valeur de la charge du systétme B est multipliée par un
coefficient b; déduit de tableau suivant :

Désignation Valeur | Unité
Masse porté par chaque essieu 16 T
Distance des essieux 1,35 M
Distance d’axe en axe des deux roues d’un essieu 2 M

Tableau. 1.8 : des indices de systéme By
Donc : Sgr-= 64 x 1,0 =64,0t

. 0,4 . 0,6 _
1+0,2x33,4 1+4x654,64/64,0

0 =1,066
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l Transversalement 1.35m
3.00m 3,00m 2

< > o.6m ¢ |------- [ |
I : : | : : I i 5 2m
‘:f)Lté 2.00m 7 L.00w 2.00m .} 0,6m ¢ . _______ I -

0.6m $ .. ..... ..
: 2m

0.6m& I ...... l

i S

0,25 0.25

Fig. IV.7: caracteristique de systéeme Bt

e Calcul des coefficients dynamiques :
Les surcharges du systeme B sont multipliées par des coefficients de majoration dynamique.

Désignation by S o Charge par essieu (t)
Une file 1 32 1,059 16 x 1 x 1,059 16,94
Deux files 1 64 1,066 16 x2x1x1,066 | 34,11

Tableau. 1V.9: Charge (b;) par essieu

IVV.2.2.3- Surcharge B,:

Le systeme B, 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 ¢ i 10t
0.3m
Longitudinalement en plar. transversalement

Fig. IV.8: caracteristique de systeme Br

La charge de systeme Br est multiplie par un coefficient de majoration dynamique &

L 04 0,6
1+0,2x33,4  1+4x654,64/10

0 =1,054
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1VV.2.3) Surcharge militaire Mc120 :

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

[ N 55t k\\ﬁ 3;
’J:j .-'"/’ m
Il NNEEINNE
51 51
Transversalement Longitudinalement En plan

Fig. IV.9: caracteristique de systéme Mc120

Calcul des coefficients dynamiques :

Les surcharges militaires sont multipliées d’un coefficient de majoration dynamique.

0,6 N 04
1+4X(83 1+02xL

L =33,4m, G =654,641, S=110t.

o=1+p+a =1+

o=1+ 06 + 04
1+ 4x 654,64 1+02x334
110
0=1,076

P=110x 1,076= 118,36 1.

P/ml = 118,36/6,10 = 19,40 t/ml

Mcioo =19,40 t/ml

IV.2.4) Charges exceptionnelle :
1VV.2.4.1) Convoi Dy :

C’est une charge de 240t répartie uniformément sur un rectangle (18,60 x 3,20) m? cette surcharge
n’est pas multipliée par un coefficient de majoration dynamique.
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Fig. IV.10: caracteristique de systéeme Bt

P = 240 t soit P:szfiozlz,gouml

Largeur de 18,6 m

D24o =12,90 t/ml

IVV.2.5) Surcharge sur trottoir :

Elles s’appellent aussi charge générale, nous appliquons sur les trottoirs une charge uniforme de
150 Kg/m? (selon le fascicule 61-titre I1).

150 kg/m2 pour la flexion longitudinale.
450 kg/m2 pour la flexion locale.
Largeur du trottoir est 1,15 m

Les deux trottoirs peuvent ne pas étre chargés simultanément

» Trottoir chargé : P1=0,150 x 1,15 =0,1725 t/ml
» Deux Trottoir chargé : P2 =2 x0,1725 = 0,345 t/ml
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IV.3) Coefficient de majoration dynamique :

Les systémes de charges sont majorés par un coefficient dynamique 9. Il est calculé comme suit :

0,4 0,6
+—p
1+o2L | 1477

=1+

Avec :
L : Longueur de I’élément en métre.
P : Poids ou charge permanente.
S : Surcharge ou charge du systéme.

Calcul de & pour la poutre :

L =33.4m
G = 654.64t/ml

0,4 0,6 _
0=1 140,2 x 33.4 T L 3x6546% 1.080

132

Calcul de & pour la dalle : on calcul « L; » telle que :
L1 = max (Lr ; e (entre axes des poutres de rives)).
Ly =max (7.5;8,75)=8,75m
L’ = min (L; ; portée de la travée) = (8,75 ; 33.40) = 8,75 m
Donc, le poids total du tablier (P), (amorces, entretoises et chaussée uniquement) est :
P = {0.334 + 0.077 + 5.25} x 8,75 = 49.53t
P =49.53t.

Les valeurs du coefficient dynamique sont résumées dans le tableau ci-dessous :

"P" () "S" (t) 'L (m) )
Systéeme |Poutre 654.64 B max =Bc= 132 | 33.40 1,080
B Dalle 49.53 B max =Bc = 66 8,75 1,295
Systéeme |Poutre 654.64 Mc 120 = 110 | 33.40 1,076
M Dalle 49.53 Mc 120 = 110 | 8,75 1,359

Tableau 1V.10 : Valeurs du coefficient dynamiques 6
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

Introduction:

Le calcul se fait en utilisant la méthode de BARRE, qui consiste a déterminer les efforts internes
(M, T) dans les différentes sections des poutres et cela en considérant le tablier comme une
seule poutre reposant sur deux appuis simples. Les efforts ainsi obtenus seront divisés par le
nombre de poutres.

Les charges et surcharges a prendre en considération sont calculées dans le chapitre
précedent.

V.1) Calcul des moments fléchissant longitudinaux:

V.1.1) moment engendré par les charge permanentes :

Poids total de tablier : G = 654,64t (Page 27)

654,64
33,4

Poids total de tablier /ml : gt = =19,60 t/ml

r\q=]9,6l]tfml
1 ¥y vy vy Y YY 9T Y % 9 L L I v 9 |f L L

L=3340

4
L

.
L

Fig. V.1: Répartition longitudinale de la charge permanente G
La valeur du moment fléchissant d’une section située a une distance(x) de 1’appui est donnée par la

formule suivante : M(x) = q.x. (L —x)/2 ........ (V-1)
Les valeurs des moments fléchissant dans différentes sections sont données dans le tableau suivant :

Section 0,00 L 0.10L 0.20L 0.30L 0.40L 0.50L

Abscisses 0 3,34 6,68 10,02 13,36 16,7
X(m)

M (t. m) 0 983,923 1749,198 2295,822 2623,797 2733,122

Tableau. V.1 : Valeurs des moments dans les différentes sections sous les charges permanentes

V.1.2) moment engendre par la surcharge A(l) :

A(L) = 954,41 kg/m? = 0.9544 t/m”

ga=nxLvxA(L)

n=2

Avec n : nombre de voies

ga : la surcharge A par metre linéaire

e Pour deux voies chargées : ga = 2x 3,75x 0,9544 = 7,158 t/ml
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

e Pour une voie chargée : ga1 = 1x 3,75 x0,9544 = 3,579 t/ml

En tenant compte de la pente qui égale a 2,5%, soit un angle o = 1,432°. en multipliant la charge ga
par coso NOUS aurons :

e Pour deux voies chargées : gaz= 7,156 t/ml
e Pour une voie chargée : gai = 3,578 t/ml

NB : On remarque que ga=7,158 t/ml = 7,156 t/ml soit une différence de 0,002 alors
négligeable dans notre calcul.

la pente est

On prend : ga=7,158 t/ml

Par la formule (V-1) précédente, on peut calculer la valeur du moment fléchissant dans les
différentes sections, présentées dans le tableau suivant :

Section 000L| 010L | 020L | 030L | 040L | 050L
Abscisses X(m) 0 3.34 6.68 10.02 13.36 16.7
1 voie chargé
Moment | T NAHEEE 179,66 | 319,40 | 41922 | 47911 | 499,07
Mt (t.m) | 2voies chargé
) | ATEIEE EIEES | . 35033 | 63881 | 83844 | 95822 | 99814

Tableau. V.2: Valeurs des moments dans les différentes sections sous la surcharge « A(L) »

V.1.3) Moment engendrés par les surcharges sur le trottoir :
1 seul trottoir : 0,1725 t

2 trottoirs : 0,345 t

Par la formule (V.1) précédente, on peut calculer les valeurs du moment fléchissant dans les
différentes sections qui sont présentées dans le tableau suivant :

Section 0,00 L 0.10L 0.20L 0.30L 0.40L 0.50L
Abscisses X(m) 0 3.34 6.68 10.02 13.36 16.7
Moment (1seul trottoir 0 8,66 15,39 20,20 23,09 24,05
Mt m) 2 trottoirs 0 17,32 30,78 40,41 46,18 48,10

Tableau. V.3: Valeurs des moments dans les différentes sections sous la surcharge sur trottoir

V.1.4) Moments engendrés par les surcharges « Bc » :
On utilise le théoréeme de BARRE pour déterminer la section dangereuse.

Le moment fléchissant est maximum au droit d’un essieu lorsque cet essieu et la résultante genérale
des charges du convoi occupent des positions symétriques par rapport au milieu de la poutre.
Généralement; le maximum absolu a liecu au droit de I’un des essieux les plus voisins de la
résultante générale
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Répartition longitudinal des efforts

«—— 19=1!4

—— 121 =%

«— 17T = &4
«— 19="g4

—— 271 = Sq
——— 22T = %d

A

4.5

1.5

4.5

33.4m

4.5 1.5

A

e
>

>
+

Fig. V.2: systéme « Bc » disposition de deux camions sur la chaussée (sens longitudinal)

» Application de la Méthode de BARRE

o Section dangereuse :

La charge au droit de la section doit vérifier I’inégalité suivante :

YRR < R < ¥E R L (V.2)
Avec : R Larésultante du systeme de charge.
P : Charge d’un essieu du camion.
R=6x2+12x4 =60t
Charges Py P, P3 P4 Ps Ps
valeurs (t) 6 12 12 6 12 12
L’inégalité 0<30<6| 6<30<18 | 18<30<30 | 30<30<36 [3630<48 | 48<30<60
Vérification Non Non Oui Oui Non Non
Tableau. V.4: vérification de I’inégalité (V.2)
Résultat: la section dangereuse sera donnée soit par P; ou P4.
AS
-] t:u r.:u : -~ u:u .-_,-\“
n I TR % oo
=\ : : : R A E E
A x 45 L5 ;.5 45 15 X, AN
x. ;
T ! 33.4m

A4

A 4

Fig. V.3 : recherche du moment maximal
- Calcul de la distance a:

*M/R=P1x(6 + 2a) + P2 (1,5 + 2a) + P3 x 200 — P4 (4,5 — 2a) — P5 (9 — 2a) — P6(10,5 —

20=0

39




Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

36 +12a+ 18 + 24a + 24a — 27 + 1200 — 108 + 24a — 126 + 24a =0
oa=1,725m

X1=16,7—-(1,725+ 1,5+ 4,5) = 8,975m
X2=334-(8975+45—-15-45—-45-15) =7925m

e |Le momentsous P;:

Fig. V.4: ligne d’influence du moment sous P;

D’apres la similitude des triangles semblables :

La valeur de Y est donnée par la formule suivante :

o= (52)x

33,4—14,975

Yo= ( — )x 14,975 = 8,26m

0<X <£14,975m

. Yo ,. 8,26
Yi= —Xi=
a 14,975

Xi

14,975m <X < 33,40m

Yi= 22xi = 22 x;
b 18,425
Yi Yl Y2 Y3 Y4 Y5 YG
Valeur(m) | 4,95 7,43 8,26 6,24 4,22 3,55

Tableau. V.5 : lignes d’influence du moment sous P;
Le moment max sous P3 est donné par la formule suivante :

Mmax = Y5, Py; ......... (V.3)

Mmax = [6(4,95 + 6,24) + 12 (7,43 + 8,26 + 4,22 + 3,55)] = 348,66 t. m

Mmax = 348,66 t. m
40




Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

e Le moment sous P,:

a= 19,475 b= 13,925

YQ

Y3

Fig. V.5: lignes d’influences sous P4
La valeur de Y, est donnée par la formule suivante :

o= ()

Y= (—33"“19‘475) x 19,475 = 8,12m
33,4

0 <X <19,475m vi = Lxi = 22 xj
a 19,475

19,975m < X < 33,40m vi = Yoxj = B2 xj
b 13,925

Yi Y1 Yz Y3 Y4 Y5 Y6
Valeur(m) 3,74 5,62 6,24 8,12 5,49 4,62

Tableau. V.6 : .lignes d’influence du moment sous P4
Le moment max sous P4 est donné par la formule (V.3) :

M max = [6(3,74 + 8,12) + 12(5,62 + 6,24 + 5,49 + 4,62)]

M max =334,8 t. m

Conclusion :

Le moment max M max = 348,66 t. m se produit sous P3 =12T au droit de la section (c) avec :
Xc=14,975m

Remarque : ce calcul est fait pour une seule voie, alors pour deux voies M max = 697,32 t. m
o Détermination des moments fléchissant dans les différentes sections :

Pour déterminer la section critique (C) qui correspond a la charge critiqgue P qui engendre le
moment fléchissant au niveau de (C), cette charge doit vérifier les ‘intégralités suivantes :
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Répartition longitudinal des efforts

Chapitre V
. -
Yi_.Pi > s+ Pi XL P < iz Pi
a b ’ a - b
Exemple de calcul :
a) X=0,1L : a=3,34m
B=30,06m
P P P, P P4 Ps Ps
Condition 6 > 54 18 > 42 30 > 30 36 > 24 48 > 12 60 > 0
1 3,34 — 30,06 3,34 30,06 3,34 30,06 3,34 30,06 3,34 30,06 3,34 30,06
Condition | 0 60 6 54 18 42 30 _ 30 36 24 48 12
2 3,34 — 30,06 3,34 — 30,06 | 3,34 — 30,06 | 3,34 — 30,06 |334 30,06 | 334 3006
Résultat Oui Oui Non Non Non Non

Tableau. V.7: recherche de la section dangereuse S

D’apreés ce tableau, constate que c’est les charges P; et P, qui engendrent le moment maximale au
droit de cette section (0,1L).

e Calcul du moment sous P; a (x = 0.1L) :

Yo = (LCL;CXC) Xc = (33';‘;'3“) 3,34 = 3,006m

Appliquant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :

0<X < 3,34 Yi = ?)ﬁ — 0,9Xi
334 <X <334 Yi = %Xi = 0,1Xi
Yy Yo Y2 Y3 \Z! Ys Y6
Valeur 3,006 2,556 2.406 1,956 1,506 1,356

Tableau. V.8 : Lignes d’influences du moment sous P;

Le moment Max est de : Mmax = Y5, P, y;

M max (P1) = 6(3,006 + 1,956) + 12(2,556 + 2,406 + 1,506 + 1,356) = 123,66 t. m

e Calcul du moment sous P, a (x =0.1L) :

Yo = (LCL‘CXC) Xc = (33':;3’34) 3,34 = 3,006m

Appliguant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts
. Yo ,. .

0<X <334 Yi = ?X1=0,9X1

3,34 <X <33,4 Yi = T°Xi = 0,1Xi

Appliguant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :

y Yo Y2 Y3 Ya Ys Ye
Valeur 0,000 3,006 2,856 2,406 1,956 1,806
Tableau. V.9: Lignes d’influences du moment sous P;
Le moment max estde : Mmax = Y2, P, y;
M max (P2) = 6(0 + 2,406) + 12(3,006 + 2,856 + 1,956 + 1,806)=129,924' & m
Donc: M qmax= max (123,66, 129,924) = 129,924 t.m
b) X=0,2L : a=16,68m B=26,72m
P, P, P; P, Ps Ps
P
Condition | 6 54 18 42 30 30 36 24 48 12 60 0
1 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72
Condition | 0 _ 60 6 _ 54 18 _ 42 (30 _ 30 |36 _ 24 48 12
2 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72 6,68 — 26,72
Résultat | Non Oui Non Non Non Non

Tableau. V.10: recherche de la section dangereuse S

D’apreés ce tableau, constate que c’est la charge P, qui engendre le moment maximale au droit de
cette section (0,2L).

e Calcul du moment sous P, a (x =0.2L) :

Yo = (LCL‘CXC) Xc = (33'4‘6'68) 6,68 = 5,344m

33,4

Appliquant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :

0<X <6,68

6,68 <X < 33,4

Yi

?)ﬁ = 0,8Xi

Yi = %Xi = 0,2Xi

y

Yo

Y2

Y3

Y4

Y5

Y6

Valeur

1,744

5,344

5,044

4,144

3,244

2,944

Tableau. V.11: Lignes d’influences du moment sous P,
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Répartition longitudinal des efforts

Le moment Max est de : Mmax = Y2, P, y;

M max (P1) = 6(1,744 + 4,144) + 12(5,344 + 5,044 + 4,144 + 2,944) = 234,24t m

c) X=03L:a=10,02m B=23,38m
Py P, Ps Ps Ps Ps

P
Condition 6 > 54 18 > 42 30 > 30 36 > 24 48 > 12 60 > 0

1 10,02 — 23,38 10,02 23,38 10,02 23,38 | 10,02 23,38 (10,02 23,38 10,02 23,38
Condition 0 < 60 6 > 54 18 > 42 30 > 30 36 > 24 48 > 12

2 10,02 23,38 10,02 23,38 10,02 23,38 | 10,02 23,38 (10,02 23,38 10,02 23,38
Résultat Non Oui Oui Non Non Non

Tableau. V.12: recherche de la section dangereuse S

D’apreés ce tableau, constate que c’est les charges P, et P3 qui engendrent le moment maximale au
droit de cette section (0, 3L).

Yo = (

Calcul du moment sous P, a (x =0.3L) :

LC;CXC) Xc = (33,4—10,02) 10,02

33,4

=7,014m

Appliquant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :

y Yo Y2 Ys Ya Ys Yo
Valeur 3,864 7,014 6,564 5,214 3,864 3,414
Tableau. V.13: Lignes d’influences du moment sous P,
Le moment max est de : Mmax = Y5, P y;
M max (P2) = 6(3,864 + 5,214) + 12(7,014 + 6,564 + 3,864 + 3,414)
M max (P2) = 304.74 t.m
e Calcul du moment sous Pz a (x =0.3L):
Yo = (=) xe = (22222 10,02 = 7,014m
Lc 33,4
Appliquant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :
y Yo y2 Ys Ya Ys Y6
Valeur 2,814 5,964 7,014 5,664 4,314 3,864

Tableau. V.14: Lignes d’influences du moment sous P
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Répartition longitudinal des efforts

Le moment max est de : Mmax = Y5, P y;

M max (P3) = 6(2,814 + 5,664) + 12(5,964 + 7,014 + 4,314 + 3,864) = 304.74 t.m

Donc: M nax= max (304.74 ,304.74) = 304,74 t.m
d) X=04L :a=13,36m B=20,04m
P, P, P P4 Ps Ps

P
Condition 6 > 54 18 > 42 30 > 30 36 > 24 48 > 12 60 > 0

1 13,36 — 20,04 13,36 — 20,04 13,36 ~— 20,04 | 13,36 ~— 20,04 (13,36 — 20,04 13,36 — 20,04
Condition 0 < 60 6 > 54 18 > 42 30 > 30 36 > 24 48 > 12

2 13,36 20,04 13,36 20,04 13,36 20,04 | 13,36 20,04 (13,36 20,04 13,36 20,04
Résultat Non Oui Oui Non Non Non

Tableau. V.15: recherche de la section dangereuse S

D’aprés ce tableau, constate que c’est la charge P3 qui engendre le moment maximale au droit de
cette section (0, 4L).

Yo=(

Lc—Xc

Calcul du moment sous Pz a (x =0.4L) :

= )xe=(

33,4—13,36
33,4

)13,36 =

8,016m

Appliquant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :

y Yo Y2 Ys Ya Ys Yo
Valeur 4,416 7,116 8,016 6,216 4,416 3,816
Tableau. V.16: Lignes d’influences du moment sous P
Le moment max est de : Mmax = Y, P y;
M max (P3) = 6(4,416 + 6,216) + 12(7,116 + 8,016 + 4,416 + 3,816) = 344.16 t.m
d) X=05L: a=16,7/m B=16,7m
Py P, Ps P4 Ps Ps
P
Condition | 6 _ 54 18 42 30 30 | 36 24 | 48 12 60 S 0
1 16,7 16,7 16,7 — 16,7 16,7 — 16,7 16,7 — 16,7 16,7 — 16,7 6,7 — 16,7
Condition | 0 _ 60 6 54 | 18 42 | 30 30 | 36 24 48 12
2 16,7 — 16,7 16,7 = 16,7 16,7 — 16,7 16,7 — 16,7 16,7 — 16,7 16,7 — 16,7
Résultat | Non Oui Oui Oui Non Non

Tableau. V.17: recherche de la section dangereuse S
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Chapitre V

D’apreés ce tableau, constate que c’est les charges P3 et P4 qui engendrent le moment maximale au

droit de cette section (0, 4L).

e Calcul du moment sous Pz a (x =0.5L) :

Yo = (LCL‘CXC) Xc = (33"*‘16‘7) 16,7 = 8,35m

33,4

Appliquant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :

Répartition longitudinal des efforts

y Yo y2 Ys Y4 Ys Ye
Valetlt 5,35 7,60 8,35 6,10 3,85 3,10
Tableau. V.18: Lignes d’influences du moment sous P

Le moment max est de : Mmax = Y7, P, y;
M max (P3) = 6(5,35 + 6,10) 4+ 12(7,60 + 8,35 + 3,85 + 3,1)

M max (P3) = 343.5 t.m

e Calcul du moment sous Psa (x = 0.5L) :
Yo = (<) xe = (255%) 16,7 = 8,35m
Appliguant la méme méthode des triangles semblables, on trouve :

y Yo y2 Y3 Ya Ys Y6
Valeun 3,1 5,35 6,1 8,35 6,1 5,35

Tableau. V.19: Lignes d’influences du moment sous P,
Le moment max est de : Mmax = Y£_, P, y;

M max (P4) = 6(3,1 +8,35) + 12(5,35+ 6,10 + 6,10 + 5,35)=343.5 t. m

Donc: M qax= max (343.5 ,343.5) =343.5 t.m

» Le moment fléchissant apres majoration est donné comme suit :

M= 8p x be X M max
b. = 1,1 coefficient de pondération pour les deux convois

0: coefficient dynamique de la poutre.

0,6 04
+
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Chapitre V

Avec : P=654,64 ;

Les résultats des moments sous différents sections :

S=132;

L=33,4m 6 =1,080

Répartition longitudinal des efforts

M(t.m)

Section 0.0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
Non 0 129,924 234,24 304,74 344,16 343,50
corrigé
b 1,1 11 11 11 11 1,1
) 1,080 1,080 1,080 1,080 1,080 1,080
1 convoi 0,00 154,349 | 278,277 | 362,031 | 408,862 | 408,078
2 0,00 308,699 | 556,554 | 724,062 | 817,724 | 816,156
convois

Tableau. V.20: Moments de la surcharge B dans les différentes sections

V.1.5) Les moments engendrés par les surcharges« Bt » :

Pour les ponts supportant au moins deux types deux voies, deux tandems au plus sont disposés de
front sur la chaussée. Soit 4 files de 8t. La section dangereuse peut étre obtenue sous P, ou P-.

PL=P2=8t—> R=>pi=16t
i=1

7 R &
! | X
| v (l)
AN i
‘_I.J:.Lb
a b
L =33.40m

B
o=

-l
.|

Fig. V.6: Chargement type sous un tandem (systéme Bt)

SM/R=0
8(2a) — 8 (1,35 - 20) = 0
== % — 0,3375m

Calcul de X1 et X2 :

_ 334

X1=——— a=16,3625m
2

_ 334

X, =22~ (1,35 - 0,3375) = 15.6875
a=33.4/2 +a=17.0375m.

b=33.4/2—-a=16.3625m
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

e Calcul du moment max. sous P;: - l le
|
L-X

Yo= ()X

_ (334-16,3625 Yo W
Yo= (T) x 16,3625 = 8,347m
Yi = %Xi = 13‘3:;5 x 15,6875 = 7.685m. Fig. V.7: moment max. sous P

Yi Yo Y2
Valeur(m) 8,347 7,685

Tableau. V21: lignes d’influence du moment sous Py

Mmax = nY, P y;
M max = 2 x 8 (8,347 + 7,685) = 256,512 t.m

e Calcul du moment max. sous P5:

o= ()

Vo= (BA202) % 17,7125 = 8,319m
vi= 2xj= 232 16,3625 = 7.685m. Fig. V.8: moment max. sous P,
b 17,7125
Yi Y1 YO
Valeur(m) 7,685 8,319

Tableau. V22: lignes d’influence du moment sous P;
Mmax = nYZ, Py,
M max =2 x 8 (8,319 + 7,685) = 256,064 t.m

M max = 256,064 t.m

M max = max (256,512, 256,064) = 256,512 t. m

Le moment max. est engendre sous la charge P1 avec une valeur de 256,512 t. m
Pour un tandem, M 2= 256,512 t. m
Pour deux tandem, M =2 X 256,512 =513,024 t. m

Cette valeur sera en suite multiplié par un coefficient correcteur bt et le coefficient dynamique 6
6 =1,069
Notre pont est de lere classe => bt = 1,0.

Pour un tandem, M = 256,512 x 1 x 1,069 = 274,111 t. m
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

Pour deux tandem, M ax=513,024 x 1 x 1,069 = 548,423 t. m

De la méme facon, on procéde pour les autres sections de la travée. Les valeurs du moment dans
chacune sont :
Les résultats des moments sous différents sections :

Section 0.0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
No.n . 0 94,032 166,69 217,968 | 247,872 256,40
corrigé
M (t. m) Bt 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0
o 1,069 1,069 1,069 1,069 1,069 1,069

1 tandem 0,00 100,52 178,19 233,01 | 264,975 | 274,092
2 tandems 0,00 201,04 356,38 466,02 529,95 | 548,184

Tableau. V.23 : Moments des surcharges Bt dans les différentes sections

V.1.6) Moment engendreé par les surcharges Mc 120 :

Les véhicules du systéme Mc peuvent circuler en convoi. Dans le sens transversal, un seul convoi est
supposé circuler quelque soit la largeur de la chaussée. Dans le sens longitudinal, le nombre n’est pas
limité sauf que la distance libre entre les points de contacts des chenilles de deux véhicules
consécutifs doit avoir au moins 30,50 m.

De ce fait, un seul véhicule est considére pour le calcul du moment.

qg = 18,033t/ml

IR
LC=56,10m A

el
L

t WY
Yy

Fig. V.9: Position de Mc120
Le convoi Mc 120 comporte 2 chenilles et représente une charge totale de 1100 KN

Alors : q = — = 18,033 t/ml

Exemple pour X =0,1L : a=3,34m b =30,06m

M max=q X S
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

ax

b L
Avec:S= == .Lc.(1- ) -16,66 m’

=> M max=300,47 t.m

e Calcul du coefficient de majoration dynamique :

0,6 04

1+4X§ 1+0,2XL

o =1+

L : longueur de I’¢élément => L = 33,4m
P : poids de 1’élément concerné par la flexion longitudinal, P = 654,64 t

S : la charge du systeme considérer =>S =110t

06 04
S=1+ ’ + ! =1076
1+4x 6?1,54 1+0,2x33,40

De la méme méthode, on calcul le moment max pour les autres sections :

Section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
o 1,076 | 1,076 1,076 1,076 1,076 1,076
U ) Non 0 300,47 | 534,47 701,09 801,24 | 834,63
corrigé
corrigé 0 323,30 | 574,76 754,37 862,13 898,06

Tableau. V.24 : Moments des surcharges Mc 120 dans les différentes sections

V.1.7). Moment engendreé par les surcharges D 240 :

L. = 18,60m
=22 ~ 12,903 t/ml didbedbed
M max=q X S 9,30 9,30
Avec: S = a’;b Le.(1— ;—E) 7,40 *—H—HT

Fig. V.10 : position de D240 sur la travée

On procéde de la méme maniére que la surcharge Mc 120 pour déterminer les moments dans les
différentes sections.

Section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4 L 0,5L
Abscisse 0 3,34 6,68 10,02 13,36 16,70
M(t.m) 0 520,55 925,42 1214.62 1388,14 1446,00

Tableau. V.25 : Moment des surcharges D240 dans les différentes sections
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

V.2) calcul des efforts tranchants :

V.2.1) efforts tranchants engendrés par les charges permanentes :

! f\ q=19,60t/ml
;
k X i é

+ Ll

L=33,40

-+

v

Fig. V.11 : Schéma statique d’une poutre

La valeur de I’effort tranchant d’une section située a une distance X de I’appui gauche est donnée
par I’expression suivante :

T@) =q- G-
Avec : q = 19,60 t/ml
T (x) = 19,6 (16,7 — x)

Les valeurs de I’effort tranchant aux différentes sections sont données dans le tableau ci apres :

Section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4 L 05L
X (m) 0 3,34 6,68 10,02 13,36 16,7

T(t) 327,32 261,856 | 196,392 | 130,928 65,464 0
Tableau. V.26: effort tranchant dans les différentes sections sous G

V.2.2) Les efforts tranchants engendrés par les surcharges A(l) :
Nous utilisons les lignes d’influences, sachant que I’effort tranchant maximal est obtenu on
chargeant la partie de la poutre située entre le point C et I’appui le plus ¢éloigné.

2

b
T=q.Q=q.Z

IR RRERER
Exemple de calcul x =0,0L : {S
a=0.0m b=334m - s e - 20 05m >
1 _ 36000 3

A(L)=1-0.933 - (230 + S5=).10 , -

2 - B,
=0,9544 t/m

£, =

q=AXV \ z
g= 0,9544 x 3,75 = 3,579 t/m Fig. V.12: Ligne d’influence de I’effort tranchant a 0,1L

T max = 3,759 x (33,4)%/2 x 33,40)= 59,77t
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

Pour deux voies chargées :

T max = 119,54t

On procédera de la méme maniére pour le calcul de I’effort tranchant aux différentes sections et les
résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Section 00L 01L 0,2L 0,3L 04L 05L

X (m) 0,00 3,34 6,68 10,02 13,68 16,7
T () q (t/ml) 3,579 3,799 4,058 4,365 4,736 5,193
01 voie 59,77 51,40 43,37 35,72 28,47 21,68
02 voies | 119,54 102,80 86,74 71,43 56,94 43,36

Tableau. V.27: effort tranchant dans les différentes sections sous la surcharge A (L)
V.2.3)) efforts tranchants engendrés par la surcharge sur les trottoirs :

En suivant le méme cheminement que la surcharge A(l), en appliquant la méthode des lignes
d’influence

o 1 trottoir chargé g = 0,1725 t/ml
o 2 trottoirs chargés q = 0,345 t/ml

— 9 4\
T= 2.L (b)

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4 L 0,5L
o X (m) 0,00 3,34 6,68 1002 | 1368 16.7
O ot 2,88 233 1,84 141 1,04 0,72
Chargé ] ] ] ] ] ]
2 trottoirs
el 5,76 4.66 3,68 2.82 2.08 1,44

Tableau. V.28: effort tranchant dans les différentes sections sous la surcharge trottoirs

V.2.4) .Les efforts tranchants engendré par Bc :

On utilise la méthode des lignes d’influence et on calcule, comme exemple, I’effort tranchant a la
section X =0.0L

T=Y,(BxIL) Avec:li=lgX/L lep lp“ lpl‘p lp" ‘s

b
I, =-
67

Exemple de calcul :
Section 0,0L : Ll "*l L_J ‘TJI’ [—
a=0,00m L —

b =33,4m

lg= % = 22—: =1 Fig. V.13: Position du systeme Bc donnant T max a 0 ,0L
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

li le Is Is I3 I, I

Valeurs (m) 1 0,95 0,82 0,68 0,64 0,50

Tableau. V.29: lignes d’influence due a la surcharge BCa 0,0 L

section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
Abscisses | 0,00 3,34 6,68 10,02 13.36 16.7
TO | 4716 41,16 35,16 2916 23.16 17.16

1 convoli
T 94,32 82,32 70,32 58,32 46,32 34,32

2 convois

Tableau. V.30: efforts tranchants dus a la surcharge Bc dans les différentes sections
V.2.5) effort tranchants engendré par la surcharge Bt :

De la méme fagon nous utilisons la méthode des lignes d’influences, pour calculer 1’effort
tranchant par la formule suivante :

T= Zi6=1(Pi X 1;)

16t 16¢
Exemple de calcul :
X=0,1L:
a=3,34m b = 30,06m A a b &
l=b/1=0,9 + g
I, =0,859 Fig. V.14: surcharge Bt
T max = 16 (0.9 + 0,859) = 28,15t
section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
Abscisses 0,00 3,34 6,68 10,02 13,36 16,7
1 t-zli_n((;)em 31,35 28,15 24,95 21,75 18,55 15,35
5 t;u(jtgms 62,70 56,30 49,90 43,50 37,10 30,70

Tableau. V.31:Effort tranchants engendré par la surcharge Bt
1.6) efforts tranchants engendrés par la surcharge Mc 120:
En utilisant la méthode RDM :
Exemple X =0,0L
a=0,0m b=334m

q =110/6,1 = 18,033t/ml
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts

SM/B =Ra.L —qx6,1(b - 6,1/2) = 0

Ra =T max = 99,95t

/N /{_\.
R Rg

Fig. V.15: surcharge Mc120

Les résultats des différentes sections sont données dans le ci-dessous :

section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
a 0,00 3,34 6,68 10,02 13,36 16,7
T (b 99,95 88,95 77,95 66,95 55,95 44 95

Tableau. V.32: Efforts tranchants engendrés par la surcharge Mc 120 :

1.6) Efforts tranchants engendrés par la surcharge D240:

12, 8m

Ll

S : 2
Ll ll]

= -

YM/B = Ra.L — q x 18,6(b — 18,6/2) = 0 L

. i

Fig. V.15: surcharge Mc120

Avec la méthode utilisée précédemment on calcule
I’effort tranchant du a la surcharge D240 :

Exemple de calcul :

X=0,0L:

Ra=T max =173,17t

Les résultats des différentes sections sont données dans le ci-dessous :

section 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
a 0,00 3,34 6,68 10,02 13,36 16,7
T (1) 173,17 149,17 125,17 101,17 77,17 53,17

Tableau. V.33: Efforts tranchants engendrés par la surcharge D240 :

Les résultats des moments et efforts tranchant dans les différentes sections sont donnés dans le
tableau ci-dessous :
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Chapitre V Répartition longitudinal des efforts
Type de Nb'e_ de ection
charge voies 0,0L 0,1L 0.2L 0,3L 0,4L 0,5L
chargees effort
e M (t. m) 0 983,923 | 1749,198 | 2295822 | 2623797 | 2733122
T(t) 327,32 | 261,856 | 196,392 | 130,928 | 65,464 0
1voie | M(t.m) 0 179,66 | 319,40 | 419,22 | 479,11 | 499,07
chargée | 1 59,77 | 51,40 43,37 35,72 28,47 21,68
Al 2 voies | M (t. m) 0 359,33 | 638,81 | 838,44 | 958,22 | 998,14
chargées | r«qy | 11054 | 102,80 | 86,74 | 7143 | 5694 | 4336
1seul | M (t.m) 0 8,66 15,39 20,20 23,09 24,05
trottoir | 1y 2,88 2,33 1,84 1,41 1,04 0,72
IOELOLFS ) M@Em)| O 17,32 | 30,78 4041 | 46,18 | 48,10
trottoirs T(®) 5,76 4,66 3,68 2,82 2,08 1,44
01 M(t.m) | 000 | 154,349 | 278,277 | 362,031 | 408,862 | 408,078
convoi T(®) 47,16 | 41,16 35,16 29,16 23,16 17,16
i 5 M (t.m) | 000 | 308,699 | 556,554 | 724,062 | 817,724 | 816,156
convois T(t) 94,32 82,32 70,32 58,32 46,32 34,32
1 M(t.m) | 000 | 10052 | 17819 | 233,01 | 264,975 | 274,092
ot Tandem T(®) 31,35 | 28,15 24,95 21,75 18,55 15,35
5 M(t.m) | 000 | 201,04 | 356,38 | 466,02 | 529,95 | 548,184
tandem T(t) 62,70 56,30 49,90 43,50 37,10 30,70
Mc 120 M (t. m) 0 323,30 | 574,76 | 754,37 | 862,13 | 898,06
T(®) 99,95 | 88,95 77,95 66,95 55,95 44,95
D 240 M (t. m) 0 520,55 | 92542 | 1214,62 | 1388,14 | 1446,00
T(®) 173,17 | 14917 | 12517 | 101,17 | 77,17 53,17

Tableau. 1V.34: récapitulatif des efforts internes longitudinaux le long de la poutre
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CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

V1.1) Flexibilité de I’entretoisement :

La méthode utilisée pour calculer des efforts transversaux est celle de GUYON-MASSONET ou J.
COURBON.

Le choix de I'une de ces méthodes dépend du coefficient de flexibilité de ’entretoisement (r),
celui-ci est donné par la formule suivante :

by _ 4|lp / Entretoise [ Poutre
—_— X - .
L IE | / =

Avec : b I /

n : Nombres de poutres principales

n
r==-X
2

b, : entre axes des poutres principales.

L : portée des poutres principales.

I, : moment d’inertie d’une poutre principale. Fig.VI.1 : tablier de pont
Ie : moment d’inertie d’une entretoise.

e Si (r <0,3): On utilise la méthode de J. COURBON, qui considere le tablier infiniment
rigide, donc ne tient pas compte des déformations des entretoises (ne tient pas compte de la
résistance du tablier).

e Si (r >0,3) : On utilise la méthode de GUYON-MASSONNET qui prend en compte 1’effet
de la résistance a la torsion du tablier.

Dans notre cas, il n’y a pas d’entretoises intermédiaires, donc c’est le hourdis qui joue leur role.
Calcul de (r) :
n = 6 poutres.
by = 1,75 m.
L=334m
Moment d’inertie d’entretoise :

Dans notre cas, c’est le hourdis qui joue le role de I’entretoise.
Pour une bande de 1métre :

&
L

100

h3 203
Ig = % = 102220 = 66 666,67 cm* Fig.V1.2 : hourdis (bande de 1métre)

Moment d’inertie équivalente d’une poutre :

Nos poutres ont des sections variables le long de leurs portées. On calcule leur inertie moyenne
avec la relation suivante :

56

—ple—



CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

Im = IO+(IM_IO)'%
lo : Moment d’inertie net de la section d’about + dalle.
Im : Moment d’inertie net de la section mediane + dalle.
a) Poutre de rive :
lo = 40039784.96 cm*.

Iy = 35701458.28 cm*,
I,; = 40039784.96 + (35701458.28 — 40039784.96 ) x 31 = 36355431,09 cm*

b) Poutre intermédiaire :
lo = 40039784.96 cm*.

Iy = 34299435.41 cm®,
I, = 40039784.96 + (35701458.28 — 40039784.96 ) X 31 = 36355431,09 cm*

Donc, I’inertie moyenne d’une poutre est :

_ 211’1’11 +4Im2

I, — = 36355431,09 cm*

. 6 1,75 4 136355431,09
Finalement : r=-XxX=-—"7-xX /— = 0,75
2 3,4 66 666,67

r=0,752>0,3 => on utilise la méthode de GUYON-MASSONET.

w

V1.2 : Présentation de la méthode de GUYON-MASSONNET.

Elle consiste a remplacer la structure réelle discontinue par une structure fictive continue,
ayant pour rigidité en flexion et en torsion, les valeurs moyennes des rigidités dans la structure
réelles. La structure fictive ainsi constituée se présente comme une dalle orthotrope, car elle
présente des rigidités différentes dans les deux sens (0x, oy), et posséde deux bords libres dans le
sens transversal et deux bords simplement appuyées dans le sens longitudinal.

On peut analyser, d’une manicre approchée, les effets de la répartition transversale des charges,
en admettant que cette derni¢re est la méme que si la distribution des charges, selon 1’axe du pont,
était sinusoidale est de forme :

P(x) = P; - sin ("Tx) ;  P1:Valeur constante du chargement.
Cette méthode consiste a tracer, pour chaque effort interne, les lignes d’influences de son

coefficient de répartition transversale, et cela pour les différentes excentricités de la charge, et pour
05 sections de la largeur du pont.
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CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

e={ib; i%;i§;+§;0}- y={+b;+37‘b;+§:+§:0}-

On calcule les lignes d’influences pour les différentes excentricités et on retient les plus
grandes valeurs des coefficients correspondants.

V1.2.1 : Calcul des paramétres de torsion et d’entretoisement :

8% Wixy) 8% Wixy) 8" Wixy)
Pay) =pp-—5a e +ve) G t P~

L’équation de la déformée du pont est la suivante :

8% Wixy) 5 Wy 5 Wixy)
P(xr)’) = PpT oy +2 X PP PE" ((sz-é‘yz) * Pe '5—3,4

On déduit 1’équation suivante :

(vp+YE) \ .
2 X . = = = . parametre de torsion.
Vep pe=(yptye) => a="=—= ; ap

Calcul du paramétre d’entretoisement :

0 = %- 4\/? Avec: b = "'Tbl et by =1,75m. (entre axe des poutres)
E

0 : détermine la souplesse de I’entretoisement (plus 6 est grand, plus I’entretoisement est souple).
Utilisation pratique de la méthode :

Elle est applicable lorsque le tablier ne présente pas d’entretoises intermédiaires, les poutres ne sont
pas infiniment rigides et la rigidité transversale est assurée par la dalle. Le bute de la méthode est la
détermination du facteur de la répartition transversal K qui est une fonction de la rigidité
optionnelle et le coefficient d’entretoisement. Le tablier est constitu¢ de n poutres espacée d’entre-
axe de (Knl) et d’entretoises espacées de (Km1)

Quelques définitions :

E-l T . N ..
Pp = b—” : Rigidite flexionnelle de la poutre par métre linéaire.

1

El e . , . NIRRT
PE = L—E : Rigidité flexionnelle de ’entretoise par metre linéaire.
1

C . e geas . N - s -
Yp = b—” : Rigidité torsionnelle de la poutre par metre linéaire.
1

Avec : Cp =§-G-(Z(bi-el?')+0,5-b1-h3) :
bi, i : dimensions des éléments de la section fictive

h : épaisseur du hourdis (e = 20 cm).
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CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

= Yg = L—E : Rigidité torsionnelle de I’entretoise par métre linéaire.
1

Avec : Cy = % d - h3 (dans le cas d’une dalle).

G=E/2(1 +v)

G : Module de déformation transversale, donné dans le chapitre 1. Avec (v=0a L’ELUetv=0,2a
L’ELS)

E

y = ———-100- 203 = 55 555,56 E
12-(140,2)

p=2255% _ 55556 E. (L, = 1 métre linéaire).
pp =2l = 3B F 90774532 E
1
g = BOTE _ 666,67
100

Pour le calcul de « Cp » et pour faciliter les calcules, on utilise la poutre équivalente pour la section
médiane.

Section réelle de la poutre médiane Section médiane équivalente
110 - 110 N
ot o |
O 54 L
16 B ~-\"' /---""' el

50
Fig. VI.3: Section équivalente

10 x10
2

6 x 35

S, = (110 x10) + 2x( )+2x(6x10)+ 2x ( )+ (16 x20) = 1850 cm?

2

1850
e =——=16.82cm
110
20x 15

2

Ss= (50x15) + 2x( ) + (20 x 20) = 1450 cm?

_ 1450

g3 = =29cm

50

e;=175-(16.82 + 29) = 129,18cm
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CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

Cp =3 G-[110.(16,82)° + 20.(129,18)° + 50.(29)* + 0,5 - 175 - 20°]= - G (45556648.20)
= s =2 = Cp= 632731225E

Donc: yp = Z—’: = SR — 36156 .

Cequifaitque: a = 2(% — 2.;(13:9165361;;;5:6,:?67 = 1,56

Calcul du paramétre d’entretoisement 6 :

Dans le cas des ponts biais, la méthode GYON MASSONNET reste globalement valable pour des
biais modeérés.

Dans notre cas le pont est en biais avec, ¢ =84grads.

bl _6x1,75 !
b="-=2>2=525m L
2 2 .
. b 5,2
=— = =5,42m
sing " sins4
' L 33,4
= —=——-=34,48m
sing sin84
Cas longitudinal:
b 5,25 4(207745,32 . . .
= 2. 4EE = : f = 0,65 Fig. V1.4: dimensions du pont
PE 33,48 666,67

Cas transversal:

5,42
33,40

— b afpp _
PE

. 4’207745,32 — 0,68
666,67
V1.2.2 : Determination du coefficient de repartition transversale « Ka » :

Sous I’effet de la charge linéaire répartie appliquée a la construction de la figure ci-dessus, sur une
parallele a I’axe X d’excentricité « € », suivant la loi sinusoidale suivante :

y?’] P
: f'f_ ] : - /;/, _,%.f

/
[

Fig. VL.5 : La déformée du pont sous la charge P(x)
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CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

La construction prend une déformée en demi-onde de sinusoide selon 1’équation :

w(x,y) = W) sin (%)

Si la charge P(x), au lieu d’étre répartie sur une droite, est répartic uniformément sur la largeur
2b de la construction (tout en restant sinusoidale dans le sens longitudinal), la construction prend,
alors, une déeformée en surface cylindrique wg d’équation :

wo(x) = Wy - sin (nTx)

Le rapport du déplacement vertical w(x,y) d’un point de la construction (sous I’effet d’une
charge linéaire p(x)), a celui de wy(x) du méme point (sous I’effet de la charge po(x) uniformément
répartie sur la largeur du pont), désigne le coefficient de repartition transversale K(y), avec :

( ) — W(x,y) — W)
Wo (%) Wo

K : coefficient de répartition transversal qui dépond de (9, a, e/b, y/b).
0: paramétre d’entretoisement
a : parametre de torsion
e/b: excentricité relative du point considéré de la construction

y/b: ordonné relative du point considéré de la constriction
Pour éviter de calculer K pour chaque valeur de a, MASSONNET a déduit la formule
d’interpolation (formules de SATTLER) suivante :

Dans laquelle on utilise K et K; pour les valeurs extrémes oo =0 et o = 1.

Pour:0<8 < 0,1 =>Ka =Ko+ (K; - Ko) a®%

Pour:0<6 < 1,0 =>Ka =Ko+ (K — Ko) g (1¢0:005-0/0:663)

Pour: 6 > 0,1 =>Ka=Ko+ (K;—Ko) va

Si la valeur de 0 ne figure pas dans les tables de MASSONNET, les valeurs de Kq et K; doivent
subir une interpolation. Pour cela, on prend deux tables correspondantes a deux valeurs de 0 qui
enveloppent la valeur calculée, qu’on considére par min et max.

Soit : 0 min <0 caicule < Omax

0—0.;
Ko = Koo + (Ko1 — Koo) - emax_ngur:in

e_emin

emax_gmin

K; = Kijp + (K11 — Kq9) -
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Répartition transversale des efforts dans les poutres

Avec :

Koo : Valeur lue pour O et o= 0.

Koi : Valeur lue pour 6pax et = 0.

Kio: Valeur lue pour Oyin et o= 1.

Ki; : Valeur lue pour o et o = 1.

y el -b - 3b/4 - b/2 - b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,1776 |0,6223 |1,0524 |1,4121 |1,5752 |1,4121 |1,0524 |0,6223 |0,1776
b/4 -0,2731 |0,1624 |0,6014 |1,0346 |1,4121 |1,6143 [1,5180 |1,2565 |0,9520
b/2 -0,5207 |-0,1690 |0,1974 |0,6014 |1,0524 |1,5180 |1,8946 |2,0666 |2,1547
3b/4 |-0,6691 |-0,4303 |-0,1690 |0,1624 |0,6223 |1,2565 |2,0666 |2,9669 |3,8208
b -0,7883 |-0,6691 |-0,5207 |-0,2731 |0,1776 |0,9520 |2,1547 |3,8208 |5,8338
Tableau V1.1 : Valeurs de Ky pour 6 = 0,65
y el -b - 3b/4 - b/2 - b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,0216 |0,5464 [1,0580 [1,4938 |[1,6955 |1,4938 [1,0580 |0,5464 |0,0216
b/4 -0,3589 |0,1095 |0,5862 |1,0670 [1,4938 |1,7118 |1,5548 |1,1934 |0,7809
b/2 -0,5114 |-0,1756 |0,1798 [0,5862 |1,0580 |1,5548 [1,9392 |2,0554 |2,0618
3b/4 |-0,5575 |-0,3794 |-0,1756 [0,1095 |0,5464 |1,1934 |2,0554 |3,0254 |3,9282
b -0,5733 |-0,5575 |-0,5114 [-0,3589 [0,0216 |0,7809 |2,0618 |3,9282 |6,2464
Tableau V1.2 : Valeurs de Ky; pour 6 = 0,70
y e | -b -3b/4  |-Db/2 - b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,7485 |0,8588 |0,9965 |1,1468 |1,2310 |1,1468 |0,9965 |0,8588 |0,7485
b/4 0,5289 |0,6330 |0,7702 |0,9493 |1,1468 |1,2818 |1,2515 |1,1561 |1,0648
b/2 0,3823 |0,4734 |0,5966 |0,7702 |0,9965 |[1,2515 |1,4559 |1,5073 |1,5005
3b/4 0,2860 |0,3648 |0,4734 |0,6330 |0,8588 |1,1561 |1,5073 |1,8418 |2,0659
b 0,2171 |0,2860 |0,3823 |0,5289 |0,7485 |[1,0648 |1,5005 |2,0659 |2,7342
Tableau V1.3 : Valeurs de Ky pour 6 = 0,65
y e | -b -3b/4  |-Db/2 - bl/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,7080 |0,8319 |0,9923 |1,1737 |1,2783 |1,1737 |0,9923 |0,8319 |0,7080
b/4 0,4808 |0,5905 |0,7407 |0,9437 |1,1737 |[1,3307 |1,2824 |1,1589 |1,0461
b/2 0,3342 |0,4253 |0,5535 |0,7407 |0,9923 [1,2824 |1,5134 |1,5539 |1,5262
3b/4 0,2417 |0,3171 |0,4253 |0,5905 |0,8319 [1,1589 |1,5539 |1,9305 |2,1668
b 0,1782 |0,2417 |0,3342 |0,4808 |0,7080 [1,0461 |1,5262 |2,1668 |2.9395

Tableau V1.4 : Valeurs de Ky; pour 6 = 0,70
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y e | -b - 3b/4 - b/2 - b/ 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,0996 |0,5843 1,0552 [1,4529 |1,6353 |1,4529 |1,0552 |0,5843 |0,0996
b/4 -0,3160 [0,1359 |0,5938 |1,0508 |1,4529 |1,6630 [1,5364 |[1,2249 |0,8664
b/2 -0,5160 |[-0,1723 |0,1886 |0,5938 |[1,0552 |1,5364 |1,9169 |2,0610 |2,1082
3b/4 -0,6133 |[-0,4048 |-0,1723 |0,1359 |0,5843 |1,2249 |2,0610 |2,9961 |3,8745
b -0,6808 |[-0,6133 |-0,5160 |-0,3160 [0,0996 |0,8664 |2,1082 |3,8745 |6,0401
Tableau VI1.5: Valeurs de Ko pour 6 = 0,684
y -b -3b/4 |- b/2 - b/ 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0,7282 |0,8453 |0,9944 [1,1602 |1,2546 |1,1602 |0,9944 |0,8453 |0,7282

b/4 0,5048 |0,6117 |0,7554 [0,9465 |1,1602 [1,3062 |1,2669 |1,1575 |1,0554

b/2 0,3582 |0,4493 |0,5750 [0,7554 |0,9944 [1,2669 |1,4846 |1,5306 |1,5133
3b/4 0,2638 |0,3409 |0,4493 |0,6117 |0,8453 |[1,1575 |1,5306 |1,8861 |2,1163

b 0,1976 |0,2638 |0,3582 [0,5048 |0,7228 [1,0554 |1,5133 |2,1163 |2,8368

Tableau V1.6 : Valeurs de K; pour 6 = 0,684
y e | -b - 3b/4 - b/2 - b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0,8922 (0,9134 |0,9785 |1,0838 |1,1552 |1,0838 [0,9785 |0,9134 |0,8922

b/4 0,7189 |[0,7358 |0,7975 |0,9192 |1,0838 |1,2130 [1,1965 |1,1399 |1,1047
b/2 0,5863 |[0,6115 |0,6758 |0,7975 |0,9785 |1,1965 |[1,3717 |1,3921 |1,3580
3b/4 0,4926 |0,5354 |0,6115 |0,7358 |0,9134 |1,1399 [1,3921 |1,5964 |1,6574

b 0,4268 [0,4926 |0,5863 |0,7189 |0,8854 |1,1047 [1,3580 |1,6574 |2,0008

Tableau V1.7 : Valeurs de Ka pour 6 = 0,684
V1.2.3 : Largeur active et position active :

Pour appliquer la méthode de MASSONNET, on considére le pont est d’une largeur 2b, qui
vaut : 2b = n.by + 2d, (b = entre axe des poutre, d = le débord de hourdis). Tous les calculs
précedents sont bases sur la largeur active dont il faut définir la position active de toutes les poutres,
ainsi I’excentricité des charges.

Position active des poutres :

"
=3
s

LR TR S

Fig. V1.6 : Position active des poutres
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Formule générale d’interpolation :

Les positions des poutres de notre projet ne coincident pas avec les positions exigées pour
I’application de la méthode de MASSONET, Donc pour se faire, il faut faire une interpolation
linéaire, pour trouver les valeurs de Ka correspondantes aux positions de nous poutres,

Formule générale d’interpolation :

Yp—y
Ka = Kay + (Ka; — Kag) - (ﬁ)

Avec :

yp : Coordonnée réelle de la poutre.
Yo : Coordonnée juste inférieur a yp,.
yi1 : Coordonnée juste supérieure a y.

Koy : Coefficient de répartition transversale de la section juste inférieure a yp.

Koy, : Coefficient de répartition transversale de la section juste supérieur a yp.
Exemple : pour P1

Yp= 0,875, Yo=0, Y1=1,3125

K oo = 0,8922, K o4 =0,7189
Ka = 0,8922 + (0,7189 — 0,8922) - (10’3817255‘_00) =0,77
Y b | -30/4 | -bi2 | -b/4 0 b/4 b2 | 3b/4 b

e

Py 0,77 0,79 0,86 0,97 1,11 1,17 1,12 1,10 1,00

P2 0,58 0,61 0,68 0,80 0,98 1,19 1,37 1,39 1,36

P3 0,47 0,52 0,60 0,73 0,90 1,13 1,38 1,62 1,77

Tableau V1.7 : les valeurs de Ka des poutres P1, P2, P3.

Les valeurs de Ka trouvées, seront représentées sous formes de graphe « Les lignes d’influences »
pour chacune des poutres :

Ko =f (e)

64



CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

ool I =

2.0 1.0 2.0
-————

‘- ——————

b Lo
0.8

2.0 0.5 2.0
S —
— e (L)
::F B iz
L.0 2,30 1.00

— e -

e —— Trottoir

ST LﬁW—p i36

b -3b/4 -bi2 b4 0 b4 b2 3b/4 b

Fig. V1.8 : Ligne d’influence de la poutre P
65



CHAPITRE VI Répartition transversale des efforts dans les poutres

| Lo LB

2.0 1.0 2.0
et

O

2.0 0, 2,0
e
— — D
_— B Az
1.00 2,30 1.00
o
L__ D240 Trottoir
) — : . | _
1,8 i 1,77
16 :
1.4 J:
1,2 :
1 i
0.8 !
0.6 :
0,4 i
0.2 ::
5 |

b -3b/4 - b2 /4 o b4 b2 3bi4 b

Fig. V1.9 : Ligne d’influence de la poutre P3

V1.2.4) Détermination de Ko moy pour chaque poutre et chaque cas de
chargement :

a) cas d’une charge uniformément répartie :

T A
L

Kamoy =

Avec :
L : Largeur surchargée.

A : aire d’influence de la surcharge (formule de SIMPSON)).

A = %' Vi—1 + 4y + Yis1) ‘ Y VVVVVVVY
yl—l > : :
y; = J/i—1'2|'J’i+1 : ; :
! Yir1
a = 0,25 (pour réduire I’erreur au maximum).
Yi
b) Cas d’une surcharge concentrée: Fig. V1.10 : charge uniformément répartie
_ 2(pixKi(y))
Ktmoy = =55
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Remarque : Pour Bc et Bt, les surcharges Pi sont égales dans chaque file, donc, la formule
devient :
_ XKi(y)

kamoy = — ; n: Nombre de surcharges concentrées.

En simplifiant Pi dans la formule précédente, Komoy Ne va pas dépendre du poids des essieux du
systéeme Bc, ni du poids des tandems du systéme Bt.

Surcharges N.V.C Py P, P3
01 voie 1,20 1,21 1,20
A(L)
02 voies 1,08 1,00 1,15
01 trottoir 0,92 1,40 1,69
Trottoirs

02trotoirs 0,80 1,00 1,10
01 convoi 1,13 1,3 1,35

Bc
02 convois 1,11 1,15 1,14
01 tandem 1,14 1,28 1,30

Bt
02tandems 1,09 1,08 1,06
Mc120 / 1,10 1,16 1,16
D240 / 1,07 1,23 1,12

Tableau V1.8: valeurs de Kamoy pour chaque poutre et chaque type de chargement

V1.3) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants réels dans chaque
poutre :

V1.3.1:Moment fléchissant réel :

Le moment fléchissant réel revenant a chaque poutre est calculé avec la formule suivante :

M(x,y) = =22 Kognax

Avec :

Mo(X) : moment fléchissant longitudinal total produit par un chargement sur tout le tablier a
I’abscisse (x).

n : nombre de poutres principales.
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V1.3.2:Effort tranchant réel :

L’effort tranchant réel revenant a chaque poutre est calculé avec la formule suivante :

T(x)

— Ty (%) . Koimax

To(X) : Effort tranchant longitudinal total produit par un chargement sur tout le tablier a I’abscisse

(%)
Type | N de ection
de voies S 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
charge | chargées effort
M (t. m) 0 163,99 | 29153 | 382,64 | 437,30 | 455,52
G T® 100 5455 | 4364 | 3273 | 21,82 | 1091 0
lvoie | M@t m) | 1,20 0 3593 | 6383 | 8384 | 9582 | 9981
Al) | chargée | T(1) 11,95 | 10,28 8,67 7.14 5,69 4,33
2voies | M (t. m) | 1,08 0 64,68 | 114,98 | 150,92 | 172,48 | 179,66
chargées | T(t) 2152 | 1850 | 1561 | 12,86 | 10,25 7,80
lseul | M (t. m) 0 1,33 2,36 310 | 354 3,68
TR0 ) trotolr 1 092 7000 | 035 | 028 | 022 | 016 | 0dl
2 M (t. m) | 0,80 0 2,31 4,10 5,39 6,16 6,41
trottoirs ) 0,77 0,62 0,49 0,38 0,28 0,19
Bc 01 M (t. m) 000 | 2907 | 5241 | 6818 | 77,00 | 7685
convoi Ty | 113 [ ggg 7,75 6,62 5,49 4,36 3,23
2 M (t. m) 000 | 5711 | 102,96 | 133,95 | 151,28 | 150,99
covois @y | 111 1745 | 1523 | 1301 | 1079 | 857 6,35
Bt 1 M (t. m) 000 | 1910 | 33,87 | 4427 | 50,34 | 52,08
Tandem [ T 1,14 | 596 5,35 474 413 1,62 2,91
2 M (t. m) 0,00 | 3652 | 64,74 | 8466 | 9627 | 9958
tandem T(t) 109 | 11,39 | 10,23 9,06 7,90 6,74 5,57
Mc M (t. m) 0 59,27 | 10537 | 138,30 | 158,06 | 164,64
120 T(® 110 71832 | 16,31 14,29 12,27 | 10,26 8,24
D 240 M (t. m) 0 92,83 | 16503 | 216,61 | 247,55 | 257,87
(1) L7 3088 | 2660 | 2232 | 1804 | 13.76 9,48

Tableau V1.9: efforts internes réels engendrés par les charges dans la poutre P,

68




CHAPITRE VI

Répartition transversale des efforts dans les poutres

: Section
Typede | voles Kemoy | 00L | 01L | 02L | 03L | 04L | 05L
charge | chargées
effort
M (t. m) 0 163,98 291,53 382,63 | 437,30 | 455,52
G T(1) 1,00 | 54,55 | 43,64 32,73 21,82 10,91 0
1 voie M (t. m) 0 36,23 64,41 84,54 96,62 100,64
chargée 121
T(t) ’ 12,05 | 10,36 8,74 7,20 5,74 4,37
Al 2voies | M (t. m) 0 59,88 106,46 139,74 159,70 | 166,35
chargées
T(t) 1,00 19,92 | 17,13 14,45 11,90 9,49 7,22
1 seul M (t. m) 0 2,02 3,59 471 5,38 5,61
trottoir 1.40
T(t) ' 0,67 0,54 0,43 0,33 0,24 0,16
Trottoir M (t. m) 0 | 288 5,13 6,73 769 | 802
S trottoirs 100
T(t) ' 0,96 0,77 0,61 0,47 0,34 0,24
01 M (t. m) 0,00 33,44 60,27 78,44 88,58 88,42
convoi
1,30
T(t) 10,22 8,92 7,62 6,32 5,02 3,72
£ 2 M (t. m) 0,00 59,16 106,67 138,78 | 156,73 | 156,43
convois 115
T(t) ’ 18,08 | 15,77 13,47 11,17 8,87 6,57
1 M (t. m) 0,00 21,44 38,01 49,71 56,53 58,47
Tandem
TO | °8 668 | 600 | 532 | 464 | 395 | 327
Bt
2 M (t. m) 0,00 36,18 64,14 83,88 95,39 98,67
tandem 1,08
T(t) 11,28 | 10,13 8,98 7,83 6,67 5,52
M (t. m) 0 62,50 111,12 145,84 | 166,67 | 173,62
Mc 120 116
T(t) ’ 19,32 | 17,19 15,07 12,94 10,82 8,69
D 240 M (t. m) 0 106,71 189,71 248,99 | 284,57 | 296,43
1,23
T(t) 35,50 | 30,58 25,66 20,74 15,82 10,90

Tableau VI1.10: efforts internes réels engendrés par les charges dans la poutre P,
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Typede | N°®de ection
charge voies K moy 0,0L 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L
chargées effort
M (t.m) | 1,00 0 163,98 | 291,53 | 382,63 | 437,30 | 455,52
c T 5455 | 4364 | 32,73 | 21,82 | 10,91 0
1voie | M (t. m) 0 3593 | 63,88 | 8384 | 9582 | 99,81
Al) | chargée [ T(p) 120 ™1195 | 10,28 | 8,67 | 7,14 | 5,69 4,33
2voies | M(t.m) | 1,15 0 68,87 | 122,44 | 160,70 | 183,66 | 191,31
chargées ™) 2291 | 1970 | 16,62 | 13,69 | 10,91 8,31
lseul | M(t.m) | 1,69 0 244 | 433 | 569 | 650 6,77
frofioir trottolr = 081 | 065 | 052 | 039 | 029 | 020
2 M (t. m) | 1,10 0 317 | 564 741 | 846 8,82
trottoirs 110 | 085 | 067 | 052 | 038 0,26
Bc 01 M(tm) | 1,35 | 000 | 3473 | 62,61 | 81,46 | 91,99 | 91,82
convoi T(t) 10,61 | 9,26 7,91 6,56 5,21 3,86
2 Mt m) | 1,14 | 000 | 5865 | 10574 | 137,57 | 155,36 | 155,07
convois - g 17,92 | 1564 | 1336 | 11,08 | 8380 6,52
Bt 1 M(tm) | 1,30 | 000 | 21,78 | 3861 | 5048 | 57,41 | 59,38
Tandem = 679 | 610 | 540 | 471 | 402 | 332
2 M(tm) | 1,06 | 000 | 3552 | 62,96 | 82,33 | 93,62 | 96,84
tandem T() 11,07 | 994 | 881 | 768 | 655 5,42
Mc 120 Mt m) | 1,16 0 62,50 | 111,12 | 14584 | 166,67 | 173,62
/ T 1932 | 17,19 | 1507 | 12,94 | 10,82 | 8,69
D 240 Mt m) | 1,12 0 97,17 | 172,74 | 226,73 | 259,12 | 269,92
/ T 32,32 | 27,84 | 2336 | 1888 | 1440 | 9,92

Tableau V1.11: efforts internes réels engendrés par les charges dans la poutre P

Combinaison d’action pour les poutres :

Combinaison ELU ELS
Q) 1,35G + 1,5(1,07) x[max(A(l), Bc) + trott] G + 1,2 x max(A(l), Bc) + trott
1)) 1,35G + 1,35max(Mc 120, D240) G + max(Mc 120, D240)

Tableau V1.12 : Tableau de combinaison d’action pour les poutres
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Poutre Etat

Type

effort

0,0L

0,1L

0,2L

03L | 04L | 0O5L

E.LU

P1

M (x) (t. m)

0,00

328,89

584,69

767,44 | 877,07 | 913,59

TX®

109,42

89,60

70,02

50,71 | 31,63 | 12,82

M (x) (t. m)

0,00

346,69

616,35

808,97 | 924,54 | 963,10

T () ()

115,33

94,82

74,32

53,81 | 33,30 | 12,80

E.LS

M (x) (t. m)

0,00

243,91

433,60

569,13 [ 650,43 | 677,52

T () (®

81,14

66,46

51,95

37,63 | 23,49 | 9,55

M (x) (t. m)

0,00

256,82

456,56

599,25 [ 684,85 | 713,39

T(X) ()

85,43

70,24

55,05

39,86 | 24,67 | 9,48

E.LU

P2

M (x) (t. m)

0,00

322,10

573,00

751,63 | 869,02 | 894,82

T () (®

107,15

87,64

68,35

49,31 | 30,50 | 11,97

M (x) (t. m)

0,00

365,43

649,67

852,68 | 974,52 |1015,13

T (X ()

121,56

100,19

78,82

57,45 | 36,08 | 14,71

E.LS

M (x) (t. m)

0,00

238,72

424,66

557,06 | 636,63 | 663,16

TH®

79,41

64,96

50,68

36,57 | 22,64 | 8,90

M (x) (t. m)

0,00

270,70

481,24

631,21 | 721,87 | 751,95

TH®

90,05

74,14

58,39

42,56 | 26,73 | 10,90

E.LU

P3

M (x) (t. m)

0,00

336,99

599,13

786,36 | 898,71 | 936,16

T(X) (1

112,18

91,89

71,93

52,26 | 32,85 | 13,75

M (x) (t. m)

0,00

352,55

626,76

822,63 [ 940,16 | 979,34

T(X) (1

117,27

96,50

75,72

54,94 | 34,17 | 13,39

E.LS

M (x) (t. m)

0,00

249,80

444,10

582,89 [ 630,62 | 693,91

TH®

83,14

68,13

51,22

38,76 | 24,38 | 10,23

M (x) (t. m)

0,00

261,16

463,27

609,73 | 696,42 | 725,44

TX®

86,87

71,48

56,09

40,70 | 25,31 | 9,92

Tableau VI .13: Les efforts internes réels dans les poutres apres combinaison.

Remarque :

Nous constatons que, selon le tableau ci-dessus, la poutre P, est la plus sollicitée. Le
ferraillage des poutres sera donc calculé a base des efforts internes résumés dans le tableau

suivant :
M (t. m) T()
ELU 1015,13 121,56
ELS 751,95 90,05

Tableau VI .14: efforts internes max. dans les poutres
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Chapitre VII Etude de platelage

Introduction :

Le platelage est une couverture en béton armé coulé sur place, il joue deux réles :
- Chainage transversale des poutres (entretoisement).
- Répartition transversale des efforts.

C’est pour ses deux roles qu’elle doit I’étudier sous la flexion longitudinale et transversale.

VI11.1) Etude de la flexion transversale :

On calcul les coefficients de répartition « ux » par la méthode de Guyon Massonnet, en tenant
compte de I’influence du coefficient de Poisson « v »

Afin de trouver la valeur de (p,) on fait des interpolations, et ¢a pour des valeurs de a comprise
entre 0 et 1 a I’aide de la formule suivante :

(n) 015 = (12)o,ss + [(ua)oas - (Ro)o] X Va

Avec : o= M
2 Npp. pe
(o) 0,15 : Coefficient recherché v pour (0 <a <1)etv=0,15.
(u1)o1s5: vpour o =1etv=0,15.
(w)o :vpoura=0etv=0.

VI11.1.1) coefficient de répartition « pa » :

Pour le cas de calcul du moment transversal, la charge doit étre développée en série de FOURIER,
et on gardera les trois premiers termes harmoniques impairs (m=1; 3 et 5).
Le coefficient « u » dépend de o ; m0 ; e/b ; et y/b.
Donc :
0 — 1
30 — w3
50— s

Remarque :
e Pour le poids propre : pa = 0.

Si50>2,onselimiteam=1;3
Dans notre cas 5 6 =3.875>2, donc on se limitera a m=1,3

y e| -b -3b/4 | -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -1394.64 | -775.33 | -104.10 | 722.48 | 1814.33 | 72248 | -104.10 | -775.33 | -1394,64

b/4 -849.60 | -558.71 | -234.73 193.50 | 814.78 | 1700.74 356.78 346.16 808,74

b/2 -397.26 | -295.96 -178.61 -8.74 263.91 689.46 1295.62 | 445.54 963.75

3b/4 -103.15 -85.04 -62.63 -25.70 40.85 153.95 326.95 560.16 800,92

b 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
Tableau V1.1 : Valeurs de (po) 10* pour 6 = 0,675
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b -3b/4 | -b/2 | -b/a 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -333.43 | -200.13 -2.90 414.37 | 1293.42 | 414.37 2.90 -200.13 | -333.43
b/4 -245.71 | -196.75 -122.31 42.74 425.77 | 1276.80 360.34 -111.72 | -421.18
b/2 -166.70 | -155.43 -138.34 -87.66 54.90 407.80 1206.84 | 191.29 | -473.49
3b/4 -90.56 -92.56 -95.63 -90.69 -56.39 52.93 330.94 964.86 | -400.27
b 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
Tableau VI1.2 : Valeurs de (u1)g.1510" pour 6 = 0,675
-b -3b/4 | -b2 | -bl4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 992.02 | -518.29 123.50 29.54 642.80 29.54 136.54 518.29 992.02
b/4 508,55 255.34 18.10 -145.56 | -60.10 747.30 364.78 -683,61 | -1957.35
b/2 121.27 20.09 -88.04 -186.23 | -206.15 56.00 1095.95 | -126.27 | -2268.60
3b/4 | -7483 | -101.95 | -136.84 | -171.86 | -75.80 | -73.24 | 335.92 |1470.33 | -1900.55
b 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
Tableau VI1.3 : Valeurs de (ua) 0,15 pour 6 = 0,675
e b | -3v/4 | -bi2 | -bl/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
y
0 24.22 -13.94 -84.57 -85.10 556.36 -85.10 -84.57 -13.94 24.22
b/4 5.17 5.01 -14.65 -82.60 -84.39 555.43 -88.50 -84.97 -10.05
b/2 -1.05 2.92 4.66 -14.81 -82.48 -81.14 563.82 -96.31 -184.23
3b/4 -0.69 -0.42 2.41 2.45 -15.67 -65.31 -15.23 546.84 -651.97
b 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
Tableau VI1.4 : Valeurs de (u0) 10* pour 30 = 2,025
b | -3b/4 | -b2 | -b/a 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -4.75 -10.59 -25.69 -16.04 452.33 -16.04 -25.69 -10.59 -4.75
b/4 -1.22 -3.15 -9.83 -25.46 -16.04 452.12 -16.88 -28.44 -17.32
b/2 -0.30 -0.85 -2.96 -9.80 -25.59 -16.64 449.74 -25.53 -56.33
3b/4 -0.07 -0.21 -0.80 -2.95 -9.85 -26.06 -19.75 430.64 | -137.69
b 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
Tableau VIL.5 : Valeurs de (u1)01510" pour 30 = 2,025
-b -3b/4 | -bl2 | -bl4 0 b/4 b2 | 3bl4 b
0 -40.93 -6.40 47.85 70.22 322.39 70.22 47.85 -6.40 -40.93
b/4 -9.20 -13.34 -3.81 45.91 69.33 323.08 72.57 42.17 -26.42
b/2 0.64 -5.56 -12.48 -3.54 45.46 63.92 307.25 62.87 103.42
3b/4 0.70 0.05 -4.81 -9.69 -2.58 22.96 -25.40 285.51 504.64
b 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000

Tableau VI1.6 : Valeurs de (ua) 015 pour 30 = 2,025
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a) Ligne d influence pour 6 = 0,684
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b) Ligne d influence pour 6 =2,025
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V11.1.2) Calcul des coefficients p, moy SOUS les charges :
En procédant comme pour le calcule du coefticient Komey, On déduit les valeurs de ()™ et (pg).
Sauf que cette fois, on sépare les valeurs positives des valeurs négatives. p,-1
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a) Pour une charge concentrée :

KMoy =

n

Yui - pl+p2+p3+-+ pn

n

b) Pour une charge uniformément répartie :

uemoy =S /largeur de la voie
S=h/3(n1 +4p2 +2u3 + -+ 4png + pp)

h=0,25

Ces valeurs sont regroupées dans les tableaux suivants :

|

.

—

Fig.VI1.1 : charges concentrees

Positiony =0 Position y = b/4
Type de n de no (0) x 10* o (30) x 10* pa (0) x 10° | pa (360) x 10°
surcharge| voies po (-) po(+) | pe() po) | pe) | pe) [pa()| po)
G 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 | 0,00
AL 1 vqie 0,00 205.00 0,00 95.77 | 30,22 | 352,88 | 0,00 |144.33
2 voies 30.22 182.57 0,00 95.60 | 47,11 | 190.66 | 1.50 | 85.94
trottoirs 1 trott 0.00 680.43 19.56 0,00 0,00 |1059,42| 1.99 | 25.00
2 trott 135.50 372.82 19.56 0,00 |173,91| 529,71 | 7.24 | 12.50
B 1 convoi 0.00 195.00 0,00 40.00 |110.00 | 360.00 | 0,00 |175.00
2 Convois 0.00 160 0,00 75.00 | 90.00 | 330.00 | 0,00 |158.75
Bt 1 tandem 0.00 160.00 0,00 52.50 | 0,000 | 365.00 | 0,00 |180.00
2 tandems 0.00 227.50 0,00 |111.25| 25.00 | 197.50 | 0,00 |120.00
Mc 120 0.00 352.50 0,00 |145.00| 55.42 | 70.00 | 0,00 | 63.75
D240 0.00 160.00 0,00 80.42 | 25.83 | 413.28 | 0,00 | 157.42
Tableau VI1.7 : Valeurs de p, pour les positionsy =0 ety =b/4
Position y = b/2 Position y = 3b/4
Type de n de po (0) x 10p4 | pa (30) x 10p4 po. (0) x 10p4 po. (30) x 10p4
surcharge| voies |pa(-) | po(#) | pa(-) pe(H) | po) | po) | po() | po)
G 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
AL 1 vo_ie 37.33 |399.55| 0,00 | 137.00 34.66 243.55 4.52 28.33
2 voies | 88.66 | 199.77 5.84 72.24 97.88 121.77 | 1550 | 14.16
trottoirs 1trott |643.48| 0.00 0,00 69.13 123.20 753.62 0,00 | 371.00
2trott |321.74| 23.91 2.64 0,00 117.21 376.81 0,00 0.15
Be 1 convoi | 0,00 | 260.00 | 0,00 75.00 20.00 470 0,00 87.50
2 convois | 45.00 | 130.00 | 0,00 51.25 80.00 235 2.00 48.75
Bt 1tandem | 0,00 | 325.00 | 0,00 | 122.50 40.00 360 0,00 49.00
2 tandems | 360.00 | 162.50 | 2.50 73.75 125.5 180 2.00 24.50
Mc 120 110.00 | 401.60 | 0,00 136.33 27.66 54.58 7.76 19.58
D240 33.33 | 448.44 | 0,00 153.3 34.89 201.56 5.21 19.27
Tableau VI11.8 : Valeurs de po pour les positions y =b/2 et y = 3b/4
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Type de n de pa (0) x 10° pa (39) x 10°

surcharge voies po. (-) po (+) po (-) pa (+)
G 0,00 0,00 0,00 0,00

AL 1 voie 37.33 399.55 4.52 144.33
2 Voies 97.88 199.77 15.50 95.60
trottoirs 1 trott 643.48 1059.42 19.56 371.00
2 trott 321.74 529.71 19.56 12.50
Bc 1 convoi 110.00 470.00 0.00 175.00
2 convois 90.00 330.00 2.00 158.75
1 tandem 40.00 365.00 0.00 180.00
Bt 2 tandems 360.00 227.50 2.50 120.00
Mc 120 110.00 401.60 7.76 145.00
D240 34.89 448.44 5.21 157.42

Remarque :
A noter que les valeurs de pa dans les tableaux ci-dessus sont multipliées par 10%,

Tableau VI1.9 : Récapitulation des valeurs maximales de p, dans toutes les positions

V11.1.3) Calcul des moments fléchissant transversaux « My » :
Les moments fléchissant transversaux sont calculés a 1’aide des formules suivantes :

» Charge uniformément répartie :

Mzt = 2Pb y3

y

+
My =

4-P-b

i1

T

T (3 wa - sin (X))

m=1

1
(; " MOy

. (mTX
t. sin (—

)-sin
L

lr/rP

4 r o1 4

A

L

Fig.VI11.2 : Charge uniformément répartie
» Charge répartie sur une distance 2c :

(=2%) sin ()

7' N\
d

-

A

-

>

Fig.VI1.3 : Charge répartie sur une distance 2c

» Charge concentrée :

T

2pb 3 b + . ein (T
" Xim=1" 2i=1 | Pi * O, * sin

T['di) .
* Sin
L

()
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Fig.VI11.4 : Charge concentree
e Charge permanente G :

ot =0  => Mf=0
e Surcharge A(l) :

Le moment fléchissant My est maximal pour x = 1/2 (a mi-travée). Sa formule devient alors :
4-P-b 1
M =272 [WE(8) — 5t (30)]

T

Avec : P : Charge uniformément répartie.
b : Demi-largeur.

P =0,9544 x 3.75 = 3.579

b =5.25m

n=3.14

Exemple de calcul :
My = 22250252 13733 — 2 x 4,52 x 107 = 0.085
y 3.14 3
Les valeurs des moments fléchissant transversaux, selon le nombre de voies chargées sont :

N.V.C P (t/ml) M(-) y (t.m/ml) M(+) y (t.m/ml)
01 voie 3,579 0,085 0,841
02 voies 7,158 0,443 0,804

Tableau VI11.10 : valeurs du moment fléchissant suivant le nombre de voies chargées
e Surcharge sur les trottoirs :

On utilisant les mémes formules que pour la surcharge A(l), on trouve :

N.V.C P (t/ml) M(-) y (t.m/ml) M(+) y (t.m/ml)
01 trottoir 0,1725 0,073 0,110
02 trottoirs 0,345 0,073 0,121

Tableau VI1-11 : valeurs du moment fléchissant suivant le nombre de trottoirs chargés
e Surcharge Mc 120 :
Lorsque : sin (and) = 1, le moment est maximal (d = L/2).

En tenant compte de I’effet dynamique, la formule devient :
4-P-8b . (T 1 . (3T
My = S22 {0 ®) - sin () = 5 w(30) sin ()}
On tient compte de I’effet dynamique : 6 =1, 1,076
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2C =6,1m

Les valeurs des moments sont alors :
N.V.C P (t/ml) M@-) y (t.m/ml) | M(+) y (t.m/ml)
01 voie 18,033 0.429 1.949

Tableau VI1.12 : valeurs du moment fléchissant transversal sous Mc120
e Surcharge D 240 :
On utilisant les mémes formules que pour la surcharge Mc 120, on trouve :

2C =18,6m

Les valeurs des moments sont alors :
N.V.C P (t/ml) M(-) y (t.m/ml) M(+) y (t.m/ml)
01 voie 12,903 0.096 1.437

Tableau VI11.13:valeur du moment fléchissant sous D240
e Surcharge Bc :

3
2:P:b b m-n-d; m-m- X
+ _ . . N L I
My = - Z Zi=1<P1 po sm( L ) sm( 3 ))
m=1

Le moment maximal se situe & x = 14,975 m.
On prend en compte 1’effet dynamique et le coefficient « bc » qui dépend du nombre de voies :

6t 12t 12t 6t 12t 12t
1T
|
8,975 |
13,475 |
14,975
19,475
23,975
25,475

Fig.VIIL.5: Surcharge Bc

Pi- sin (m'“'di)
Pi di Pi-sin(%'dl) sin(m : X) L T memex
® | m “sin(———)
m=1 m=3 m=1 m=3 m=1 m=3
6 | 8,975 4.485 3.432 4.427 -3.034
12 | 13,475 | 11.452 -7.365 11.303 6.510
12 | 14,975 | 11.842 -10.606 11.688 9.375
6 |19,475| 5.796 -4.252 0.987 | -0.834 5.720 3.758
12 | 23,975 | 9.298 5.563 9.177 -4.917
12 | 25,475 | 8.139 9.439 8.033 -8.344
somme 50.348 3.348
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Remar

que :

Les valeurs du tableau ci-dessus ne sont valables que pour le calcul des moments fléchissant
transversaux pour un convoi. Grace a la formule suivante :

+
M =

4-bc-d.b

- (50.348 - u£(0) + 3.348 - u£(30))

Avec : 6 = 1,080, bc = 1,2 pour 01 voie chargée et 1,1 pour deux voies chargées.

Les valeurs des moments, pour la surcharge Bc, sont :

bc N.V.C M(-) y (t.m/ml) | M(+) y (t.m/ml)
1,2 01 voie 0,072 0,313
1,1 02 voies 0,107 0,443

Tableau VI1.14 : valeur du moment fléchissant transversal suivant le nombre de convois

Surcharge Bt :

Le moment maximal se situe a x = 16,3625 m.

[
— — m
16.3625
17.7125
Fig.VI1.6: Surcharge Bt

pi o (m-n-di) . o/m-m-X it (m-n-di) . (m-n-x)

(t) Di (m) 1-SIn L Slll( L ) 1-S1n L sin L

m=1 m=3 m=1 m=3 m=1 m=3

16 [16,3625| 15,991 -15.927 15.975 15.845

0,999 -0,995
16 [17,7125| 15,927 -15.351 15.911 15.274
somme 31.886 31.119

En procédant de la méme fagcon que pour la charge Bc, les valeurs des moments pour Bt sont :

bt N.V.C M@-) y (tm/ml) | M(+) y (t.m/ml)
1,0 01 voie 0.013 0.183
1,0 02 voies 0.245 0.233

Tableau VI1.15 : valeur du moment fléchissant transversal suivant le nombre de tandems

A(L) Trottoirs Bc Bt
Mc 120 | D 240
1 voie | 2 voies | 1trott | 2 trott | 1 conv. | 2 conv. | 1 tand. | 2 tand.
My(-) | 0,085 | 0,443 | 0,073 0,073 0,072 | 0,107 | 0.013 | 0.245 0.429 | 0.096
My(+)| 0,841 | 0,804 | 0,110 0,121 0,313 | 0,443 | 0.183 | 0.233 1.949 | 1.437

Tableau VI1.16: Récapitulatif des valeurs des moments transversaux des différents efforts (t.m)
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Etat Combinaisons My(-) [t.m/ml] My(+) [t.m/ml]
I 0.828 1.544
E.LU
1 0.579 2.631
I 0.604 1.130
E.LS
1 0.429 1.949

Tableau VI11.17: Valeurs des moments fléchissant aprés combinaison.

My = 2.631t-m/ml

_ My = 1.949t- m/ml
My = —0.828 t- m/ml ’

E.L.U { E.L.5 {M; = —0.604 t-m/ml
VI11.2) Etude de la flexion locale :

Le platelage est constitué d’une dalle en béton armé coulé sur place, cette derniére supporte
son poids propre, celui de revétement et les surcharges.

On va assimiler la dalle a un ensemble de panneaux rectangulaire de dimensions Ix et ly, tel que :
Ix < ly. Celle-ci repose, suivant le sens Ix sur les entretoises d’abouts, et suivant le sens 1y sur les
poutres principales.

Ces panneaux sont supposes partiellement encastrés dans le sens ly et libre dans le sens Ix.
Le but de cette étude c’est de pouvoir la ferrailler pour reprendre les efforts provenant de la
flexion locale et transversale.

deux appuis d’1 métre de largeur, 0.88 metre de

longueur et 0,20 métre d’épaisseur. _
175cm

’e lx = BB
Ix = 175 — (2 17,5) — (2 : tg@s)) — 88cm 5 - 5
Ix = 0.88m 200 | - |
fo} ——- T —
ly = 33.4m. 6.1 | e 65, o |
=X=28_ 00263 < 04 s |
ly 33.4 i o i
Alors la dalle travail dans le sens Ix. Donconest —> [*— !
amené a [1’étude d’une poutre rectangulaire sur :

0.88 —

Fig.VIL.7: dimension de panneau
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VI11.2.1) Détermination des charges et efforts internes (M, T) :
VI11.2.1.1) Charge permanente (G) :

- Dalle:0,2x1,00x2,5=0,5t/ml

- Revétement en bitume : 2,2 x 0,07 x 1,00 = 0,154t/ml.

- Chape d’étanchéité : 2,2 x 0,03 x 1,00 = 0,066t/ml

Le poids total est : G = 0,72 t/ml.

e Moment fléchissant :

. G-LZ 0,72:0,882
- SuivantIx: Mg = 8X= . = 0,070t. m.

En tenant compte du semi-encastrement de la dalle :
En travée : M*t = 0,8 x M*; = 0.8 x 0.070 = 0,056 t.m.
Aux appuis : M*, =-0,5 x M, =-0,5 x 0.070 = -0,035 t.m.

- Suivantly: selon P. CHARON, ona:

, M¥ ,05
En travée : M = Tt = % = 0,014t. m.

Aux appuis : MY = M¥X = —0,035 t.m.

e Effort tranchant :

_ Glxly _ 0,72:0,88:1,00

T 2ly+lx  2-1,00+0,88 = 0,22t
_ Glxly _ 072-0,881,00
=Sy T 3100 0,21t
2.1.2) Surcharge A(l) :
e Moment fléchissant :
ga = 0,9544 x 1,00 = 0,9544 t/ml.
- Suivantlx: M¥= qA;’z‘ = 0’954:0’882 = 0,092 t. m.

En travée : M*t = 0,8 x M*; = 0,074 t.m.
Aux appuis : M*; = -0,5 x M%y = -0,046 t.m.

- Suivantly :
En travée : MY = MT%( = % = 0,02 t.m.
Aux appuis : MY = MX = —0,046 t.m.
e Effort tranchant :
Tx = qa-lxly _ 0,9544:0,88'1,00
2-ly+1x 2:1,00+0,88

=0,29t
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__qalxly _ 09544.0,88'1,00
To3ly 3-1,00

= 0,28 t.

Surcharges localisées :
Pour I’étude d’une dalle dans un seul sens (Ix), on admet qu’une charge localisée est appliquée sur
un air a la surface de la dalle, cette charge est uniformément repartie sur cette aire avec un angle de
diffusion 6
Le calcul de cette dalle, se fait a partir des abaques de PIGEAUD. Ces abaques donnent les

moments Mx (Ix) et My (ly) par métre linéaire et sont calculés grace aux formules suivantes :

Mx =P (M1 + v.M,)

My =P (M +v.M,)

Avec:
_ - _ v=0(ELU)
v : Coefficient de Poisson {V = 0,2 (E.L.S)
Mi, M, : Valeurs sans dimension lues a partir des tables de PIGEAUD, selon les rapports :
Ix u Vv
Ty’ Ik Ix
U
Hﬂ -__'_'__.- 1F1Fll l l l'|r l!rln 1r-\---\-h — Er
"”JI 8, HH ] /2
( \‘ hq/2
o

&
r

Fig. VI1.8: schéma de diffusion d’une charge localisée

Avec :
er . Epaisseur du revétement.
ho : Epaisseur de la dalle.
u : Largeur d’impacte de la charge.
u’ : Largeur d’impacte apreés diffusion de la charge p dans le revétement du béton.

Or : Angle de diffusion dans le revétement (tg 6, =3/4 = 0,75).
0o : Angle de diffusion dans le béton armé 0y =45° ; tg 0y = 1.

Avec :
hy = 20cm
e,=(7+3) =10 cm
== =2220.026
Ly 33.4

p Etant faible, donc le panneau peut étre considérer comme infiniment long (Lx <<Ly), on fera alors
’approximation pour p =0
Les dimensions de la section d’impacte S apres diffusion de la charge sont :
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{u’ =u+hy+15-e, Ikd
vV =v+hy+15-e, t

Pour ’effort tranchant :

C o~ . - S . ’ L
Si(w>v):=>Aumilieudeu : T, =-—— I [
2-u+v
=> Aumilieude v’ : T, = £
3-u
Si(wW<v’):=>Aumilieudew : T, = —;JV, v
=> Aumilieude v’ : T, = P * >
2-v+u L.

On majorera ces efforts tranchants de 25%

VI11.2.1.3) Surcharge Bc :

Pour avoir I’effet le plus défavorable, on placera deux camions voisins et on prend, pour chacun,
une rangeée de roues des essieux arriere (voir la figure suivante).

A : Ag B: : BE1
_ 1 I _ J T
I ) 1
< . ! ! Bs
L 088m || y™ [ _Bf‘_._._.J: _____________ |1
| E,* D Ca E C1
D E—— i

i L= 1.50m

Fig. VI1.9: systeme Bc

Donc:u =v’=0,25+0,2+1,5x 0,10= 0,60 m.
e Vérification de I’interférence :

Suivant Ix :
d=0,5m , _ . ) _ _
, => u' >d : Il yainterférence sur une longueur de A =0,60-0,5=0,10m
u =0,60m
Suivant ly :
d=15m _ , _ .. )
{V/ = 060m => v’ < d:Pas d’interférence.

Contrainte de répartition sur le plan moyen (Pression d’interférence) :

, P 6

urvr (0,60)2

= 16,67 t/m?

On a deux surfaces S; et S, :
- S; : Surface non touchée par I’interférence :
- Sy : Surface touchée par ’interférence :
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1

\Y

2

\Y

Pour S; :
. Surface A;B;C{D;:
u; =1, —A=0,88—0,10 = 0,78m
{v'l =ly+v =150+ 0,60 =2,10m

Charge fictive :
P, =0 xXv; Xu; =16,67 X 0,78 x 2,10 = 27.30 t

Ui _078 _ g

\Lf 2?3 A, PIGEAUD ={M1 = 0,054t.m
L=2"=24

Lx 0,88

Moment fléchissant :
EL.U:

—0- My; =P (M; +VM,;) (M, =27.30 X 0,054 = 1.474 t.m
-V {Myl = 27.30 X 0,0028 = 0,076 t.m

My, = Py (VM; + M,)
E.LS:

M,; = 27.30 x (0,054 + 0,2 x 0,0028) = 1.489 t.m
v=02=> {My1 —27.30 x (0,2 X 0,054 + 0,0028) = 0,371t.m
. surfaceA,B,C,D;:

U, =L, — 0,10 = 0,78m
{vz' =ly-v =15-0,60=090m

Charge fictive :
P, =0 xVjxU)=16,67%x090x0,78=11,70t

U, _ 078 _

= =09 _

Ly 088 => A, PIGEAUD => {Ml = 0,085t m
vy 090 M, = 0,023t. m
—==——=1,00
Ly 088

Moment fléchissant :

ELU:
_oos M = P;(M; +VM,) (M, = 11,70 X 0,085 = 0.994 t. m
=0=> {Myz =Pj(WM; +M,) {Myz = 11,70 x 0,023 = 0,269 t.m

E.LS:

v=0,2=>{

Donc pour la surface Sy :
ELU:
{ My = My, — My, = 1.474 — 0.994 = 0,480 t. m

M My, — My, = 0,076 — 0,269 = —0,193 t. m

ylI = My1
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M, = 0,0028t.m

M,, = 11.70 x (0,085 + 0,2 x 0,023) = 1.048 t. m
My, = 11,70 x (0,2 x 0,085 + 0,023) = 0,468 t. m
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E.LS:
My = My; — M, = 1489 —1.048 = 0,441 t.m

My; = My, — My, = 0,371 — 0,468 = —0,097 t. m
- Pour S;:
1. Surface A3B3C3D3:
u; = A =0,10m
vz=ly+v =150+0,60=210m

- Charge fictive :
P, =0 XvyXu; =16,67 x0,10 X 2,10 = 3,50t

U; 010 _ 011
Ly o088 ' M; = 0,0934t.m
Vs _ 210 _ 24 A, PIGEAUD > {Mz = 0,0042t.m
Ly o088
- Moment fléchissant :
- ELU:
0 {MX3 = P;(M; + VM) {MX3 = 3.50 X 0,0934 = 0.327 t.m
VvV = = , =
My; = P;(VM; + M,) Mys3 = 3.50 x 0,0042 = 0,015t. m
- E.LS:
_ 02— M,3; = 3.50 x (0,0934 + 0,2 x 0,0042) = 0,329 t. m
v=02=> {My3 = 3.50 x (0,2 x 0,0934 + 0,0042) = 0,080 t. m

2. surfaceA4B,C4Dy :
U,=A=0,10m
V,=ly—v =15-10,60 =0,90m

- Charge fictive :
P, =0 xV;xU,=16,67x0,10x 0,90 = 1,50 t

Ui _ 010 _ g
Ly — 0588 => A, PIGEAUD => {Ml = 0,1626t. m
vV, 090 M, = 0,034t. m
22 =22 — 100
Ly 0,88

- Moment fléchissant :

- ELU:

o oo Mxa =Pi(M; +9My) My, = 1,50 X0,1626 = 0,244 t.m
vEuE {My4 =P,(WM; +M,) { My, = 1,50 x 0,034 = 0,051 t. m
- E.L.S:

09— (Mxe =150 X (0,1626 + 0,2 X 0,034) = 0,254 t.m
v=>0z=> {My4 = 1,50 x (0,2 X 0,1626 + 0,034) = 0,099 t. m
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Donc pour la surface S, :
-E.LU:

My = My — My, = 0,327 — 0,244 = 0,083 t.m
{Myn = My3 — My, = 0,015 — 0,051 = —0,036 t. m

“E.LS:
M, = Mys — My, = 0,329 — 0,254 = 0,075 t.m
{Myn = My; — My, = 0,080 — 0,099 = —0,019 t. m

Finalement les moments fléchissant engendrés par le systeme B, sont :
E.LU:
M, = (My; + M) = 0,480 + 0,083 = 0,563t. m/ml
My = (My; + M) = —0,193 — 0,036 = —0,229 t. m/ml

E.LS:
M, = (My;+ My ) = 0,441 + 0,075 = 0,516 t. m/ml
My = (My+ My y) = —0,097 — 0,019 = —0,116 t. m/ml

Efforts tranchant:
L’effort tranchant maximal a lieu lorsque les roues des deux camions voisins se trouvent au milieu
de la plaque.

Al B1
o
2177
AZ J‘ "f/’ B2
2 c2
]
s -
D 1
sysElrr'-el
|
0.3 £ v
Al A2 B2 BT
0.25
4 _ "_11; A
A3 8 A4 B4 * B3
D3 D4 C4 I C3
v ez
s ]
D1 Oz C2 1
Zx1.50 m
Sysheme |

Fig. VI1.10 : disposition de calcul pour Bc
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- Systemel :
- Surface A;B;C{D;y :
U;=Ix—A=088-0,10=0,78m

V, =v' =0,60m

e Charge fictive :
Pl =0'xV, xU; =16,67x0,78x 0,60 =7,80t

Ty, = B _ 7.80 = 3,61t/ml
T T T ax078 060 01Ym
U=V P, 780
Ty, = = — = 3,33t/ml
L ViT 301 T 3%0,78 /m
- Surface A;B,C,D, :
U, =A=0,10

- V/=v'=060m

- Charge fictive :
P, =0"xV; xU; =16,67 x0,1 x0.60 =1,00t
( Ty, = P: __100 = 0,55 t/ml
U,<V,! U2 =3 = 3x0,60 00 Ym
B P: 109 0,77 t/ml
= = =0, m
L'V 7 2.v,+U, 2x0.60+0,10
D’ou:
{T{H = T4y + Ty, = 3,61 + 0,55 = 4,16 t/ml
Typ = Ty + Ty, = 3,33 + 0,77 = 4,10t/ml
- Systeme Il :
- Surface A;B;C{D; :

U; =1x—A=0,88-0,10 =0,78 m

Vi=2x15+V =3+40,60=3,60m

- Charge fictive :
P/ =0’ x V] x U} =16,67 X 0,78 X 3,60 = 46,81 t
Ty = i _ 4681 _ 4,33t/ml
U<y = U1 =3V T3 x360  OOY/m
R P S . = 5,86t/ml
"= 2xv 0] “Zx360+ 078 oYM
- Surface A,B,C;,D, :

U; =1x—A=0,88-0,10=0,78 m
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V;=2%x15-V'=3-0,60=24m

- Charge fictive :
P, =0’ XV, xUj=16,67x0,78 x 2.4 = 31,20t

P, _ 3120

TUZ = m = 3%z = 4,33 t/ml

P, 3120
2V,+UL ~ 2x2.440,78

U, <V, =>

Ty, = = 5,59 t/ml

Donc pour le systeme | :

T{,—T{ 4,33-4,33
T{,a = U12 Uz — 5 = 0,00 t/ml

Ti—Tx 5,86—5,59
T\’,a = V12 Yz — . =0,135t/ml

La zone d’interférence :
- Surface A;B3;C3D5 :
Uy =A=0,10m
V;=2%X15+4+v =3+4+0,60=3,60m
- Charge fictive :
P; =o' X V3 xU; =16,67 X 0,10 X 3,60 = 6,00t

P} ,
Ty = =2 = —°_ = 0,55 t/ml
UL < V! => 3.V 3x3,60
R [ VA S |y gy
V3 T avi+UL T 2x3,60+0,10
- Surface A4B4C4Dy :

U,=A=0,10m
V,=2%x15-—v =3-0,60=2,40m

e Charge fictive :
P, =0 xV,xU,=1667 %240 x 0,10 = 4,00t

P, 4,00
Tys = — = ——=0,55t/ml
3.V,  3x2,40
P, 4,00

T, = —2%— =
V4 ™ oV, +U, ~ 2x2,40+0,10

U, <V, =>

= 0,81 t/ml

2 - 2 B
_Tys—Tv, _082-081

Ty, = = 0,005t

0t

’ —
Ty, =

Donc pour le systeme 11 :
Ton = Tha + Tip = 0,00 + 0.00 = 0.00 t/ml

Ty = Tya + Ty, = 0,135 t + 0,005 = 0,14 t/ml
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Finalement les efforts tranchants dus au systeme B, aprés majoration :
Au milieu de U” : T, = 1,25(4,16 + 0,00) = 5,20t/ml

Aumilieu de V* : Ty = 1,25(4,10 + 0,014) = 5.14t/ml

VI11.2.1.4) Surcharge Bt :

La surface d’impact de chaque roue de masse égale a (8t) sur la chaussée est un rectangle dont le
coté transversal est de 60cm et le coté longitudinal est de 25cm.

—
ki s
' |
N
0,88 0,60 w
D
L 1
| : L3
3 1,35 X
Disposition réelle
Al B Al ! A B: 5 By
| i
| i
_ Q N
N\ \ \
—C —D;, -
Dl E 1 Dl !; ]_,‘-"= 1 -35 2 ;E C].
- Systeme I - - Systeme II -

Fig. VII.11 : Disposition de calcul pour Bt

U=0,60m
V=0,25m.
P=8t.

U =U+hy+15x%xe,=0,60+0,2+1,5x0,10 = 0.95m
V=v+hy+15x%xe.=025+0,20+1,5x 0,10 = 0,60 m

U 095 ) ,

) = 5 =0475< = 0,50 => pas d interférence suivant x

V' 0,60 ly 1,35 ', , .

— == 0,30 < 2= = 0,675 => pas d interférence suivant L,

- contrainte de répartition sur le plan moyen :

' P 8
0 =—== = 14,03 t/m?
uv 0,95%0,60

o : contrainte au niveau du plan moyen de la dalle
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- Moments fléchissant :

- Surface AB;C.D; :
{ U,/ =L, =088m
V', =ly+v' =135+ 0,60 = 1,95m
U, 088 _ 1
Ly 088 M; = 0,0527t.m
, X ’ A.PIGEAUD {
% — 3'_:{53 — 2-216 MZ = 0,0036t.m

La charge fictive

P, =0 xU; xV'; =14,03x0,88x 1,95 =24.07 t
- E.LU:

M,, = P,(M; + vM,) = 24.07 X 0,0527 = 1.2685 t.m/ml
v=0 => {Myl = P,(M, + vM;) = 24.07 x 0,0036 = 0,0866t. m/ml

- ELS:
_o02 = My; = PL(M; + vM;,) = 24.07 x (0,0527 + 0,2 X 0,0036) = 1.2858 t. m/ml
v=>0z=> {Myl = P;(VM;+ M;) = 24.07 x (0,2 X 0,0527 4+ 0,0036) = 0.3403t. m/ml
- Surface A,B,C,D, :

U, =L, =0,88m
V,=1ly—V =135-0,60 =0,75m.

U, 088 _

Ly 088 M; = 0,0815t.m
Ve =975 _p8s5 A PIGEAUD {Mz = 0,0260t.m
Ly 088 '

e Lacharge fictive

P\, =0 xU, xV',=1403 % 0,88 x 0,75 = 9,23 t
- ELU:
M,, = P',(M; + vM,) = 9.23 X 0,0815 = 0,7522 t.m/ml
v=0 => {My2 =P',(M, + vM;) = 9.23 X 0,0260 = 0,2399 t. m/ml
- ELS:
M,, = P',(M; + vM,) = 9.23 x (0,0815 + 0,2 X 0,026) = 0,8002 t.m/ml
v=02 = {Myz =P',(VM; + M,) = 9.23 x (0,2 X 0,0815 + 0,026) = 0,3904 t. m/ml

D’ou les moments pour le systéme de charge B, :

- ELU:

My = My; — My, = 1.2685 — 0,7522 = 0,5163 t. m/ml
My = My, — M, = 0,0866 — 0,2399 = —0,1533 t. m/ml
- ELS:

My = My; — My, = 1.2858 — 0,8002 = 0,4856 t. m/ml
My = My; — My, = 0,3403 — 0,3904 = —0,0501 t. m/ml
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- Efforts tranchants :

D’apres les abaques de PIGEAUD, I’effort tranchant est maximal au voisinage de la charge et a
pour valeur :
pl

Si(wW>v’):=>Aumilieudew’ : T, =-——
2-u'+v
eqe !
=> Aumilieude v’ : T, = P -
3-u
. eqe !
Si(w<v’):=>Aumilieudew’ : T, = p—,
3-v
oqe !
=>Aumilieude v’ : T, = %
2-vi+u

La disposition de la charge B se fait comme suit :

Les roues de deux veéhicules voisins se trouvent au milieu de la plaque ou une seule roue au
milieu de la plaque.

0,88 0.6

W
; 4 v
3 1,35 g
Disposition réelle
Al Al | Az Ba i Bi
i i
Dy D : 2 . ¢
b 2x 1,35 K !
- Systéme I - - Systéme II -

Fig. VI1.12 : disposition du calcul
Systeme | :

U; =1x =0,88m
Vi =V+hy+15e.=>V, =025+ 0,20+ 1,5% 0,10 = 0,60 m
e Lacharge fictive

P'y=0 xU; xV; =14,03 x 0,88 x 0,60 = 7,40 t

Ty, = P = 749 = 3,13 t/ml
o U1 XU AV 2x 0884060  o3Y/m
U, >v, => p! 7 40
Ty, = = — = 2,80t/ml
L VIT 33U 3%0,88 /m
Systeme 11 :
- Surface A;B,C,D, :

U, =1x=0,88m

V,=2%x135+v =2x%x1,35+0,60=3,30m
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- Charge fictive :
P, =0' xV; xU; = 14,03 X 0,88 x 3,30 = 40,74 t

P} )
Ty = -2 = —"* = 411t/ml
, , 3.V, 3x3,30
Uz <V => P, 40,74
14 _ 2 — 4 —
Ty, = 2V,+UL ~ 2x3,30+0,88 544 t/ml
- Surface A3B3C3D; :

U; = 1x = 0,88m
V; =2%1,35-0,60=2,10m

- Charge fictive :
P} =0’ XV, x U} =14,03x 0,88 x 2.10 = 25.92 t

P} 25.92

T)s === =4,11t/ml
U3 7 3v, ~ 3x210 /

P; 2592

2VL+U, ~ 2x2,1040,88

U3 < Vg =>

Ty = = 5.10 t/ml

Finalement pour le systeme 11 :
Ty,—-Tys _ 411-4,11
2 2

= 0t/ml

Ty, —Tx 5,44 - 5.10
TVII = V22 V3 — > = 0,17 t/ml

Donc, les efforts tranchants engendrés par le systéme B, aprés majoration sont les suivants :
Aumilieude U": T, = 1,25 % (3,13 4+ 0) = 3,91 t/ml
Aumilieude V' : T, = 1,25 X (2.80 + 0,17) = 3,71 t/ml

VI11.2.1.5) Surcharge Br:

La surface d’impact d’une roue isolée de masse €gale a (10t) sur la chaussée est un rectangle
dont le coté transversal est de 60 cm et le coté longitudinal est de 30 cm.

i F

A i
N4

,_
7
i

%

o

0,88 10,60 | | K

e
e

R
@

%

RN

Fig. VII1.12 : Surcharge Br
U =U+hg+15e,=0,6+0,20+1,5x 0,10 = 0,95 m
V' =V+hy+15e.=03+0,20+1,5x% 0,10 = 0,65m

u' _ 095
L oss— 108 A PIGEAUD {Ml = 0,0842t.m
11' _% — 074 ' M, = 0,0310t.m
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- Moments fléchissant :
E.LU:

M, = P(M, +yM,) = 10 x 0,0842 = 0,842 t. m/ml
M, = P(M, +yM,) = 10 x 0,0310 = 0,310t. m/ml
ELS:

M, = P(M; +YM,) = 10 x (0,0842 + 0,2 X 0,0310) = 0,9040t. m/ml
M, = P(M, +yM;) = 10 x (0,0310 + 0,2 x 0,0842) = 0,4784 t. m/ml

- Efforts tranchants :

- ' ' 10
AumilieudeU: Ty = zu(’iv’ = I%0954065 — 3.92t/ml

AumilieudeV: T, = % = % =3.50 t/ml

On affecte aux efforts tranchants un coefficient de majoration égal a 1,25 (majoration
de 25%).
Au milieu de Ly: Ty = 1,25 X Ty = 1,25 x 3.92 = 4.90 t/ml
Au milieude Ly: T, = 1,25 x Ty, = 1,25 X 3.50 = 4.37 t/ml

VI11.2.1.6) Surcharge Mc 120 :

La surcharge Mc120 est composée de deux (2) chenilles de 55 t chacune, on ne peut disposer
qu’une seule puisque la largeur de la dalle Lx est réduite. La position la plus défavorable est lorsque
la chenille se situe au centre du panneau.

/ 1.00

0.88

6,10

-~
w

lv

L
L

Fig. VI1.13 : Systeme Mc120

U =U+hg+1,5e,=100+02+15x0,10=1,35m
U>1x=088m => U =0,88m.
V=V+hy+15e.=61+02+15x0,10 = 6,45m

w_ 088 _ 4
I, 088 M; = 0,0400t. m
- A.PIGEAUD {

11 — 2_:; = 7.34 M, = 0,0009t. m
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- Moments fléchissant :
E.LU:
M, = P(M; 4+ vM,) = 55 x 0,040 = 2,20 t. m/ml
v=0 => {My = P(M, + vM,;) = 55 x 0,0009 = 0,05 t. m/ml
E.LS:
M, = P(M; + vM,) = 55 x (0,04 + 0,2 X 0,0009) = 2,21 t. m/ml
v=02=> {My = P(M, +vM;) = 55 x (0,0009 + 0,2 x 0,04) = 0,49 t. m/ml

- Efforts tranchants :
P 55
T, =—= = 2,84 t/ml
U <V => P3.V 3><6,54-55
v =—= = 3.99 t/ml
2.V'+U' 2X6,45+0,88

On affecte aux efforts tranchants un coefficient de majoration égal a 1,25 (majoration de
25%).
T’y =1,25x 2,84 = 3,55 t/ml
T', = 1,25 x 3.99 = 4.98 t/ml

VI11.2.1.7) Surcharge D240 :
Le convoi exceptionnel type D comporte une remorque de trois (3) éléments de quatre lignes a
deux essieux de 240t repartie au niveau de la chaussée.

La position la plus défavorable est lorsque le convoi se situe au centre du panneau.
-

v= 18.6

('3
L4

Fig. VI1.14 : Systéme Mc120

p=3.2m
v=18.60m

U=U+hg+15¢e,=3,2+0,2+1,5x%x0,10 = 3,55m
U>I1x=088m => U =0,88m.
V' =V+hy+15e, =186 +0,2+1,5x 0,10 = 18,95 m

u’ 088 1
. 088 M; = 0,04t. m
, A.PIGEAUD {
11 — 108;3985 = 21,53 MZ = 0,0009t. m

- Contrainte de répartition sur le plan moyen (Pression d’interférence) :

P 240
o = = = 3,56t/m?
W 3,55x18,95
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- Charge fictive :
PP=0'"xV' xU =3,56x0,88x 18,95 =059,36t

- Moments fléchissant :

E.LU:

M, = P'(M; + vM,) = 59.36 x 0,04 = 2.3744 t.m/ml

v=0 => {My = P'(M, + vM;) = 59.36 x 0,0009 = 0,0534t. m/ml
ELS:

M, = P'(M; 4+ VM,) = 59.36 x (0,04 + 0,2 X 0,0009) = 2.385 t.m/ml
v=02=> {My = P'(M, + vM,) = 59.36 x (0,0009 + 0,2 X 0,04) = 0,528t.m/ml
- Efforts tranchants :

T =o= 32:25 = 1.04 t/ml

U<v=> P’ 59.36

‘I/ = 2.V'+U’ = 2%X18,95+0,88 = 153 t/ml

On affecte aux efforts tranchants un coefficient de majoration égal a 1,25 (majoration de 25%).
T’y = 1,25 x 1.04 = 1.30 t/ml.
T, = 1,25 x 1,53 = 1,91t/ml.

R GTETE E.L.U. E.L.S.
Mx (t.m/ml) | My (t.m/ml) Mx (t.m/ml) My (t.m/ml)
G 0,070 0,070
A(L) 0,092 0,092
Bc 0,563 -0,229 0,516 -0,116
Bt 0,5163 -0,1533 0,4856 -0,0501
Br 0,842 0,310 0,904 0,4784
Mc 120 2,200 0,050 2,210 0,490
D 240 2.3744 0,0534 2.385 0,528

Tableau V11.18 : Récapitulatif des moments fléchissant

Tx au milieu de Ix Ty au milieu de ly
Type de charge Uml) Uml)
G 0.22 0.21
A(L) 0.29 0.28
Bc 5.20 5.14
Bt 3.91 3.71
Br 4.90 4.37
Mc 120 3.55 4.98
D 240 1.30 1.91

Tableau VI11.19: Récapitulatif des efforts tranchants
Remarque :
Les moments en travée : Mt, = 0, 8M,,
Les moments aux appuis : Ma, = —0, 5My
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L9 CD GG E e Mt (tm) | Mag@em) | Mt @em) | Ma, em)
G 0,056 0035 | 0014 20,035
AL) 0.074 0046 | 0020 20,046
Bc ELU. 0.583 0364 | 0237 0.148
5=1,205 ELS. 0,554 0334 | 0120 0,075
Bt ELU. 0,535 0334 | -0.159 0,099
5=1,25 ELS. 0,503 0314 | -0052 0,032
Br ELU. 0.872 0545 | 0321 20,201
5=1,205 ELS. 0,936 0585 | 049 20,309
Mc 120 ELU. 2392 1495 | 0054 20,034
5=1,359 ELS. 2.403 1502 | 0533 20,333
ELU. 1.899 0187 | 0043 0,027
D 240 ELS. 1,908 1192 | 0422 20,264

Tableau V11.20 : Moments fléchissant apres majoration

Type de charge Tx (t/ml) Ty (t/ml)
G 0.22 0.21
A(L) 0.29 0.28
5 Bc (bc =1,1) 7.407 7.322
5= 1,295 Bt (bt = 1) 5.063 4.804
Br 6.345 5.659
Mec 120 (6 = 1,359) 4.824 6.768
D 240 1.30 1.91

Tableau VI11.21 : Récapitulatif des efforts tranchants aprés majoration

Etat ELU ELS
0 1,35G + 1,605 x Max (A, B) G +1,2 x Max (A, B)
() 1,35G + 1,35 x Max (Mc 120, D 240) G + Max (Mc 120, D 240)

Tableau VI11.22 : Combinaisons d'actions

Etats Type | Mty (t.m) | May (t.m) | Mty (t.m) | May (t.m) | Tx(t) Ty (t)

) 1,475 -0,922 0,534 -0,369 12.185 12.035
) 3.305 -2.065 0,092 -0,093 6.809 9.420
) 1.179 -0,737 0,609 -0,406 9.108 8.996
) 2.459 -1.537 0,547 -0,368 5.044 6.978
Tableau VI11.23 : Valeurs des efforts internes aprés combinaison

E.L.U.

E.L.S.
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Etats | Mty (t.m) | May (t.m) | Mty (t.m) | May (t.m)| Tx(t) Ty (t)
E.LU 3.305 -2.065 0.534 -0.369 12.185 12.035
E.L.S 2.459 -1.537 0,609 -0,406 9.108 8.996

Tableau VI1.24 : valeurs des efforts (M et T) a prendre en compte dues a la flexion locale

Résumeé : Dans le sens transversal (sens Lx), le moment fléchissant final sera obtenu en ajoutant
au moment da a la flexion locale, le moment di a la flexion transversale.

Aux appuis : Mays = My + May
En travée : Mty = My + Mty

On a dans la flexion transversale :
My = 2.631t-m/ml My = 1.949t- m/ml
E.L.U _ ; E.L.S _
My = —0.828 t-m/ml My = —0.604 t-m/ml

Mt = 2.631 + 3.305 = 5.936 tm/ml

Donc : E.L.U. : {Ma = —0.828 — 2.065 = —2.893 tm/ml

ELS. : { Mt = 1.949 + 2.459 = 5.254 tm/ml
Ma = —0.604 — 1.537 = —2.141 tm/ml
M (t.m/ml)
Etat Travée Appuis
E.L.U 5.936 2893
ELS 5.254 2141

Tableau V11.25 : Moments fléchissant finaux dans le sens (Ix) de la dalle

Mt = 2.631 + 0.534 = 3.165 tm/ml

Mt = 1.949 + 0.609 = 2.558 tm/ml

E.LS. : {Ma = —0.604 — 0.406 = —1.010 tm/ml

M (t.m/ml)
Etat Travée Appuis
E.L.U. 3.165 -1.197
E.L.S. 2.558 -1.010

Tableau VI11.26 : Moments fléchissant finaux dans le sens (ly) de la dalle
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VI11.3) Vérification da la dalle au poingconnement :

Lorsqu’une charge concentrée importante s’applique sur une dalle, il est nécessaire de vérifier le
phénomeéne au poingonnement.

On considére qu’aucune armature particuliere n’est nécessaire que si la charge concentrée est
éloignée du bord de la dalle, et que la formule suivante soit vérifiée :

f.
Qu < 0,045U, X hy X —
Yo

Qu : Charge de calcul pour 1’état limite de calcul
U.: Périmétre du contour de 1’aire « S » sur laquelle agit la charge dans le plan feuillet moyen.
h,: Epaisseur totale du hourdis
foj: Résistance caractéristique du béton a la compression a 28 jours d’age.
Application :
fg=35Mpa ; hy=20cm ; y,=15
Exemple de calcul pour la charge Bc :

U =U+hy+1,5e, = 0,25 + 0,20 + (1,5 x 0,10) = 0,60m
V' =V+hy+1,5e. =0,25+ 0,20 + (1,5 x 0,10) = 0,60m
U.=2(U +V)=2(060+ 0,60) = 2,40 m

Qu = 1,35G + 1,5Q

Avec :

Qu=2.5x 0.2 +2.2 x 0.07+ 2.2 x 0.03 = 0.72t/ml

Qg = 0,72 t/ml

G=QgxU xV =0,72x0,60%=0,2592t

G = 2,592KN

Q=3t=30KN

Donc on aura :

Qu =1,35x%x2,592 4+ 1,5 x 30 = 48,499 KN
D’autre part :

0,045.Uc.h0.;Lj = 0,045 x 2,40 x 0,2 X f—i x 103 = 504.00 KN
b )
D’ou

f(:' y wpe s
Qu < 0,045. Uc. ho.y—] — vérifiée
b

Charge Um) |[V(m) | U @m)| V'(m) | Uc(m) | Qu (KN) | 0,045 x Uc X hg X fejly,
Bc; Q =3t 0,25 0,25 0,60 0,60 2,40 48.499 504.00
Bc; Q =6t 0,25 0,25 0,60 0,60 2,40 93.499 504.00
Bt; Q =8t 0,6 0,25 0,95 0,6 3.10 125.540 651.00
Br; Q =10t 0,6 0,3 0,95 0,65 3,20 156.002 672.00
Mc 120; Q =55t 1 6,1 1,35 6,45 15,60 | 909.636 3276.00
D 240; Q=120t| 3,2 18,6 3,55 18,95 | 45,00 |2453.888 9450.00

Tableau VI1.27 : Ferraillage de la dalle :

Conclusion :
Pour toutes les charges concentrées appliquées, la dalle est vérifiée au poinconnement.
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V11.4) Ferraillage de I’hourdis :
La dalle sera calculée en flexion simple, la fissuration est considérée comme préjudiciable.

V11.4.1) Dans le sens transversal : (petite portée Ix) :

a) En travée : armatures inférieures
E.LU:

M, = 5.936t.m/ml = 5.936 x 10* N.m/ml
C = max(e, ¢, 1cm)
e = 3cm
¢: Diameétre de I’armature
Onprend: c = 3cm
Donc:d=20—-3=17cm

b =100 cm
f, 400
fe400 - y, = 1,15 > — = —— = 348Mpa = 348 X 10° N/m?
ys 1.15
f.,s = 35 MPa = 35 x 106 N/m?
0,85xfepg _ 08535
foo = 2220 = 28552 = 19,83 MPa
My _ 5.936x10*

Hbu = bd?f,,  100x172x19,83 0,104 < pg = 0,392

=> section simplement armée (SSA) => A’sc = 0 cm?
ug = 0,104 - Abaques — 3 = 0,945
Alors la section d’ Armatures tendus sera :

5.936x10%
u=—"7—=10.62 cm?
0,945%x17X348

E.LS:
- Vérification des contraintes a I’E.L.S :
Avec M = 5.254.10*N/ml
La fissuration étant préjudiciable, nous devons verifier les inégalités suivantes :
Ope < Opc = 0,6fc = 0.6 X35 = 21 MPa
{ost < 65 = min Efe : 1107 - ftzg} — 228.63MPa
n = 1,6(HA) ; fissuration préjudéciable
fiog =0.0 +0.06f 05 = 2.7Mpa

_ 100A, _ 100X10.62 _ K; = 27.94
1= oa = ook~ 0625 {31 = 0,8835
Ogp = —s = 5290107 _ 399 389 Mpa
St ™ AyBid  10.62 X0,8835 X17 .
Oy > 05y => on doit chercher la section d'armature a1'E.L.S
_ Mg 525410%* K, = 22.04
Ha = b.d25s  100.172.228,63 0,00795 - {Bl = 0,865
4
Ag=—2s =520 _ 1563 cm?

T B1.dTst  0,865X17x228,63
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Ost _ 228,63
K, 22,04
Opc < Opec = 21 MPa => vérifiee

O = =10.37 MPa

Pour les armatures tendues A = Max(Ay, As)
Donc: A= Max(10.62 cm?;15.63cm?) => A = 15.63cm?

Soit 5SHA20 = 15.70 cm?

> Vérification de la contrainte de non fragilité du béton (CNF) :

Amin = 02328 .b.d = 0,23 X 22 x 100 X 17 = 2,639 cm?

e
A > A in — condition vérifiée
» Vérification a I’effort tranchant :
T, =32 <min{015*2 ; 4 MPpal
U pd Yb
_12.185%102

L= = 0,7167 < min {0,15£ ;4 Mpa} =3,5MPa => Condition vérifice
100x17 1.5

> Vérification a la contrainte d’adhérence :

Vu N
Tse = m S TSE =2X l‘|JS X ft28 — B.A.E.L (A61,3)

Avec: s = 1,5 (HA) ;
Tee =2X1,5%2,7 =81MPa

12.185x10%

Tse =
0,9%X170%X314.159

= 2.53MPa => 14 < Tse — condition vérifi¢e
» Armatures transversales :
Si le béton est coulé en méme moment (pas de reprise de bétonnage), et la formule suivante est
vérifiée, alors on n’aura pas besoin des armatures transversales :
vV, < 0,07f;ﬁ xd=0,07x2x0,17 =0,2776 MN = 27,76 t
b )

V, =12.185t< 27,76t — Condition vérifiée

b) Aux appuis : armatures supérieurs
E.LU:

M, = —2.893 x 10* N.m/ml

_ My _ 2893x10* _
Hbu = bxd2xfy,  100x172x19,83 0,050 < pg = 0,392

=>S.S.A pp, = 0,050
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=> [(=0974
4
A, = Muf __2893x10t oo o
Bxdxie 0,974 x17x348
E.LS:
Mg = —2.141t.m/ml =2.141 x 10* N.m/ml
{abc < abc
Ost < Ost
_ 100XAu _ 100x5.02 K; = 43.48
PL="pa = Tooxar 0295 - {ﬁl = 0,9145
4
O = —s— =219 _ 97433 MPq

Ay-B1.d  5.02 X0,9145%17
Goe = Min (3f. 5 1100 fzg) = 228,63 MPa
Avecn = 1,6 pour les H. A (fissuration péjudéciable)

Ogt < Ogt => la sectionn'est pas vérifiée
On doit calculer la section des armatures a I’E.L.S
Mg 2141x10* K; = 38.9075
B = b.d2.5s  100x172X228,63 0,00324 - {,81 = 0.90725
4
Ag = My 2.141x10 — 6.07 cm?

B1.d.0s  0.90725X17X228,63

Tt 228,63
= = = 5,876 MPa
K, _ 389075

Ope < Ope = 21 MPa => vérifiee
Donc: A = Max(5.02 cm?;6.07 cm?) => A = 6.07 cm?
Soit : 6HA12 = 6,78 cm?.

Opc =

> Vérification de la contrainte de non fragilité du béton (CNF) :

A = 0,23% .b.d = 0,23 X =% 100 X 17 = 2,6392 cm?

e
A=6,78cm? > A, — condition vérifiée

> Vérification a ’effort tranchant :

Ty = bT—’; < min{O,lS X % ; 4MPa}
2.185x102 . egan
T, = % = 0,716 < 3,5MPa => Condition vérifiée

> Vérification a la contrainte d’adhérence :

Vu -
Tse ZWSTse = zstxftZB - BAEL(A61,3)

Avec: Y, = 1,5 (HA) ; U : le périmetre utile pour 6HA12
e =2x15x%27=81MPa
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12.185x10%

Tgqe =——————=3.52MPa => 1, <Ts — conditionvérifice
0,9%170x226.194

VI1.4.2) Dans le sens longitudinal L,,: (grande portée)

a) En travée : armatures inférieures
E.LU:
M, = 3.165 x 10* N - m/ml
dy =d, — 0,5(®, + D))
®,: diameétre des armatures dans le sens des L,
&,: diamétre des armatures dans le sens L,
On fixe @, = 10 mm
d,=17-05(2+1) =155cm

_ My __ 3165x10* _
Hou = bd2fp,  100%x1552x19,83 0,066 < pg = 0,392

= la section est simplement armée

Uy = 0,066 => B = 0,966

M 3.165x10%
i = = 6.07 cm?
ﬁ-d-.—e 0,966X%X15,5%348
Vs

Ay =

E.LS:
M, = 2.558 x 10* N.m/ml
Ope < 0,6fc28

On doit vérifier : _ . (2
{Ust S O = min (gﬁz ; 110 X/ 'ftzs)

_ 100XAu _ 100x6.07 _ _ K, = 36.868
PL=a T Tooxass - 0392 => {31 = 0,9036
4
O = —s = 29X _ 30,887 MPa

T AuxBixd  6.07 X0,9036X15,5

Oge 2 G =min (2f, ; 110 X {7~ frzg) = 228,63 MPa
= La section n’est pas vérifiée.

On doit augmenter la section d’armature obtenu a ’E.L.U

_ Mg 2558x10* _ K; =31.171
M = @ixoy  100x1552x228,63 0,00465 => {ﬁl = 0,8917
My 2.558x10* _ 2
ApLs = BixdXFss  0,8917x15,5 X228,63 8.095 cm
Oy = 2t = 22293 _ 733 Mpq
K, 31171
EbC:016X35:21 MPa ; chgﬁbc

Donc : les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, on prend les armatures suivantes :
A =max (6.07 cm?,8.095 cm?) = 8.095 ¢m? ; Onadopte :8HA12 = 9.05cm?

» Veérification a la condition de non fragilité (CNF) :

A = 0,23f}ﬁ ‘b-d = 0,232 x 100 X 15,5 = 2,406 cm?

e

Donc: A4 =9.05cm? > A, => laC.N.F estverifiée
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Vérification a ’effort tranchant :

4
ﬂ __12.035x10 — 0,708 MPa

T, = =
U pxd 1000x170

T, = min {0,15 Sezn 4Mpa} = 3,5 MPa

Vb
Donc: 1, < 7, => condition vérifiée

» Vérification a la contrainte d’adhérence :
Tee =2 XY X frg =2X%X1,5%X2,7=81MPa

17 12.035x10%
Tge = L — = 2.86 MPa
0,9xdxY U  0,9x155%x301.59

Avec : ¥ U : périmetre utile pour les8HA12 = 9.05cm?
Donc: 1, <T, => condition vérifiée

b) Aux appuis :
E.LU:
M, = —1.197 x 10* Nm/ml

My 1197 x10*
Hou = 32 = Toox1s,52x19,83

= 0,025

Upy = 0,025 < u, = 0,392 => section simplement armée
Upy = 0,025 => [ =0,9875
My, 1197 x10*

_ _ 2
ApLy = B.d.Gst  0,9875x155X348 2.247 cm

E.LS:
Mg = —1.010 x 10* Nm/ml

_ 100xAu _ 100x2.247 _ _ _ (K; =64.878
PL="pia = Tooxass - 0140 => {ﬁl — 0,9374
4
B L7V _ 336.63 MPa

Ost = JyBrd  2247x0,9374x15,5
Og; = 228,63 MPa < gy = 336.63MPa => la section n’est pas vérifiée a I’E.L.U

On doit calculer la section d’armature a L’E.L.S.

Mg 1010x10* 0.00184 => K, = 54.44
M1 = a2, ~ looxissixzzses . - B, = 0,928
M 1.010x10%
AELS = S_ = = 3071 sz
e B1-d Ot 0,928 xX15,5%228,63

G 228,63
Opc = =
Ky  54.44

Opc = 0,6 X frog =21 MPa > o3, = 4.199 MPa => condition vérifiée
Donc les armatures comprimees ne sont pas nécessaires.
A =max(2.247;3.071) = 3.071cm? ; On adopte : 4HA10 = 3.14cm?

= 4.199 MPa

»  Vérification a la condition de non fragilité (CNF) :
Amin = 023222 d = 0,23 x 22 % 100 X 15,5 = 2,406 cm?

A=314cm? > Appm = 2,63cm? => la CNF est vérifiée
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> Vérification a ’effort tranchant :

v 12.035x10%
L =——"=(0,776 MPa
bxd 1000x155

T, = min{o,15 SO Mpa} = 3,5 MPa

Yb
Donc: 1, < T, (condition Vérifiée)

Ty =

» Vérification a I’adhérence :
Tee =2X Y, X frog =2%X15%x27=81MPa

v 12.035x10%
Tge = L = = 6.86MPa
0,9xdxY U  0,9x155%X125.66

Tse <Tse => condition vérifiée

On vérifie I’inégalité suivante :

v, < 0,07x%xd = 0,07><f—f;><15,5= 25,31t
b )

12.035t < 25,31t => condition vérifiée
Récapitulatif :
Suivant L, :
En travée : 5HA20
Aux appuis :6HA12
Suivant Ly:
En travée : BHA12
Aux appuis : 4HA10

Sens transversal

Sens longitudinal

Nappe inferieure Nappe supérieure Nappe inferieure Nappe supérieure
S5HA20 6HA12 8HA12 4HA10
Tableau.28 : Tableau récapitulatif

"
Nape inferieur Nape superieur
/] / A S A A |
f S ]

f /S]]

f f f J /

1 [1]]]]

J Ij! [/

B [ f /[ / / / / / B
rFr 1 r 11
rrrrrr

7 /[ 8HA12 / [ 4HA 10
5HA 2 6 HA 12

Fig. VII1.15 : vue en plan du ferraillage de la dalle
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Feraillage dans le sens Longitudinal

4 HA 10

6HA12

o S S .
2 2 2 2 0 2 9 @ of°M0

8 HA 12
Coupe A-A
Feraillage dans le sens Transversal
6 HA 20
Tr T T oo
4 8 HA 12
A

Coupe B-B
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Chapitre VIII Etude de la torsion

VI11.1) Etude de la torsion due a I’excentrement :

D’aprés la méthode de GUYON-MASSONNET, les moments de torsion unitaires dans les poutres
et les entretoises sont donneés respectivement par les expressions suivantes :

02w (x,y)

Myx = —ye.f’z;vT(a"y'” S (VIILR)

De ces deux formules, nous pouvons écrire :

02w (x,y)

o — (VII.3)

Mxy — Myx = (yp + ve).

Pour I’emploi pratique de la méthode de GUYOU-MASSONNET, il est avantageux d’exprimer la

différence entre Myy et Myy par la relation suivante :
Mxy — Myx = 2tabP1 cos%X — (VIL3)

Avec ta coefficient de répartition des efforts de torsion.

Puisque les moments de torsion agissent transversalement au tablier, notre pont sera d’une largeur
« 2b » et d’une longueur « L »

Dans la formule précédente, P; dépend du type de chargement, Ta est un coefficient de répartition
de torsion :

— Cas d’une charge uniformément répartie sur toute la longueur « L »

P
P, 47 L (VIIL4)

— Cas d’une charge uniformément répartie sur une longueur 2c.

P1=%Sin%sin% _, (VIIL4) < 2c _;/k 2
INEERRRRRRRRY
A a\

ol .
- -

L

-t
-4

A J

Fig. VIII .1: charge uniformément répartie

— Cas de charges concentreées :

PL=2x ¥K,Pixsin™2  _, (VII5)
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Pi et xi sont respectivement 1’intensité et I’abscisse de la charge considérée.

Y

Fig. VI11.2: charges ponctuelles

Le coefficient de répartition Ta dépend :

La variation de Ta, en fonction de a, peut étre représentée approximativement par la loi simple ci-

apres :

Du parameétre de torsion « o, ».
De I’excentricité de la charge « e ».
De la position active de la poutre.
Du paramétre d’entretoisement « 0 ».

Ta=T; X Va

Avec T; - La valeurde T pour o = 1 (tirée des tables de MASSONET).

Y

Pour le calcul de coefficient Ta des poutres, on interpolera de la méme maniére que lors de calcul de
(\Voir chapitre V).

« Ko ».

VI11.2. calcul du coefficient de répartition to des poutres :

5 y -b -3b /4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,1391| -0,1338| -0,1221 | -0,0881 0 0,0881| 0,1221| 0,1338 | 0,1391
b/4 | -0,0976| -0,1004| -0,1017 | -0,0942| -0,0617| 0,0280| 0,1213| 0,1645| 0,1905
b/2 | -0,0666| -0,0715| -0,0766| -0,0789| -0,0699| -0,0326 | 0,0670| 0,1774 | 0,2486
3b/4 | -0,0464| -0,0509| -0,0560 | -0,0604 | -0,0591| -0,0419| -0,0117| 0,1409 | 0,3035
b -0,0388 | -0,0427| -0,0473 | -0,0514| -0,0511| -0,0383| -0,0038| 0,1072 | 0,3311

Tab. VIIIL.1 : valeurs de t1 pour 6 = 0.60

ey -b -3b /4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/4  3b/4 b
0 -0,1147 | -0,1174| -0,1155 | -0,0907 0 0,0907| 0,1155/ 0,1174 | 0,1147
b/4 -0,0753 | -0,0830| -0,0911 | -0,0931| -0,0699| 0,0225| 0,1183| 0,1521| 0,1672
b/2 | -0,0477 | -0,0551| -0,0642| -0,0732| -0,0739| -0,0459| 0,0563| 0,1693 | 0,2314
3b/4 | -0,0305 | -0,0360| -0,0433 | -0,0519| -0,0578] -0,0508 | -0,0067| 0,1263 | 0,2970
b -0,0241 | -0,0286 | -0,0346 | -0,0418 | -0,0475| -0,0438 | -0,0126| 0,0854 | 0,3325

Tab. VII1.2 valeurs de t1 pour 6 = 0.70
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ey -b -3b /4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,1208| -0,1215| -0,1172| -0,0901 0 0,0901| 0,1172| 0,1215| 0,1208
b/4 | -0,0809| -0,0874| -0,0938| -0,0934| -0,0679| 0,0239| 0,1191| 0,1552 | 0,1730
b/2 | -0,0524| -0,0592| -0,0673 | -0,0746| -0,0729| -0,0426| 0,0590| 0,1713| 0,2357
3b/4 | -0,0345 | -0,0397 | -0,0465| -0,0540| -0,0581| -0,0486 | -0,0080, 0,1299 | 0,2986
b -0,0278 | -0,0321| -0,0378| -0,0442| -0,0484| -0,0424|-0,0104 0,0909 | 0,3322
Tab. VII1.3: valeurs de t1 pour 6 = 0.675
ey -b -3b /4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,1509 | -0,1518| -0,1464| -0,1125 0 0,1125| 0,1464| 0,1518 | 0,1509
b/4 | -0,1010 | -0,1092| -0,1172| -0,1167| -0,0848| 0,0299| 0,1488| 0,1938| 0,2161
b/2 -0,0654 | -0,0739 | -0,0841 | -0,0932| -0,0911| -0,0532| 0,0737| 0,2140 | 0,2944
3b/4 | -0,0431| -0,0496| -0,0581| -0,0674| -0,0726| -0,0607 | -0,0099 0,1622 | 0,3710
b -0,0347 | -0,0401| -0,0472| -0,0552| -0,0605| -0,0530| -0,0129 0,1135| 0,4149
Tab. VIII1.4: valeurs de t, pour 6 = 0.675.
ey -b -3b /4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 B
P1 -0,1176| -0,1234| -0,1269 | -0,1153| -0.0565 | 0,0574| 0,1480] 0,1798 | 0,1944
P2 | -0,0654| -0,0739| -0,0841 | -0,0932| -0,0911| -0,0532 | 0,0737| 0,2140| 0,2944
P3 | -0,0580 -0,0658| -0,0754| -0,0846| -0,0849| -0,0557| 0,0458 0,1967 | 0,3199

Tab. VIIIL5: valeurs de t, pour les poutres Py, Py, Ps.

Les valeurs de trouvées, seront représentées sous forme de graphe « les lignes d’influences » pour
chacune des poutres :

0,25

0,2

0,15

0,1

0,05

-0,05

-0,1

-0,15

,1798

0,1944"

0,148

0,0574

-0,0565

W,H%
. 9

-b

-3b/4

-b/2

b/a

0

b/4

b/2

3b/4

b

——P1

Ligne d’influence de la poutre P1
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0,35

0,3

(0]

0,25

0,2

0,15

0,1

0,05

3d

-b

-3b/4

-b/2

-b/4 0 b/4 b/2

3b/4

b

—— P2

Ligne d’influence de la poutre P2

0,35

(@]

w

O

0,3

0,25

0,2

0,15

—4— P3

-b

-3b/4

-b/2

-b/4 0 b/4 b/2

3b/4

b

Ligne d’influence de la poutre P3

VI111.3 : calcul des moments de torsion

Connaissant la différence des moments de torsion dans les poutres et les entretoises, nous pouvons
calculer des moments par la formule suivante :

Yp
YE+yp

Mxy =

(Mxy — Myx)

— (VIL6)
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E
Mxy = YE\‘,F o (Mxy — Myx) — (VIL7)

Nous remarquons que les moments de torsion dans les poutres et les entretoises sont maximaux

lorsque cos% =1 — x = 0, c'est-a-dire au niveau des poutres de rives.

Les expressions (VI1.6) et (VI1.7) deviennent :

— Yp s
Mxy—Zx‘l?ObexPlxyEerp — (VIL6)

- _ VE 5
Mxy = —2xTuxbxPix Ervp — (VILT)

Mxy —Myx =2. 1,.b.P;

Sachant que :

YE = 555,56 E

vp=36156 E (calculer dans chapitre V)

b=525m

{Mxy = 10.34.ta.P1 }
Myx = —0.16 ta.P1

Determination de Pq:

- Charge permanent G :

P =19.60 t/ml

P, - =2X1990 _ 5497 t/ml
T 3.14

- Surcharge A(l) :

¢ Une voie chargée:
P=3.75x A(l) =3.75 x 0.9535 = 3.576 t/ml

4P _ 4x3.576
Pi——=
T 3.14

= 4.555 t/ml

< Deux voie chargée:
P1=2x4.555=9.110 t/ml

- Surcharge sur les trottoirs) :
% Un trottoir chargée:

P=1.15x0.150 =0.1725 t/ml

p,- 2 2XO1725 220 t/ml

TC 3.14
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++ Deux trottoirs charges:

6t 12t12t | et 12t 12t
P1=2x 2.220 = 0.440 t/ml I I |
e
- Surcharge Bc : }
8,975 |
13.475 !
= 14.975 =
19.475
23.975
25.475
Fig. VII11.3: Surcharge Bc
¢+ Une voie chargée:
P1=2x YK Pixsin=2
L L
Pl = L X [ 6 xsinnx8.975 + 12 XSiTlﬂx 13.475 + 12 xsinnx14.975 + 6 xsinnx19.475
33.4 33.4 33.4 33.4 334
. mx 23975 . Tx25475
12 x sin 2sa T 12 x sin ]
P1 =3.056 t/ml
< Deux voies chargées:
16 16
P1=2x3.056 = 6.112 t/ml l l
- Surcharge Bc : i é A
16.025 . 1,35 ! 16.025 .

v

A

Fig. VI11.4: Surcharge Bc

% Un tandem:

2 . . . Xi
PL=2x YK Pi x sin—=

_ i . m. 16.025 . mw. 17.375
P1= 332~ [ 16 x sin( 234 )+ 16 x sin( 234 )]
P1=1.91t/ml
« Deux tandems:
2c=61m
P1=2x1.91 =3.82t/ml - -

P= 18,033 t/ml
- Surcharge MC120

A d=16.7m

Fig. VIIL.5: Surcharge MC120
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4P . .mxd . TXC
P1=?sm(T)sm ( - )
4 x 18.033 . 3.14 x 16.7 3.14 x 3.05
P1= 12 sm(T)xsm( — )=6.50 t/ml
P1=6.50t/ml
- Surcharge D240
18,6
l | | ‘ l ‘ | ’ IP:12,903tf’mI
2 d=16.7 m
Fig. VII1.6: Surcharge D240
4P . mxdy . TXC
Plz?SlTl(T) Sin ( L )
4x12903 . ,3.14x16.7 . 3.14x9.3
Py 3.14 in( 33.4 )sin ( 33.4 )

pl=16.61t/ml

Calcul du coefficient T, -

1, Sera calculé comme K, ou i, en excentrant les charge une fois vers (- b) et I’autre vers (b)

Type de N° de Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3 La charge
charge voies (- b) (+ b) (- b) (+b) (- b) (+b) P1
G 0,0000 0,0000 | 0,000 | 0,000 0,0001 | 0,0001 24.97
1 voie |-0,0038 0,0899 | -0,0304 | -0,0304 | -0,0273 | 0,0303 4,559
AL) 2 voies | -0.1311 0,0466 | -0,0558 | -0,0558 -0,0509 | 0,0151 8,118
1 trott 0,000 0.188 -0,000 | -0,000 -0,000 | 0,239 0,220
Trott 2 trott | -0.0610 0.0944 | -0,0327 | -0,0327 | -0,0300 0,119 0,440
1 conv -0,000 0,122 -0,0175 | -0,0175 | -0,0200 0,065 3,056
Be 2.conv | -0,0250 0,0675 |-0,0475 | -0,0475 | -0,0387 | 0,0325 6,112
1 tand -0,000 0,0975 |-0,0275 | -0,0275 | -0,0250 | 0,0500 191
Bt 2tand | -0,0387 0,0487 | -0,0575 | -0,0575 | -0,0512 | -0,0250 3.82
Mc 120 -0,0308 0,0787 |-0,0522 | -0,0522 | -0,0422 | 0,0785 6.50
D240 -0,0031 0,0907 | -0,0266 | -0,0266 | -0,0279 | 0,0243 16.61
Tab. VII1.6: Valeurs de ta pour chaque poutre.

Remarque : les moments de torsion des tableaux suivant sont pondérerais en tenant compte de

I’effort dynamique du coefficient bc et b
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Type de N° de Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
charge voies Mxy Mxy Mxy Mxy Mxy Mxy
G -0.000 0.0000 | -0.0066 | 0.0011 | -0.0310 | 0.0050
1 voie -0.179 0.0027 -1.4330 | 0.0221 | -1.2869 | 0.0196
A(L) 2 voies -11.00 0.170 -4.6838 | 0.0724 -4.2725 | 0.0661
1trott | -0.000 0.000 -0.000 | 0.000 -0.000 | 0.0000
Trott 2 trott -0.138 0.0042 -0.1487 | 0.0023 | -0.2364 | 0.0021
1 conv -0.000 0.000 -.5972 | 0.0092 -0.6825 | 0.0105
Be 2 conv -1.706 0.0264 -3.2420 | 0.0501 -2.6414 | 0.0408
1 tand -0.000 0.000 -0.5865 | 0.0090 -0.5332 | 0.0082
Bt 2 tand -1.650 0.0255 -2.4528 | 0.0379 -2.1841 | 0.0034
Mc 120 -2.227 0.0444 -3.7749 | 0.0584 -3.0518 | 0.0472
D240 -0.532 0.0082 -4.5684 | 0.0706 47917 | 00741
Tab. VIII1.7: Moments de torsion pondérés pour I'excentrement " —b " (t.m)
Type de N° de Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
charge voies Mxy Mxy Mxy Mxy Mxy Mxy
G 0,0000 -0,0000 | 0.0066 | -0.0011 | 0.0310 -0.0050
1voie | 4,2378 -0.0655 | 2.0835 | -0.3224 | 1.4283 -0.0221
A(L) 2 voies | 3,9116 -0.0605 1.8535 | -0.0287 1.2674 -0.0161
1trott | 0,4276 -0.0016 0.5914 | -0.0091 0.5436 -0.0084
Trott I > rott | 04294 | -0.0066 | 05914 | -0.0091 | 05414 | -0.0083
1 conv 3,8222 -0.0644 2.7301 | -0.0422 2.2182 -0.0343
Be 2 conv 4.6071 -0.0712 2.7301 | -0.0422 2.2182 -0.0343
ltand | 2.0796 -0.0321 | 1.4375 | -0.0222 | 1.0664 | -0.0165
Bt 2 tand 2.0774 -0.0321 1.4375 | -0.0222 1.0664 -0.0165
Mc 120 5.6914 -0.0880 7.8826 | -0.1219 5.6769 -0.0878
D240 15.577 -0.2410 6.8009 | -0.1033 4.1734 -0.0645

Tab. VIII1.8: Moments de torsion pondérés pour I'excentrement " + b ™ (t.m)

Combinaison

E.L.U

E.L.S

1.35G+1.605 [max (A, B) + tr)

G + 1.2 [max (A, B) +tr)

1.35G + 1.35 max (Mc120, D240)

G + (Mc120, D240)

Tab. VI11.9: Combinaisons d'actions des moments de torsion

Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
Mxy Myx Mxy Myx Mxy Myx
ELU (1) -17.8764 0.18 -7.7561 0.1198 -7.0762 0.1094
(11) -3.0064 0.04 -6.1673 0.0953 -6.4687 0.1000
ELS (1 -13.3380 0.2082 -5.7692 0.0891 -5.2634 0.0814
(11) -2.227 0.0344 -4.5684 0,0706 -4.7917 0,0741

Tab. VIII1.10: Moment de torsion pour I'excentrement " - b ", aprés combinaison (t.m).
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Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
Mxy Myx Mxy Myx Mxy Myx
ELU ) 8.0835 -0.1248 5.3310 -0.5320 4.4326 -0.0685
(1 21.0289 -0.3253 10.6415 | -0.1645 7.6638 -0.1185
ELS ) 5.9579 -0.0920 3.8675 -0.3959 3.2054 -0.0495
(11) 15.577 -0.2410 7.8826 -0,1219 5.6769 -0,0878

Tab. VIII.11: Moment de torsion pour I'excentrement ™ + b ", aprés combinaison (t.m).
VI11.4 : effet de torsion :

Le moment de torsion sera répartir sur I’ame et les semelles des poutres, suivant leurs inertie de

torsion T qui est donnée, pour une section rectangulaire de dimension a et b avec (b > a), par la
formule suivante :

t=k.b.a°

La valeur de k dépend du rapport R = 2 et est donnée par la formule empirique suivantes :

—1_ 0.168 _0.13.R
K= 2 (0.051+ - ).e

Remarque : la partir de 1’ourdis associée a la poutre est prise en compte dans le calcule de I’inertie
de torsion t.

Pour des raisons de simplification, deux corrections sont apportées :

- L’ame de la outre est calculé pour une hauteur double de la hauteur réelle ;

- Pour le hourdis, la valeur a retenir ne représente que la moitié de celle donnée par la formule
précédente.

—

‘1 [
Ea]

R

3 32.5
3
35 ]
110

20

10§ |10
[

=]

150
114
)]

175

13

K

Fig. VI11.3: Section de torsion (poutre + 1’hourdis)
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VI11.5 : Calcul de I’inertie de torsion :

a(m) b (m) R K tx10" (m?
0.20 1.75 8.75 0.3108 43.51
0.10 1.10 11.00 0.3175 3.49
3x2 0.06 0.35 5.83 0.2959 0.22
4 x2 0.06 0.10 1.67 0.2113 0.0046
5x2 0.10 0.10 1.00 0.1410 0.141
6 0.20 3.00 15 0.3149 324.48
X2 0.15 0.20 1.33 0.1842 1.24
8 0.15 0.50 3.33 0.2675 451
p 377.60

Tab. VIII.12: Calcul de T
T ame = 324.48 x 107,,*
T total =377,60 .20

Tame _ 324.48 — 0.8593

T total 377.60

Donc I’ame reprend 85.93% du moment de torsion appliqué sur la poutre.

ETAT M .poutre (t.m) M ame (t.m)
E.LU 21.0289 18.0701
E.L.S 15.577 13.3853

Tableau-13 : Moment de torsion max dans la poutre et la part revenant a I’ame.

VI11.6 : calcul des contraintes tangentielles de torsion :

La contrainte tangentielle de torsion dans une section rectangulaire de coté a et b (a < b) est
maximal au milieu du grand cote b, sa valeur est donné par :

Mt 1 R—1
T ame = = 'R .[4.48— 1.81.@]

_ o))
a-—anet';

Avec : @ = 6.7 cm diamétre exterieur des gains

6.

a=20—77= 16.65 cm

Ona:b=175cm

R=2=25 _1051
a 16.65

118



Chapitre VIII Etude de la torsion

Mt 1 10.51 -1
~ (0.1665)3 "10.51 [4.48 - 1.81 ',/2+(10.51)2]

—> T ame :0.0588Mt

T ame

Donc:

E.LU — tame = 0.0588 x 18.0701 = 1.062 MPa
E.L.S — tame = 0.0588 x 13.3853 = 0.788 MPa

NB : les contraintes tangentielles revenant aux membrures supérieur et inferieur sont négligées par
rapport a celle de | &me.
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Chapitre 1X Etude des entretoises d’about

IX.1 : Définition et rdle de I’entretoise d’about :

Notre pont comporte des entretoises d’about en béton armé coulées sur place. Elles ont pour
but d’assurer un encastrement a la torsion des poutres. La suppression de ces entretoises rend
nécessaire la prévision de dispositifs spéciaux pour la mise sur vérin de 1’ouvrage en vue
d’un éventuel changement des appareils d’appuis. Des amorces d’entretoises sont prévues,
elles sont coulées en méme temps que les poutres. Ces amorces permettent d’accrocher le
coffrage sans difficulté et facilitent le bétonnage.

Entretoise d'about

¥—‘ Poutre //

175
80
140

|
i

30 I?I 7o //

Fig. IX.1: Surface d’influence de I’entretoise

35

DALLE BITUME

ENTRETOISE

| I

| |

Fig. 1X.2: Surface d’influence de I’entretoise

IX-2 : Calcul des efforts internes (M et T) dans I’entretoise :

e Charge permanente : I’entretoise d’about est soumise a :
-Son poids propre.
-Le poids de I’hourdis.
-Le poids de revétement bitumineux et de 1’étanchéite.
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e Poids de propre (entretoise + Amorce) :

P=2x0.258+1.125=1.641t

p=1"_1172t/ml
1.40

2- Poids de I’hourdis :

Surface impacte :

1.40

S =(0.30x0.30) + (0.80x0.30) + (1.40x0.30) + (0.70 X T) = 1.240 m®

p= 1.240x2.5x0.20 = 0.44 t/ml

1.4

3- Poids du coffrage perdus : on prend la valeur de 10Kg/m?

p= =222 = 0.0088 t/ml

4- Poids de revétement bitumineux :

p= 1.24x2.2x0.08 = 0.1558 t/ml

1.4

5- Poids de la chape d’étanchéité :

p= 1.24—X21.24X 0.014 = 0.027 t/ml

La charge permanente revenant a I’entretoise est :
P=1.172+0.44 + 0.0088 + 0.1558 + 0.027 = 1.8 t/ml

P=18t/ml q=18tml

- Moment fléchissant :

1 ] ¥ ¥ ] 1)

2 2
Mo= & = 18%140° _  441t/m]
8 8 | 1.40m

i

L

Fig. 1X.3: calcul de Moment fléchissant

Les entretoises sont supposé semi-encastrées dans les poutres du pont, donc on aura :

{ Mt = 0.8 MO = 0.8 x 0.441 = 0.3528 t/ml }
Mt = —0.5M0 = —0.5x0.441 = —0.2205 t/ml

- Effort tranchant :

T = gxl _ 1.8x1.4: 1.26 t
2 2
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e ChargeBc:

Deux roues de 6 tonnes de deux camions roulant cote a cote sur I’entretoise nous donnent la
position la plus défavorable.

- Moment fléchissant : (théoréeme de BARRES)

P'_=6t

~
%

Fig. IX.4: ligne d’influence de moment

YM/P1 =0
0.5p2+XR=0 _ -05P2 _
{R=P1+P2=12}_’X_ R~ 025m
X1=220_09% _ 4575
2 2

X2 = 1.40 — (0.575 + 0.5) = 0.325 m

y1 =22 297550828 _ 0338 m
Y2 = 0.338x0.825 —0.199 m
1.40

Mmax =), PiYi — Mmax =6 (0.199 + 0.338) = 3.223 t/ml
Donc :

{ Mt = 0.8xMmax — Mt=0.8x3.223 =2.578tm }
Mt=—05xMmax -» Mt=-05x3.223 =—-1.611tm

- effort tranchant :

Fig. IX.5: ligne d’influence de T.
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Y]_:l

Y, =229 _ 0.643

1.40

Tmax =X PiYi — Trax =6 (1 +0.643) =9.858 t

e Charge Bt
a) moment fléchissant

On est en présence de deux roues de 8t chacune
X Mg=X Mg
8(26) =8(1—28) - 6=0.25

|
R
|
!
P,=8t 5 ! P,=8t
-I—Irl—l-
i l
‘ : A
0.45m ¥ 0!5m . 045m
- > L — >
0.45m I 0.95m

Fig. IX.6: ligne d’influence de M
P1=P2=28t
X;==2— 0.25=045m

axb _ 0.45x0.95

=0.305m
1 1.40

Yo=

Mmax =) PiYi — Mmax = 8 (0.305) = 2.440 t/ml

{ Mt = 0.8xMmax — Mt=0.8x2.440 = 1952t m }
Mt=—-—05xMmax -» Mt=-05x2440=—-1.22tm

Py Ps

b) effort tranchant : ' i | )
Y % A,
Y. =1m = 1.40 -
v, CO:
Yz: 1)1(2'4 — 0_2857 \/
Tmax = 8 (1 +0.2857) = 10.28 t Fig. IX.7: ligne d’influence de T
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e Systeme Mc 120:
a) Moment fléchissant :

La regle du fascicule 61 titre II, 9.31 n’est pas vérifiée alors on déduit qu’on ne peut placer
qu’une seule chenille entre deux poutre principales

\V

r
'
im ' S~ 1,40
' s = = =
'
'
'

T Entretoise

30 30 70
—— rt—r———>

Fig. 1X.8: surface d’influence d’une chenille sur I’entretoise d’about.

Surface d’influence :

S=(1x 1.30) — [(0.5 x 0.70) + (0.3)*] = 0.86 m?

$Liiddiddld
La charge d’une seule chenille par métre carré est : 0 .40 0
p= - =9.0164t/m’ 070 - < 2,

Donc la charge qui revient a I’entretoise est :

P=9.0164x 0.86 = 7.75 t/ml

2
lc=2-=035m Fig. 1X.9: Ligne d’influence de M (Mc120)
I1 — 12 — Ic1>.(4(()).2 — 0.3(;5.;(00.2 =0.10m

Q=2x(+ Il)x‘)zi‘=2x(0.35+0.1)x07'5 => 0 =0225m

My =7.75x0.225 = 1.743 t.m

{ Mt = 0.8x1.743 = 1.39t.m } illlilllillu

Ma=-05x1.743 = —0.87tm

b) effort tranchant :

Q=%XLCX(1—12'—i)

_ 130

»>0=2y1x(1- ——)=0596m’ Fig. 1X.10: Ligne d’influence de T (Mc120)

1.40 2x1,40
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Q = 0.596 m?

D’ou :

Tax = 0.596 x 7.75 = 4.619t
Surcharge D240 :

a) Moment fléchissant :

6 = —=2_ = 4705 t/m?
18.6 x 3.2

Donc la charge qui renvient a 1’entretoises est :

P=4705x1.24 =5.83t/ml

2
0=2"x140x (1— 140
1.40 2x1,40

) = 0.245 m?2
D’ou:
My = 5.83x0.245 = 1.428t.m

M =0.8x1428 =1.142t.m }

Donc : {Ma = —05x1428 = —0.714 t. m

b) effort tranchant :

Etude des entretoises d’about

yedbeddidid
AN

0. 70

Iy
, s

0. 70

P
-l

)

Fig. IX.11: Ligne d’influence de M (D240)

T = q;l _ 583x140 _ 4.081 t/m?
Coefficients
charge 5 be, bt Mt (t.m) Ma (t.m) T (1)
G 1 0.3528 -0.2205 1.26
Bc 1.080 1.1 3.062 -1.913 11.71
Bt 1.080 1 2.108 -1.317 11.10
Mc 120 1.076 1 1.495 -0.936 497
D240 1 1.142 -0.714 4.081
Tab. IX.1: Moment et effort tranchant
Combination E.L.U E.LS
) 1.35G + 1.605 Max [Bt, Bc] G + 1.2 Max [Bt, Bc]
(11) 1.35G + 1.35 Max [Mc120,D240] G + Max [Mc120,D240]
Tab. 1X.2: Combinaison des efforts internes :
Etat Mt (t.m) Ma (t.m) T (t)
E.LU | 5.390 3.368 20.49
11 2.494 1.561 8.410
E.LS | 4.027 2.516 15.312
11 1.847 1.156 6.230

Tab. 1X.3: Moment et effort tranchant aprés combinaison
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IX-3 : Ferraillage de I’entretoise :
- Ferraillage longitudinale :

Soit a calculé une section rectangulaire de 0.3 m de largeur et de 1.40m de langueur, soumis a la
flexion simple.

Acier FeE400 4 4
Béton fc28 = 35 MPa
c=4cm : L4m

0,04m t

fc2s =35 MPa 0,30m v

- -
- -

¥b = 1.5 (situation durable).

Ope = %xsfm = 19.83 MPa Fig. IX.12: Ferraillage longitudinale

- ELU:

M, = 5390 t.m = 53.90 KN.m

Mg  53.90x10%

ub - B.dz.abc - 30 x 1362 x 19.83 = 000489

u, =0.00489 <, =0392 =—————— Donc la section est simplement armée.

u, = 0.00489 ———> B =0.9975

= 1.141 cm?

A = Mo _ 53.90 x 103
U™ Bdos  09975x 136 x 348

- E.LS:
Les fissurations sont préjudiciables (¢1éments exposés aux intempéries,....), alors on doit vérifier :

0y < 0.6 f2g = 21 MPa

[ =min{23i ; 1104/n X ftzs}—> Avec :n =1.6 pour HA
05t = 228.63 MPa

M; (sery = 4.027 t.m = 40.27 KN.m

_100.Ay _ 100x1.141 _ . B = 09715
PL="pd T 30x136 0.027 { K = 1605 }
3
O = tlen ___M0TXI0___ _ 96717 MPq
Bi1.d. Ay ~ 0.9715x136x 1.141
Ost = 0g¢ —» |l faudra referailler la section a L’E.L.S.
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_ Misery 40.27 x103 _
Hy = b.d?Gs  30x1362x228.63 0.00031
= 0.969
— 000031 — [P
! {K — 1463 J
3
Aser — Mt(ser) — 40.27 x10 _ 134 sz

B1.d.Cgt 0.969 x 136 x 228.63
oy = K715 = — .228.63 = 1.562 MPa
op = 1.562 MPa < o0y, = 21 MPa
Afingl = Aser = 1.34 cm?
On adoptera une section supérieur & A,in

Vérification de la condition de non fragilité de béton :

Amin=0.23x%xbxd=0.23x%x30x136=6.33cm2

Soit : A = 6.33 cm?
On va adopter une section d’armature de 6.78 cm? soit 6T12
Effort tranchant :

1) Contrainte tangentielle :

Vay 204.9 x103
Ty = = —

~ bd  300x1360 0.502 MPa

7, =min{0.15.%2% ;4 MPa} = 3.5 MPa
T, < T, ————== (Condition Vérifié), donc le cisaillement est négligeable

1) Vérification de la contrainte d’adhérence : avec ¥; = 1.5

?Ser = 2 ."IUS 'ft28 = 810 MPa

- _ Vu x Ai
Ser  09xdxUix A

Avec :
U =mn.¢p=m.14 =439 cm — périmetre utile.
A; = 1.13 cm? — section d une barre

A = 6.78 cm? — section totale

204.9x 103 x1.13
Tser = — = 0.634 MPa
0.9 x 136 x 4.396 x 6.78 x 10
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Tser = 0.634 MPa < T4, = 8.1 MPa ————= la condition est vérifice
- Ferraillage transversales :

b Smin{%; o, ;i—‘(’)}

Avec :

h : Hauteur de I’entretoise h = 140 cm

b, : Largeur de I’ame by = 30 cm ;

¢, : Diamétre des armatures tangentielles ¢; = 1.34 cm

¢, <min{4;1.34; 3} =134cm

On choisira ¢, =1cm

Soit un cadre de T10 pour assurer la bonne liaison des (6) barre longitudinales
Ay = 4H10 = 3.14 cm?

Espacement minimal :

Sy <min{0.9d ;40 cm} = 40 cm

0,8.4¢ . f, 0,8 x3.14 x 400
S = Lo = =66.71 cm
b.t 30x 0,502

Remarque : entre I’amorce et I’entretoise, il y aura reprise de bétonnage.

At . fo _ 3.14x 400
Stz < =
0.4b 0.4 x 30

= 104.66 cm

S; < min{40;66.71;104.66 } = 40 cm
On prendra S; = 35cm
Armature de peau :

D’ apres le B.AE.L, les armatures de peau sont reparties et disposés paralléelement a la fibre
moyenne et ce dans le cas des poutres de grande hauteur, mais le B.A.E.L ne définissent pas a
partir de quelle hauteur on peut considére une poutre « pour de grande hauteur » on admet que cela
est verifier si :

D’apres Pierre CHARON :

fe
Hame—poutre = 2X (80 - 1_0)

400
Hame—poutre =2X (80 - 1_0) = 80 cm

Dans ce cas il sera préférable d’ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la
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Chapitre 1X Etude des entretoises d’about

poutre appelée armature de peau, en raison d’un risque d’apparition de fissures dans la zone du
béton tendu.

D’aprés le BEAL 91 (Art B-6-6-2), les armatures de peau des parements exposés aux
intempéries et ou condensation pour le cas de fissuration préjudiciable sont au moins égales & 1cm?

par métre de paroi.

A > 3 cm?/ml

Pour éviter ce genre de probleme, on recommandera de placer 1HA10 tous les 25cm.

Ferraillage de I’entretoise d’about

6T12
AT1I0—£Z 7
s v
7z \& \ 7
s S
o 7
o o
77 | | 7
7% | | 7
P S
/%/. ‘ ‘ %/
11T\
/f/ . . /7//:
Lo | | v
s 7
7 - 6T12
L A
7777 77
g A

Fig. IX.13: Coupe de ferraillage de I’entretoise d’about
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6T10

o8 /' | T10 (e = 25)
b\‘ 3

T10

6T10

Fig. 1X.14: Plan de ferraillage de I’entretoise d’about
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Chapitre X Etude de la précontrainte et les pertes de tension

Qu’est ce que c’est << La précontrainte>> ?

La précontrainte est un traitement mécanique qui consiste a produire dans un matériau, avant sa
mise en service, des contraintes contraire a celles qui seront produites par les charges extérieurs.
Une piéce ou construction précontrainte est donc soumise a un systéme permanent d’effort intérieur
crées artificiellement dans le but de contrebalancer ceux produits par les charges extérieures.

Dans le cas du béton, qui résiste bien a la compression et mal a la traction, la précontrainte
consiste a créer des contraintes de compressions permanentes de sorte que les charges extérieures
qui, dans le cas du béton armé font naitre des tractions, ans le cas du béton précontraint ne
provoquent qu’une décompression du béton (ou a la limite, des contraintes de traction faibles,
jugées admissibles).

Le béton précontraint est une invention frangaise de I’ingénieur frangais Eugene FREYSSINET
(1928), c’est donc un matériau jeune. Il n’est employé couramment que depuis une cinquantaine
d’années environ (avec D’apparition des aciers de haute limite élastique) bien que I'idée de
précontrainte soit tres ancienne et est utilisée sous des formes diverses.

Pour assurer I’intégrité du béton, c'est-a-dire, éviter ’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 IlI.

Définition des classes de vérification :

Selon I’ouvrage de : La précontrainte (chapitre 09 §9-4.1.1.), qui a résumé grossiérement 1’article
1.3des regles BPEL ; on peut donc diviser les pieces de construction en béton précontraint en trois
classes :

1- Classe | : 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 circulaires ou autres enceinte étanche.
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 intempéries.

3- Classe Il : 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 ouvrage de pont n’est pas soumis a une atmosphére agressive, uniquement aux intempéries
(neige, pluie et humidité dues : a la végétation de la forée de TAKHOUKHT et au barrage
TAKSEBT, ..); alors calculons 1’ouvrage en classe I1.
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Chapitre X Etude de la précontrainte et les pertes de tension

Contraintes limites réglementaires pour la classe 11 :
Selon ’ouvrage de : La précontrainte (chapitre 09 §9-4.1.2.), 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 (en section
d’enrobage
X.1) Dimensionnement de la précontrainte :
L’étude de la précontrainte se fera pour la poutre la plus sollicitée (P, chapitre V1) dans la section
la plus dangereuse est a 0,51.

X.1.1 : Précontrainte minimale :

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

Il faudra trouver une valeur de la précontrainte dite précontrainte minimale « Pmin » qui doit étre respectée a
tout instant de la vie de I’ouvrage, elle est donnée par la formule :

Pmin =sup (Py, Pn)
Avec :
Pl : Précontrainte calculée dans le cas ou la section est supposée sous critique.
PII : Précontrainte calculée dans le cas ou la section est supposée sur critique.

L’étude de précontrainte se fera pour la poutre « P,», et dans la section médiane (poutre et section
lus sollicité).

e Les moments développés dans la section médiane a ’E.L.S sont :
Mmax = 751.95 t.m (calculé sous la combinaison Il de I'E. L.S.)

Mmin = 455.52 t.m (calculé sous G uniquement)

AM = Mmax — Mmin = 751.95 - 455.52 = 296.43 t.m

AM =296.43 t.m

B (cm?) Ig (cm?) V(em) | V'(cm) | p(%) | h(cm) | r?2(cm2)

Poutre seule 5301 19496206,55 | 81,57 | 93,43 48 175 3677,83

Poutre + hourdis 8626 35701458,28 | 68,52 | 126,48 47 195 4138,81

TAB. X.1 : Caracteristiques de la section nette (intermédiaire).

- Les contraintes limites :
La contrainte de traction du béton est :

0y = —fiog = 0.6 + 0.06fc,3 = —2,7 MPa (dans la section d’enrobage).
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oy = —1,5f,53 = —4,05 MPa (hors de la section d’enrobage).

- En section sous critique :

AM B — ., —
b=ty (vooq+vi-oy)
Avec :

Mmax+p-V-BGy
e():p'V— max P ti

P

- En section sur critique :

P, = Mpax+p B-V-Gyi
11—

p-v+v'—d’
eo = —(V' —d) ; onadmetd = 11 cm (enrobage)

- Application :

AM | B — o, —
P="5t5 (voq+vi-op)

Ot = O et (v+v’)=h

296.43x10% = 5301

PI - 0,48x175 + 175 X 175 X (_27 X 10_1) = 209766KN
P = 2097.66KN
B-V-G.: 3 (o man—1
PH — Mmax+p'B'V:Gy — 751.95x10 +O,4-8X5301X81,57( 2,7-10 ) _ 572372 KN

p-v+v/—d’ 0,48x81,57+93,43—-11

P, = 2097.66KN < P;; = 5723.72 KN => la section est sur critique, le fuseau de passage du
cable a une de ses frontiéres qui coupe la zone d’enrobage, donc I’effort de précontrainte
économique Pin’est plus suffisant.

Donc :

Pmin = Pmin = sup (P, Pyy) = sup (2097.66KN, 5723.72 KN) = 5723.72 KN
Pmin = 5723.72KN
Alors I’excentricité ey :
go=-(V’'—d’)=-(93,43-11) =-82.43 cm.
X.1.2 : Calcul du nombre de cébles :

Les cébles d'about doivent étre tirés a 100% de Py avant le coulage de la dalle. On a estimé les
pertes de précontrainte a 32% :
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Chapitre X Etude de la précontrainte et les pertes de tension

P.,=068xP, => P,=-_mn_53272 _gs1773KN

0,68 0.68

Le nombre de cable est déterminé comme suit:

On choisit comme armatures de précontrainte, les cables 7T15 de type FREYSSINET (classe 1770):

- Diamétre normal du cable = 15,7 cm.

- Diametre extérieur de la gaine = 6,7 cm.

- Section nominal du cable = 139 x 7 = 973mm2,

- forg =1 770 MPa.

- fpeg = 1 583 MPa.

- E = 1,9 x 10° MPa (Module d’élasticité de I’acier).

0,8fprg = 0,8 X 1770 = 1426 MPa

Op, = min{ => op, = 1424,7 MPa
0,9f,eg = 0,9 X 1583 = 1424,7 MPa

Py; = 0p, *A=1424,7x973 x 107% = 1 386.23 KN

Le nombre de céblesest: n = Po _ 841723 _ 6.07 soitn =6 cables de 7T15.
Pp;  1386.23

=> P, = 6 X 1386.23 = 8317.38KN

X.1.3 : Vérification des sections :

P PegV n Mpin'V
S I I
P Peg'Vi  Mpin'V/ —

- — < 0.
S I I - da

P-eg’V M 'V —

eIO + mIax <o

Peg Vi MpaxV? > Eti
I I

+

Z GtS Ccs

P
S
P
S

O.i; Ocs . Contraintes admissibles de compression respectivement sur la fibre inf. et sup.

O ; O . Contraintes admissible de traction respectivement sur la fibre sup. et inf.
- Vérification des contraintes a la mise en tension :

En construction, la mise en tension se fait au 14°™ jour (50%).

- Contrainte limite :

- Encompression :

— xf i fe = MP
4,76+0,83 j 28 i fcog =35MPa

Eci = ECS = O,6fc14 = 0,6 fc] =

Ge = 0.5 = 17.948 MPa

- En traction :

133



Chapitre X Etude de la précontrainte et les pertes de tension

_ 0y = —1,5f4, = —1.5x2,292 = —3,438 MPa hors de la section d'enrobage
oy =

0y = —fue = —2,292 MPa  dans la section d'enrobage
_ 14
Avec : fc14- = fCi = m X 35 = 29.91 MPa

ft14 = 0,6 + 0,06fc14 = 2,395 MPa
P=0,94Pnin = 0,94 x 8317.38 =7818.33 KN.

- Vérification des contraintes en fibre supérieure :

P P-eg'V Mnin'V
Gts — _+ _O+ min

S A 1 > 0,s = —3,438 MPa — A la fibre supérieure

-(V’ —d’)=-(93,43— 11) = - 82.43 cm

A la mis e en tension la poutre n’est soumise qu’a son poids propre g =1.6247 t/ml (Chapitre 1V)

qL? _ 1.6247 x33.42

Muin = Mg = 2= = 225% = 976,556 t.m = 2265.56 KN.m
2
O = o233 4 781833 BBV BT 4 9965.56 X0 — 2738 — _2 73 MPa
53 19496206,55 19496206,55 cm

o = —2.73 MPa > G, = —3,438MPa => Condition Vérifiée.

- Vérification des contraintes en fibre inférieur :

0y =2— 200V MumnV G = 16,92 MPa. —> A la fibre inférieure
a s I I ¢
— 2
o =283 781833 LRA XBA_ 596556 —2 X0 _ 3 4775 — 34,77 MPa
5301 19496206,55 19496206,55 cm

6. = 34.77 MPa< o, =16,92MPa => Condition non vérifiée.

On ne peut pas disposer tous les cables a I’about, la mise en tension se fera donc en deux
familles.

X.1.4 : Détermination du nombre de cables a ’about :

P  PeygV . Mpyin'V
Ops = =+ ——+ 20 >3, = —3,43 MPa
ts T g I I
P-eg:'Vi Mpin'V/
I I

Gej = g— <G = 16,92 MPa.

P=0,94Pi, = 0,94x 1386.23 n (n: nombre de cables).

Grs = 0,94x 1386.23 n 0,94x 1386.23 n+(—82.43 )-(81,57) + 226556 81, 57102 _3 438 MPa
5301 19496206,55 19496206,55 —
6t = (0,245 -n — 0,449n + 0,947) - 10 > —3,438 MPa => n <632 - (1)
_0,94x1386.23 n _ 0,94x 1386.23 n'(—82.43 )-(93.43) _ 93.43.102
Ots = 5301 19496206,55 226556 19496206,55
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Chapitre X Etude de la précontrainte et les pertes de tension

o¢ =(0,245'n+0,514-n—1.085)-10 < 16,92 MPa => n<3,66 -- (2)
D’apres (2), on constate que 1’on ne peut disposer que de trois cables a 1’about.
Conclusion :

La mise en tension se fera en deux familles de cébles, trois cables a 1’about et trois cables a
I’extrados.

X.2 : Tracé des cables :

X. 2.1 : Positionnement :

On dispose de trois cables a 1’about et trois cables a 1’extrados.

X.2.2 : Principe :

On introduit une force de précontrainte « N » avec une certaine excentricité « e » en vu de créer
un équilibre entre le moment du a la précontrainte et les moments extérieurs, ces derniers sont
maximums et positifs au droit de la section médiane de la poutre et vont en s’annulant vers les
appuis. La meilleure solution pour contrebalancer les moments extérieurs est de faire en sorte que le
moment dd a la précontrainte soit maximum et négatif dans la section médiane et, diminue en allant
vers les appuis.

e Les cables de la 1%¢ famille sont réguliérement espacés sur la section d’about, de maniére a
réaliser une précontrainte aussi centrée que possible, et a réduire les efforts de diffusion de la
précontrainte. L’angle de relevage des cables de la 1% famille est compris entre 2° et 20°.

e Les cables de la 2°™ famille sont ancrés dans des encoches situées en fibre supérieure des
poutres. L’angle de relevage est important (25° environ), ce qui assure une bonne réduction d’effort
tranchant tout en limitant la dimension longitudinale des encoches. Ces cables sont ancrés entre
I’about et le quart ou le tiers de la portée de la poutre.

Cable d’about :

Fig. X.1 : Tracé d’un cable

E : point du début de relevage.

t : Hauteur du point C par rapport a la fibre inférieure.
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Chapitre X Etude de la précontrainte et les pertes de tension

EG : trongon parabolique d’équation y = a - x2

GC : trongon rectiligne pour permettre une transmission convenable d’effort entre ’appareil
d’ancrage et le cable.

La pente du trongon rectiligne GC doit étre égale a la dérivée dey = a - x? pour x =dc

R _ A _ _ tgo
Donc:y'(dc) = 2-a- dc = tga = a=_"

GC=a-dc®=t-d —GC-sina

A=GC-cosa => GC=-—2 => GC-sina=A-tgu
cosa

=>a-di*=t—d —A-tga © ,:_idac-dcz =t—d —A-tgo
2 , )
=>dc =~ (t-d'-A tga)
A: est choisi de maniére a limiter la courbure de la gaine, soit = 1m.

dc = é(t —tgo-d')

- Cable émergeant (extrados) :

Fig. X.2 : Tracé du cable émergeant

EG : trongon parabolique d’équationy = a - x?

Pour d {Yza'dcz --— D
X = - , ,
= e y=v-d —-- (2
Y(dC) =2:-2-dc = tga = azzt.ido:: _____ (3)
On remplace (3) dans (1) :
__tgadc? 2y
T 24dc = dc = tga (4)
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On remplace (2) dans (4) :  dc = 2= (5)

tga
X.2.3 : Application au projet :

- Cables d’about (aux appuis) :
Les cébles seront disposés de facon a faire coincider la résultante des forces de la précontrainte
avec le centre de gravité de la section d’about.
Nous avons une seule file d’ancrage a I’about : trois cables disposés verticalement.
La force a I’ancrage lors de la mise en tension vaut 1486,4 KN.
L’enrobage minimal est pris égale : ¢ = 10 cm.
Compte tenu de la disposition :

Pi+ P+ P3=R P1=P2=P3=P
YM/tibreint =RV =P1-d+P2-(@ +d)+P3-(2a" +d)
v’=a +d

a'=v’—d=93,43-25=68,43 cm.
v—a =8157-68,43=13.13cm >c=10cm.
La disposition a adopter est données comme suit :

. A
R L__________———____\\ ‘?f;ﬁ‘ //-~———————-~____J X 13.14
a' 68.43
X 7 X
3 68.43
! U X
dmin E 25,00
Y : A\ 4
50

& 3
< >

Fig. X.3 : disposition des cables

On prend comme angle de relevage : 01 =4°  ; o02=12° ; o3=15°
Exemple de calcul :
Cable d’about

dc = t;—a (t —tga- d') =dc = tg% (0.25 —tg4- 0.11) =2.004m

=80 - 8% 0017
2:dc  2x2.004 '

Céble émergeant (extrados) :

dc = = (v'- d') =dc = —— (93.43 — 17.7) =324.80cm = 3.248m
tga tg25
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Chapitre X Etude de la précontrainte et les pertes de tension
=8 = £ 072
2:dc  2x3.248

La disposition des cables est illustrée dans le tableau suivant :

N° céble a(°) tg o t(m) d’ (m) dc (m) a
Lére 1 4 0.0699 0.2500 0.11 2.004 0.017
famille 2 12 0.2125 0.9343 0.11 5.756 0.018
3 17 0.3057 1.6186 0.11 7.869 0.019
2eme 4 25 0.4663 1.75 0.177 3.248 0.072
famille 2 25 0.4663 1.75 0.177 3.248 0.072
6 25 0.4663 1.75 0.177 3.248 0.072
TAB .X.2: Paramétres de calcul de la 1ere et 2eme famille de cables
Pour la 2°™ famille: b = — = 837 = 175cm = 1.75m
tga  tg25
X.2.4 : Tracé des cables :
Cible N°1 47~
"'-n.__‘_-
'l-._,_____.___
< 1,00 2.004 13.696
1200
Cablen= \\
- 1,00 5.756 » 9.944
1?“{ e
Céble N°3 \\
< 1,00 7.869 F.831
':.-:-:-:-.-::.-:-:-:-:-:-.-::::-:-::.ig-:-::.-:-:-:-.-:-:-::.-:-:-:-.-::.-:-:-::.-:-:-:-.-::.-:-:-::.-:-.-::.-:-:-::.-:-:-:-.-::.-:-:-::.-:-:-:-.-:-z-::.-:-:-:-.-::.-:-:-::.-:-:-:-.-::.-:-:-::.-:-z-::.-:-:-::.-:-:-:-.-:{
Cable N°4 Ki‘“‘ ““““““
3.0 1.75 3,248 8.702
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S e R T kb kb ok kb o kb S A |
i
Cible N°5 25 !
|
i
1
1
|
]
5.0 1.75 3.248 65702 :
e N e e o b ke o A R |
f
1
1
Cible N°6 25 !
]
]
1
i
|
]
7.0 1.75 3.248 4. 702

Fig. X.3 : Tracé des cables

- Longueur totale du cable :
L= L+ L¢+ Lg

Avec :

L,: Longueur du trongon rectiligne.
L.: Longueur du trongon parabolique.
L4: Longueur du trongon droit.

Le=—[n(2-a-dc+{T+ 2 a-d)?) +2-a-dey/1+ 272" do)?]

0.5+4 pour les cables de 1°"¢ famille
Lr — Ccosx ,
osx bour les cables de 2™¢€ famille

Ld = di
Exemple de calcul :

O5+A _ 05+1 _ 4 (4 pour les cables de 1°"¢ famille

L. = cosa cos4
r .
A~ 175 — 1931 pour les cables de 2°™¢€ famille
cosa cos25

1
LC =
4x0.017

[ln (2x0.017x2.004 +/1+ (2x0.017x2.004)2 ) +2-a-de/1+ (2x0.017x2.004)2] =2.01

N° Céables Lr (m) Lc (m) Ld (m) Lt Ltx2
1 1.504 2.01 13.696 17.21 34.42
2 1.533 5.79 9.944 17.27 34.54
3 1.568 7.98 7.831 17.38 34.76
4 1.931 3.36 8.702 13.99 27.98
5 1.931 3.36 6.702 11.99 23.98
6 1.931 3.36 4,702 9.99 19.98

Tab. X.3: Récapitulatif des longueurs des cables
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X.2.5 : Cable moyen fictif :

Dans tout élément en BP, traversé par plusieurs cables et dans toute section de ce dernier, on
peut remplacer, d’une manicre 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’about : tmoy = %

- Section a Xm de I’appui :

Remarque : a la section médiane tj=d’

— 2
ti—d’+ai'Xi

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

Exemple de calcul :
e Section d’appui : 3 cables
Céble n° (1) : t;= 0.250m
Céble n° (2) : t,=0.9343m
Céble n° (3) : t;=1.6186m
Position du cable moyen a I’about :

t; 0.25+0.9343+1.6186
tmoy = 4 _ = 0.9343m

n 3

e Section a 1m de ’appui :
ti=d +a;-x? avec: x;=d.+1—(x)

Cable n® (1) : t,=0.1783m
Cable n° (2) : t,= 0.6696m
Cable n° (3) : t3= 1.2865m

XY 0.1783+ 0.6696+1.2865

avec: x;=d.+1—(x)

tmoy = = = - = 0.7116m
Section d'about Section a 1 m de l'about Section a 3 m de l'about
cable ti tmoy | cable ti tmoy | Sans cables émergeant | avec cables émergeant
1 0.250 1 0.178 cable ti tmoy cable ti tmoy
2 | 0.934 | 0.934 2 0.669 | 0.711 1 0.110 1 0.110
3 | 1.619 3 1.286 2 0.364 | 0.413 2 0.364 | 0.747
3 0.764 3 0.764
4 1.75
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Tab. X.4 : Cable moyen fictif

X.3 : Caractéristiques géométrigques des sections nettes :

Ayant déterminé le tracé des cables, il nous reste a vérifier que le tracé est adéquat.

Section & 5 m de I'about Section & 7 m de I'about
sans cables émergeant | avec cables émergeant | sans cables émergeant | avec cables émergeant
céble ti tmoy | céble ti tmoy | Cable ti tmoy | cable ti tmoy
1 0.178 1 0.178 1 0.381 1 0.381
2 0.165 | 0.246 2 0.165 2 0.111 | 0.223 2 0.111
3 0.394 3 0.394 | 0.606 3 0.176 3 0.176 | 0.523
4 0.541 4 0.181
5 1.75 5 0.541
6 1.75
section du cable équivalent a la section 0,5 L de I’about
sans cable émergeant avec cable émergeant
cable ti tmoy | cable ti tmoy
1 0.11 1 0.11
2 0.11 | 0.11 2 0.11
3 0.11 3 0.11 0.143
4 0.177
5 0.177
6 0.177

Pour cela il faut que les contraintes dans toutes les sections soient respecter .d’ou en détermine les
caractéristique géomeétrique des sections particulaires pour pouvoir tracer les fuseaux limites.

- Composante de la précontrainte a la section d’appui :

Soit P la force de la précontrainte d’un cable : v

{V = Y Pi-sinq; = P~} sing;
N = ) Pi-cosa; = P-) cosq

Fig. X.4: composantes de la force de précontrainte |
Z : la distance du point d’application de la composante N par rapport au centre de gravite de la

poutre.

Zi : la distance du point d’application de la résultante N par rapport a la fibre inférieure de la section

(Zi=ti).
P-XZ;-cosoy = NZ = 1Z =

Y. Zi"cos a;
Y. cos a

Avec : N =P X cosq;
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e Section d’about (poutre seule) :

n° du céble a(®) sin o cos o Zi (m) ZiX cos a Zi2 (m?)
1 4 0.06976 0.9976 0.2500 0.2494 0.0625
2 12 0.2079 0.9781 0.9343 0.9139 0.8729
3 17 0.2924 0.9563 1.6186 1.5479 2.6198
> / / 2.9320 2.8029 2.7112 3.5552

Tab X.5: Composantes de la précontrainte a I'about (poutre seule)

= 27112 _ 09247 m

2.9320

__ XY Zjcosaj

Z

Y. cos o

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

2
T.Pgaine

Bgaine = 1. Avec : Pgaine = 6.7cm

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

@ _ nmwlg | TP oo

lg” == 4 XL

3-:0,067%
64

n : Nombre de cables

10,0672

1Y = +3.5552 = 1253101.084 cm*

i i 'Q)zaine 72
Section des gaines : Bgaine = z i = “Xi7 = 35,24 cm?
Dans notre cas : Bgaine = n - 35,24 = 3 x 35,24 = 105,72 cm?

Sy=ZxB=92.47x 105.72 =9775.9284 cm®

Désignation B (cm?) Z (cm) Sx (cm®) I (cm?)
Section brute 7427 707494,75 90919551,99
Gaines 105.72 92.47 9775.9284 1253101.084
Section nette 7321.28 697718.82 89666450.91
V' (cm) V (cm) Ic (cm®) p (%) ep (cm)
95,30 79,70 23173767.69 41,67 %. —2.83

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

v’ = Sa _ 69771882

= = 95.30cm.
B 7321.28

V=h-V'=175-9530 = 79,70 cm.

2 2
Ig = I, — 2 = 89666450.91 — 222 = 23173767.69 cm*
o= Ig _ 2317376769 100 = 41,67 %.
BV- V 7321.28%95.30X79.70

ep =Z—V'=9247—9530 = —-2.83 cm.
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- Section d’about (poutre + hourdis) :

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

Désignation B (cm?) Z (cm) Sx (cm®) 11 (cm?)
Section brute 10927 1354994,75 210823718,7
Gaines 105.72 92.47 9775.9284 1253101.084
Section nette 10821.28 1345218.822 209570617.6
V2 Y, o p (%) &
124.31 70.69 42343295.23 44.52 —31.84

Tab.7 : Caractéristiques de la section d'about + hourdis

V' = S_A — 1345218.822

=124.31cm .
B 10821.28

V=h-V'=195-124.31 = 70.69 cm.

2 2
Ig = Iy — 2 = 209570617.6 — 22222 = 4234329523 cm*

_ I 42343295.23
P = BV. V' 10821.28x12431x70.69

X 100 = 44.52%.
ep =Z—V'=9247—124.31 = —31.84 cm.

Pour les différentes sections leurs caractéristiques sont illustrées dans les tableaux ci-dessous.

: Section d'about Section a 1m de I'about
Section : :
Poutre seule Poutre + hourdis | Poutre seule | Poutre + hourdis
B (cm?) 7321.28 10821.28 7321.28 10821.28
V' (cm) 95,30 124.31 95.62 124.53
v (cm) 79,70 70.69 79.38 70.47
Il (cm4) 23173767.69 42343295.23 23227843.65 42261737.99
p (%) 41,67 %. 44.52 41.79 44.50
ep (cm) —2.83 —31.84 —25.30 —54.21
Section a 3m de I'about
Section Sans cable de I'extrados Avec cable de I'extrados
Poutre seule | Poutre + hourdis Poutre seule | Poutre + hourdis
B (cm?) 7321.28 10927 7286.04 10786.04
V' (cm) 96.05 124.82 95.70 124.68
v (cm) 79.38 70.18 79.30 70.32
I (cm4) 23124689.32 41978573.72 22851578.95 41821968.02
p 41.43 44.28 41.33 44.22
ep (cm) —55.25 -84.02 —23.21 —52.19
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Section a 5m de I'about
Section Sans cable de I'extrados Avec cable de I'extrados
Poutre seule | Poutre + hourdis Poutre seule | Poutre + hourdis
B (cm?) 7321.28 10821.28 7250.8 10750.8
V' (cm) 96.28 124.98 96.14 125.07
v (cm) 78.72 70.02 78.86 69.93
Il (cm4) 22474778.17 41726939.36 22636432.72 41390300.31
p 40.50 44.06 41.18 44.02
ep (cm) —71.87 —100.57 —37.29 —66.22
Section a 7m de I’about
Section Sans cable de I'extrados Avec cable de I'extrados
Poutre seule | Poutre + hourdis Poutre seule | Poutre + hourdis
B (cm?) 7321.28 10821.28 7215.56 10715.56
V' (cm) 96.32 125.00 96.89 125.67
v (cm) 78.68 70.00 78.11 69.33
lec (cm®) | 22940758.84 41682876.88 21922058.83 40335595.62
p 41.35 44.02 40.14 43.20
ep (cm) —73.92 —102.6 —57.25 —86.03
Section Section a 0,25 m de I'about Section a 0,5L
Poutre seule | Poutre + hourdis Poutre seule Poutre + hourdis
B (cm?) 5368.56 8868.56 5368.56 8868.56
V' (cm) 99.72 133.37 99.72 133.37
v (cm) 75.28 61.63 75.28 61.63
I (cm4) 19649147.67 35174586.87 19649147.67 35174586.87
p 48.75 48.25 48.75 48.25
ep (cm) -85,50 —119.15 -85,50 —119.15

Tab X.8: Récapitulatif des caractéristiques des différentes sections

X.3 : Fuseaux limites :

Les fuseaux limites sont les zones ou doit se situer le centre de pression des forces agissantes
dans la section. Chacun est limité par deux courbes. Il faut vérifier que le cable équivalent est a
I’intérieur des courbes limitant les zones ou fuseaux limites.

- 1*" fuseau limite :

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

—c'<ey=<c

Avec :
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CI=p_VI
C=p*v ;

M
€y =€ —
0 p'i'N

¢, ¢’ : Limite du noyau central.
ep - Excentricité du cable moyen.
eo : Centre de pression.

Mpin : Moment du aux charges permanentes.
Mpmax : Moment du aux charges permanentes et aux surcharges.

P : Tension finale dans le cable aprés perte (estimées a 32%)
Donc : P =0.68Py = 0.68 x 1386.23 = 942.65 KN = 94.265 t.
P = Ypicosai

Remarque :

Le tracé du fuseau limite se fera par rapport a la ligne des centres de gravité. Le long de la
poutre. Pour le tracé, on prendra en considération les trois points suivants (section a I’appui, section
a L/4 de I’appui (0,25L), et la section médiane).

La verification des sections est resumée dans le tableau suivant :

Section 0,00 L 0,25 L 05L

Mmax (t.m) 0 563.96 751,95
Mmin (t.m) 0 341.64 455.52

P (t) 276.38 532.68 532.68

p 0.445 0.482 0.482

c (cm) 31.47 29.73 29.73

c' (cm) 55.34 64.35 64.35
Mmax/P (cm) 0.000 105.87 141.16

Mmin/P (cm) 0.000 64.14 85.51
- ¢' - (Mmin/P) (cm)(l) -55.34 -128.49 -149.86
¢ - (Mmax/P)(cm) (11) 31.47 -76.14 -111.43
ep -31.84 -119.15 -119.15

I<ep<Il -55.34<-31.84 <31.47 | -128.49<-119.15 <-76.14 | -149.86<-119.15<-111.43

Observation verifié verifié verifié

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

2°™ fuseau limite :

C’est le fuseau a l’intérieur duquel doit passer le cable équivalent pour que les contraintes
extrémes restent inférieures a leurs valeurs limites en compression.
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Avec :
a=min (er; ey).

a'=min (e’1;¢e’y).

/_MminSe Sa_Mmax
P p P

La vérification des sections est résumée dans le tableau suivant :

6Cs = ocl 21 21 21
ot 2.7 2.7 2.7
Mmax (t.m) 0 563.96 751,95
Mmin (t.m) 0 341.64 455,52
P (t) 276.38 532.68 532.68
-e'y -227.29 -74.23 -74.23
-e' 3.16 -35.42 -35.42
a' -227.29 -74.23 -74.23
€1 -1.79 16.37 16.37
e, 399.70 160.64 160.64
a -1.79 16.37 16.37
-a'- Mmin/P (1) -227.29 -138.36 -138.36
a- Mmax/P (1) -1.79 -89.50 -89.50
ep -31.84 -119.15 -119.15
I[<ep<II -227.29<-31.84<-1.79 | -138.36<-119.15<-89.50 | -138.36<-119.15 <-89.50
Observation Veérifié Vérifié Vérifié

Tab X.10: Caractéristiques du fuseau limite de compression
Tracé des fuseaux :

X.4 : Les pertes de tension :

Introduction : Dans les calculs de précontraintes, on ne peut déterminer, de fagon précise, le
taux de travail des aciers de précontraintes, les raisons s’expliquent par un certain nombre de
phénomeénes qui se manifestent lors de la mise en tension des cables. Ces phénoménes engendrent
des pertes dans 1’effort de traction des cables appelées « perte de tension ».
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Cette perte désigne la difference entre la force exercée, en un point donnée des cables, par le
verin lors de la mise en tension, et la force qui s’exerce, sur le méme point du cable, apres une duree
d’exploitation déterminée.

Ces pertes sont :

- Les pertes instantanées : Elles se produisent lors de la mise en tension. Elles sont dues aux :
- Frottements.
- Recul des encrages.
- Raccourcissement instantané du béton (non-simultanéité des différents cables).
- Les pertes différées : Elles se produisent durant I’exploitation de I’ouvrage, elles sont dues aux :
- Retrait de béton.
- Relaxation des aciers.
- Fluage du béton.
X.4.1: Les pertes instantanées :

4.1.1 : Perte par frottement :

Au moment de la mise en tension du céble, se dernier se met en contacte avec la gaine, il en
résulte un frottement qui réduit la tension du cable.
La tension a n’importe quel point d’abscisse x, apres la mise en tension est :
Avec:
Op, : Tension a ’origine o, = 1424,7 MPa.
f: Coefficient de frottement angulaire. f=0,18rd™!.
a : Somme des angles du point étudié d’abscisse (x)a ’ancrage.
¢ : Coefficient de frottement linéaire @ = 2 X 10™3m™1.
Donc, la perte par frottement est :
Ao, (x) = 0p, — Op,- e(-fa—¢x)

section o Op, X=0.00L X=1m X=0.25L X=0.5L
MPa X AGox) X Aco) X AGox) X AGox)
Cable 1 4 | 1424,7 | 0.00 | 0.00 1 2.84 | 8.35 41.09 16.7 64.00
Cable 2 12 | 1424,7 | 0.00 | 0.00 1 2.84 | 8.35 75.43 16.7 97.77
Cable 3 17 | 1424,7 | 0.00 | 0.00 1 2.84 | 8.35 96.46 16.7 | 118.46
Cable 4 25 | 1424,7 / / / / 5.35 121.63 13.7 | 143.21
Cable 5 25 | 14247 / / / / 3.35 116.41 11.7 138.07
Cable 6 25 | 1424,7 / / / / 1.35 111.16 9.7 132.92
Valeur moy | / / / 0.00 / 2.84 / 70.99 / 93.41
de 3 cébles
Valeur moy | / / / / / / / 93.69 / 115.74
de 6 cables

Tab X.11: Perte par frottement
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X.4.1.2 : Perte par recul d’ancrage :

Ces pertes corresponde a un glissement des torons dans les clavettes et celles-ci dans les plaques
d’ancrages lors de la détensions du vérin et du blocage des clavettes. L’effort de traction exercé par
le cable bloque, par effet de coin, les clavettes dans les ancrages. Ce glissement (tassement) prend
des valeurs de 1 a 12 mm, suivant la puissance de 1’ancrage et le procédé de précontrainte utilisé.

Le tassement des cables provoque un raccourcissement du céble, c'est-a-dire une perte de
tension. Cette perte ne prend effet que sur une distance « x » appelée longueur d’influence, au-dela
de cette distance, le raccourcissement est empéché par les frottements des cables au gaine.

Cable N°1 :
La tension a I’origine Opo= 04 = 1424,7MPa
0j =0p,(1 —fa —@x)  avec a =0 (trongon rectiligne)
o = 1424.7 (1 — 0.18x0 — 2x10°x1) = 1421.85 MPa
Oc = 1424.7 (1 — 0.18x0.0698 — 2x107°x3.004) = 1398.24 MPa
Op = 1424.7 (1 — 0.18x0.0698 — 2x10°x16.7) = 1359.2 MPa
gEp=6x10°x 2 x 10° = 12x10 = 1200 Mpa.m
e Calcul des aires
S1=(1424.7 - 1421.85) x 1/2 =1.425 Mpa.m
S; = (1421.85- 1398.24) x 1 = 23.61 Mpa.m
S3= (1421.85- 1398.24) x 2.004/2=23.65 Mpa.m
S, =(1398.24 — 1359.20) x 3.004 =117.27 Mpa.m
S5 = (1398.24 — 1359.20) x 13.696/2 = 267.34 Mpa.m
S=23%Si=2x433.295=866.59 Mpa.m

g.Ep >S =il se produit une chute dv tension Ao,
9.Ep=S+ Ao, X AD

AGy = (1200 - 866.59)/ 16.7 = 19.96 MPa

On voit ¢i-apres :

le diagramme de chute de tension avant et aprés blocage d’ancrage dans le cable n°:1
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op(Mpa)

14247
- L

1421 .85

1398.24

1359.2
A

17T 0. U U S

130020

Alscisse (m)

- ) o

127659

127374 ‘r{

Abscisse(m)

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

Cable N°2 :

La tension a I’origine Gpo= 04 = 1424,7MPa

0j = Op,(1—fa—¢x)  Aveca=0 (trongon rectiligne)

o = 1424.7 (1 — 0.18x0 — 2x10°x1) = 1421.85 MPa

Oc = 1424.7 (1 — 0.18x0.2094 — 2x10°x 6.756) = 1351.75 MPa
Op = 1424.7 (1 — 0.18x0.2094 — 2x10°x16.7) = 1323.41MPa

e Calcul des aires

S1=(1424.7 - 1421.85) x 1/2 =1.425 Mpa.m

S; = (1421.85- 1351.75) x 1 = 70.11 MPa.m

Ss= (1421.85- 1351.75) x 5.756/2=201.75 MPa.m
S, = (1351.75 - 1323.41) x 6.756 =191.47 MPa.m
Ss = (1351.75 — 1323.41) x 9.944/2 = 140.91 MPa.m
S=2>Si=2x605.38=1210.76 MPa.m

S > g.Ep= le point (M) n’appartient pas a BC => Le point (M) appartient a CD.
Détermination de x (longueur d’influence).
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0.Ep,=S Air (ABCMC’B’A’)
S; = 1.425 Mpa.m
S, =70.11 MPa.m

S3=201.75 MPa.m
S4=((1351.75 - o) X 6.756 =191.47 MPa.m

S5 = (1351.75 - o) T2

15 = 273285 + (135175 - oy) (6.756 + L2

S = 546.57 + (1351.75 - oy )(6.756 + x)

oM = Op, (1 — fo — @x) = 1424.7 x [ 1 — 0.18x0.2094 — 0.002.x] => oy = 1371.00 — 2.8494.x

Donc:

S = 546.57 4 [1351.75 - (1371.00 — 2.8494.x%)](6.756 + X)
S =546.57 + 9132.432 + 1351.75.x — 9262.47 — 1371.x + 19.25.x + 2.8494.%°
2.8494.x% + 416.523— 1200 = 0 => X = 16.58m

om = 1371.00 — 2.8494x 16.58 => oy = 1323.75MPa

op (Mpa)

14247 &

142185 |- el

(ETR I
135175 Loocodoicicio gt

1323.75 i {4 : — M
1373 41 __.__..:_._._._._._._._._E,_._._._._._._._._._._._._._._. -t gt N D

129506 Fomieimm R s

122501 ool
122216 ® i

i -] Abscisse(m)

Fig. X.6: diagramme de chute de tension avant et apres blocages dans le cable N°2
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Cable N°3 :

La tension a ’origine Opo= 04 = 1424,7MPa

0j = Op 0(1 —fa—@x) Avec a=0 (trongon rectiligne)

o = 1424.7 (1 — 0.18x0 — 2x10°x1) = 1421.85 MPa

Oc = 1424.7 (1 — 0.18x0.2967 — 2x107%x 7.869) = 1326.19 MPa

1424.7 (1 — 0.18x0.2967 — 2x10°x16.7) = 1301.03MPa

Q
o
I

e Calcul des aires
S1=(1424.7 - 1421.85) x 1/2 = 1.425 Mpa.m
S; = (1421.85- 1326.19) x 1 = 95.66 MPa.m
S3=(1421.85- 1326.19) x 7.869/2=376.37 MPa.m
S4 = (1326.19- 1301.03) x 8.869 =223.14 MPa.m
S5 = (1326.19- 1301.03) x 7.831/2 = 98.51 MPa.m
S=2>Si=2x795.105 = 1590.21 MPa.m
S > g.Ep=le point (M) n’appartient pas a BC.

Le point (M) n’appartient pas a BC.
Le point (M) appartient a CD.
Détermination de x (longueur d’influence).

0.Ep,= S Air (ABCMC’B’A’)
S; = 1.425 Mpa.m
S, = 95.66 MPa.m

S3=376.37 MPa.m

Ss = (1326.19 - Oy) X 8.869

S5 = (1326.19 - o) E222

25 = 473455 + (1326.19 - 0yy) (8.869 + Z22)

2

S = 946.91 + (1326.19 - o) (8.869 + x)
om = Op,(1 — fa— @x) =1424.7 x[ 1 — 0.18x0.2697 — 0.002. x]

om = 1355.53 — 2.8494.x
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Donc :

S =946.91 + (1326.19 - [1355.53 — 2.8494.x])(8.869 + x)
S =946.91 — 260.21 — 29.43.x — 25.27x + 2.8494.%°
2.8494.x%* + 4.16.x- 513.3=0

A = (4.16)° - 4(2.8494)(513.3) =76.60

X =14.17m

oM = 1355.53 — 2.8494 x 14.17

om = 1315.15MPa

On voit ¢i-apres :

Gp (Mpa)
o,
14247 &
142185 |(U=.p
@ |y N

1376.19 ._..._..._E._..._..._..._..M.“:-I\";_ .
131515 7 iy T m — M

R S i o s e p
180108 [ e e

! b d :

127798 fo-eome R .

118232 [-- o’
117947 o |

=] — —

=Abscisse(m)
Fig. X.7: diagramme de chute de tension avant et apres blocages dans le cable N°3

Cable N°4:
La tension a ’origine Gpo= 04 = 1424,7MPa

0j = Op, (1 —fa—@x) Aveca=0 (trongon rectiligne)

op = 1424.7 (1 — 0.18x0 — 2x10°x1.75) = 1419.71 MPa

Oc = 1424.7 (1 — 0.18x0.4363 — 2x10°x 4.998) = 1298.57 MPa
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Op = 1424.7 (1 — 0.18x0.4363 — 2x10°x13.7) = 1273.77MPa
e Calcul des aires

S1=(1424.7 - 1419.71) x 1.75/2 = 4.37 Mpa.m

S, =(1419.71- 1298.57) x 1.75 = 211.99 MPa.m

S3=(1419.71- 1298.57) x 3.248/2=196.73 MPa.m

S4 =(1298.57 — 1273.77) x 4.998 =123.95 MPa.m

S5 =(1298.57 — 1273.77) x 8.702/2 = 107.90 MPa.m

S=2%Si=2x644.94 =1289.89 MPa.m

S > g.Ep=le point (M) n’appartient pas a BC.

Le point (M) n’appartient pas a BC.
Le point (M) appartient a CD.
Détermination de X (longueur d’influence).

0.Ep,=S Air (ABCMC’B’A’)
S1=4.37 Mpa.m
S =211.99 MPa.m

S3=196.73 MPa.m

Ss = (1298.57 - Op) X 4.998

4.998)

S5 = (1298.57 - o) ==

15=1413.09 + (129857 - oy) (4.998 + £ )

2

S =826.18 + (1298.57 - oy )(4.998 + x)

om = Op, (1 —fa— @x) =1424.7x[ 1 — 0.18x0.4363 — 0.002. x]

oy = 1312.81 — 2.8494.x

Donc :

S =826.18 + (1298.57 - [1312.81 — 2.8494.x])(4.998 + x)

S = 826.18 + 6490.252 + 1298.57x — 6561.42 — 1312.81x + 14.24x + 2.8494.%°
S = 2.8494.x° + 755.01

2.8494. x* — 444.99=0
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X =12.49m

om = 1312.81 — 2.8494 x 12.49

om = 1277.22MPa

On voit ¢i-apres :

le diagramme de chute de tension avant et aprés blocage d’ancrage dans le cable n°:4

op(Mpa)

14247 @&

.
141971 L TG

E ~
i @ ) N
1298 57 ._._._._._E._._._._._._._._.:‘I,":__ -

127722 | AW M
127377 : : 2

L R o= .
1127.27 [

112227

=~ Abscisse(m)
Fig. X. 8: diagramme de chute de tension avant et aprés blocages dans le cable N°4

Cable N°5:
La tension a ’origine Gpo= 05 = 1424,7MPa

0j = Op (1 —fa—@x)  Aveca=0 (trongon rectiligne)

Q
w
Il

1424.7 (1 — 0.18x0 — 2x10°x1.75) = 1419.71 MPa
Oc = 1424.7 (1 — 0.18x0.4363 — 2x10°x 4.998) = 1298.57 MPa

Op = 1424.7 (1 — 0.18x0.4363 — 2x10°x11.7) = 1279.47MPa

e Calcul des aires
S1=(1424.7 - 1419.71) x 1.75/2 = 4.37 Mpa.m

S, =(1419.71- 1298.57) x 1.75 = 211.99 MPa.m
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S3= (1419.71- 1298.57) x 3.248/2=196.73 MPa.m
S, =(1298.57 — 1279.47) x 4.998 =95.46 MPa.m
S5 = (1298.57 — 1279.47) x 6.702/2 = 64.00 MPa.m

S=23Si=2x572.55=1145.10 MPa.m

g.Ep>S =il se produit une chute dv tension Ao,

9.Ep=S+ Aoy, X AD

AGny = (1200 - 1145.10)/ 11.7 = 4.69 MPa

le diagramme de chute de tension avant et aprés blocage d’ancrage dans le cable n°:5

0p (Mpa)

-

14247

141971 &

129857 | .

.
i
!
: i l
1279 47 frmrmimimieim i e e _.:
H i
i AT oy
!
!
: ; ] :
TZTFATE |omrmommhmrmmemm s e
; : D D
- o —
b B !
125568 Fr-mrm-bemmememmm—ae e
! ~e

AI;:bsr_isse ]
113454 [---- e

1129 .54

Abscisse(m)
Fig. X.9: diagramme de chute de tension avant et apres blocages dans le cable N°5

Cable N°6:

La tension a I’origine Gpo= O = 1424,7MPa

0j = Op, (1 —fa—@x) Aveca=0 (trongon rectiligne)

o = 1424.7 (1 — 0.18x0 — 2x10°x1.75) = 1419.71 MPa

Oc = 1424.7 (1 — 0.18x0.4363 — 2x10°x 4.998) = 1298.57 MPa

op = 1424.7 (1 — 0.18x0.4363 — 2x10°x 9.7) = 1285.17MPa
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e Calcul des aires
S1=(1424.7 - 1419.71) x 1.75/2 =4.37 Mpa.m
S, =(1419.71- 1298.57) x 1.75 = 211.99 MPa.m
S3= (1419.71- 1298.57) x 3.248/2=196.73 MPa.m
S4=1(1298.57 — 1285.17) x 4.998 = 66.97 MPa.m
S5 =(1298.57 — 1285.17) x 4.702/2 = 31.50 MPa.m
S=23%8Si=2x511.56 = 1023.12MPa.m

g.Ep>S =il se produit une chute dv tension Ao,

9.Ep=S+ Aoy, X AD

AG, = (1200 - 1023.12)/ 9.7 = 18.23 MPa

le diagramme de chute de tension avant et aprés blocage d’ancrage dans le cable n°:5

op (Mpa)

Y

14247
1419 71

1298.57

1285.17

i ] H
1PGEE DA frmrmemrmbm e s e _...E - o
] 1

1253 .54 —------% ------------ :_'----""'-'-_
Abscisse [m)

1132.40 F---- o i
1127 .40 -

Abscisse(m)

Fig. X.10: diagramme de chute de tension avant et aprés blocages dans le cable N°6

Les pertes par recul d’ancrage :
Céble 1:
Ao(x = 16.70m) = 19.96MPa

Ao(x = 8.35m) = (1383 — 1359.2)x 2 + 19.96 = 67.56MPa
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Ao(x = 1.00m) = (1421.85 — 1276.59) = 145.26MPa

Ao(x = 0.00m) = (1424.7 — 1273.74) = 150.96MPa

Cable 2 :
Ac(x = 16.70m) = 0.00MPaMPa

Ao(x = 8.35m) = (1347.19 — 1323.75)x 2 + 0.00 = 46.88MPa
Ao(x = 1.00m) = (1421.85 — 1225.01) = 196.84MPa

Ac(x = 0.00m) = (1424.7 — 1222.16) = 202.54MPa

Cable 3:
Ao(x = 16.70m) = 0.00MPa

Ao(x = 8.35m) = (1324.82 — 1315.15)x 2 + 0.00 = 19.34MPa
Ao(x = 1.00m) = (1421.85 — 1182.32) = 239.53MPa

Ac(x = 0.00m) = (1424.7 — 1179.47) = 245.23MPa

Cable 4 :
Ac(x = 16.70m) = 0.00MPa

Ao(x = 8.35m) = (1289.01 — 1277.22)x 2 + 0.00 = 23.58MPa

Cable5:
Ao(x = 16.70m) = 4.69MPa

Ao(x = 8.35m) = (1289.01 — 1279.47)x 2 + 4.69 = 23.77MPa

Cable 4 :
Ao(x = 16.70m) = 18.23MPa

Ao(x = 8.35m) = (1289.01 — 1285.17)x 2 + 18.23 = 25.91MPa

Section 0.00L 0.0299L 0.25L 0.5L

Abscisse (m) 0.00 1.00 8.35 16.70

Cable 1 150.96 145.26 67.56 19.96

Cable 2 202.54 196.84 46.88 0.00

Céable 3 245.23 239.53 19.34 0.00

Céable 4 / / 23.58 0.00

Céable 5 / / 23.77 4.69

Cable 6 / / 25.91 18.23

valeur moyenne des 3 cébles 199.57 193.87 44.59 6.65
valeur moyenne des 6 cables / / 34.51 7.14

Tab. X.11 : Récapitulatif des pertes par recul d’ancrage.
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X.4.1.3 : Les pertes par raccourcissement instantané du béton :

L’application d’une contrainte sur le béton entraine une déformation instantanée de celui-Ci, en
conséquence, les armatures de précontraintes vont aussi subir une déformation, donc une perte de
tension.

La mise en tension des cables se fera en deux phases :

- La premiére famille sera tendue au 14°™ jour (n = 3 cables).
- La deuxiéme famille sera tendue au 28°™ jour (n = 3 cébles).

La 1% famille de cables :

Chague cable de la premiere famille subit une perte moyenne due au non simultanéité de la mise en
tension. La perte est donnée par la formule suivante :

AGPI(X) —_ " Obn (X) Epij

Avec :
Aop;(x) : Perte de tension moyenne de n cébles.

Epij - Module instantané de déformation du béton

Epj = 11 0003/f;.

M . .
Opn(X) = fGep +n-Ap- —GP]‘;X) . (1 Gk )

Ig

ep - Excentricité du cable équivalent a la section considéree.

ori(X) : Contrainte normale dans le cable aprés toute pertes.

n : Nombre de cable par familles.

Ep : Module d’¢élasticité longitudinale de cable.

Ic: Inertie de la poutre seule

Mg(x) : Moment di au poids propre de la poutre seulet+amorce a 1’abscisse (x).
opi (X) : Contrainte normale dans le cable aprés toutes les pertes déja déterminees.

Apres développement, la formule précédente s’écrie sous la forme :

. "Ap —Aog(x)—Aog(x) -(ep)?
R R T

bi G bij G
- Exemple de calcul : Section d’about :

B =7321.28 cmz.
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feaa) = 29,915

Epiray = 11000 - /fcj = 11000 - 3/29.915 = 34147.246 MPa
Ap =973 mm2,

ep=-2.83cm.

I = 23173767.69 cm”.

Ep =2 x 10° MPa.

q =1.6247 + 0.0154 = 1.6401 t/ml

. 2
MGz%l-x—qTX ; pour x=0 => Mg=0N'm

2-10° 3:973:(1424.7-0-199.57)
3X34147.246 7321.28-102

7321.28-(—2.83)2
23173767.69

Acp;(0) = 0 + (1 + ) = 9.56MPa.
Pour les différentes sections, les pertes par raccourcissement instantané du béton sont

récapitulées dans le tableau suivant :

Cables de la Section 0.00L 0.25L 0.5L

lere famille Aopi(X) (MPa) 9.56 27.08 22.72

Tab. X.12: Pertes par raccourcissement instantané du béton (1ére famille).
La 2°™ famille de cables :

La mise en tension de la 2°™ famille des cables se fera aprés la mise en place des poutres et le
coulage de I’hourdis, donc la section résistante est celle de la poutre + hourdis.

Perte subie par la 1°" famille lors de la mise en tension de la 2°™.
La perte subie par chaque cable de la 1ére famille est donnée par la formule suivante :
Acpi (%) = Opnz () -
bij
Avec :

Acp;(x) : Variation de contrainte dans le béton due aux cables de la 2°™ famille.

Mge i) B-(ep)?
On2 (%) = pr+n-Ap-%-(1++G")

Epiczey = 11 0003/35 = 35981,729 MPa.

Mg(x) : Moment di au poids (hourdis+entretoises).

Apreés transformation, la relation precédente devient :

Mg “Ap —Acy(x)—Aog(x) -(ep)?
Aop;(x) = Ep  Mgep Ep D P(GPo o (x ch).(l_l_B(ep))

Epizey Ia Epi(zs) B Ig
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Exemple de calcul : Sectiona x =0,5L (x =16.7 m) :
Caracteristiques géométriques de la section nette :

B =8868.56 cm?.

| = 35174586.87 cm*.

ep =-119.15 cm.

Ep=2 x 10° MPa.

Qe = 1,6247+ 0,875 + 0.067 = 2.567 t/ml

Epic2e) = 11 000335 = 35981,729 MPa.

2.567x16.7
2

X
Mg = °‘7 (L—x) = - (33.4 —16.7) = 357.95t.m
2-10° ) [357.95-(— 119.15)-10* = 6-973-(1424.7—-115.74—7.14) ) (1 8868.56-(—119.15)2)]
35981,729 35174586.87 8868.56:102 35174586.87

AGpi(O,SL) =

AGpi(O,SL) = 150.78MPa.

Les valeurs des pertes pour les autres sections sont résumées dans le tableau suivant :

Cébles de la Section 0.00L 0.25L 0.5L

2ére famille Aopi(X) (MPa) 0.00 166.69 150.78

Tab. X.13: Pertes subies par la 1ére famille lors de la mise en tension de la 2°™ famille.
Pertes instantanées totales « Ac;j(X) » :
Aci(x) = Acy(x) + Acg(x) + Aop;(x)

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Section 0.00L 0.25L 0.5L
Abscisse (m) 0.00 8.35 16.7
Cable 1 160.52 135.73 106.68
Cable 2 212.10 149.39 120.49
Cable 3 254.79 142.88 141.18
Cable 4 / 311.90 293.98
Cable 5 / 306.87 293.54
Cable 6 / 303.76 301.93
Valeur moyenne de 03 cables 209.14 142.66 122.78
Valeur moyenne de 06 cables / 225.10 209.63

TAB. X.14 : Pertes instantanées totales a différentes sections (Mpa)

Donc, les tensions initiales probables pour chaque cable et aux différents sections, sont
représentés dans le tableau ci-dessus :
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Section 0.00L 0.25L 0.5L
Abscisse (m) 0.00 8.35 16.7
Céable 1 1264.18 1288.97 1318.02
Cable 2 1212.60 1275.31 1304.21
Cable 3 1169.91 1281.82 1283.52
Cable 4 / 1112.80 1130.72
Cable 5 / 1117.83 1131.16
Cable 6 / 1120.94 1122.77
Valeur moyenne de 03 cables 1215.56 1282.03 1301.91
Valeur moyenne de 06 cables / 1199.61 1215.07

Tab. X15: Tensions initiales probables « 6, (Mpa) »,
X.4.2 . Les pertes difféerées :

Elles sont dues a I’évolution, dans le temps, de 1’état de déformation et de contraintes des
matériaux, ceci en présence du retrait et fluage du béton ainsi que la relaxation des aciers.

4.2.1) Perte due au retrait du béton : « B.P.E.L 91 Art.3.3.21 »

Indépendamment de tout chargement et par I’évaporation des eaux excédentaire contenues dans le
béton, celui-ci subit, par retrait, un raccourcissement qu’a pour conséquence de détendre les cables
de précontraintes et de fait, une perte de tension qui se mesure par la relation suivante :

Ao, =& [1 —1(to)] - Ep

AvVec :

t
t+9rm

: Loi d’évolution du retrait

r(ty) =

aire de la section

B .
r,, = —:Rayon de la section r,, =
m U y m périmetre de la section

t : Age du béton a la mise en tension des cébles.

& : Le retrait final du béton tel que &(t) =& X r(t) = 3 x 10™* (nord Algérien). « B.P.E.L
91Art2.1.51»

Section d’about :

_ 732128

Im =T cug = 12,72 cm
Section médiane :
5368.56
m = = 9.14 cm
587.30

> Perte dans les cables de la 1°™ famille :

Section d’about :
r(14j) = ——— = 0,109

14+9-12,72
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Donc: Acl=3-10"*:[1-0,109]-2-10° = 53.46 MPa

Section médiane :

r(14j) = ——— = 0,145

14+9-9,14

Donc: Act=3-10"*:[1-0,145]-2-10° = 51.30 MPa

> Perte dans les cables de la 2°™ famille :
r(28j) = ——— = 0,254

28+9-9,14

Donc: Ac?=3-10"*:[1-0,254]-1,9-10° = 44.76 MPa

Ac, (Mpa) 0.00L 0.25L 0.50L
la 1° famille 14°™ jour 53.46 51.30 51.30
la 2°™ famille 28°™ jour / 44.76 44.76

Tab. X.16 : Valeurs des pertes dues au retrait de béton

La parte totale moyenne due au retrait de béton, pour I’ensemble des cables a (x = 0.5L) est égale a :

moy _ 3x51.30 +3x44.76

" - = 48.03 MPa.

Ao

X.4.2.2) Perte due a la relaxation des aciers : « B.P.E.L 91 Art.3.3.23 »

La relaxation de I’acier est un relachement de tension a longueur constante, elle n’apparait, pour
les aciers a haute limite élastiques utilisés en béton précontraint, que pour les contraintes supérieur a
30 ou 40 % de leur contrainte de rupture garantie. Elle dépend de la nature 1’acier, de son traitement
et I’on distingue des aciers :

e arelaxation normale, RN ;

e atrés basse relaxation, TBR.
Compte tenu de la faible différence de colit existant entre ces aciers, I’économie réalisée sur les
aciers par une perte par relaxation plus faible, on choisit en général les aciers TBR. La perte de
tension finale due a la relaxation est donnée par la formule simplifiée suivante :

- 5. o YL
AGP_T.O p1000 (fprg I"L()) GPI(X)

Avec:
P1000- RElXation des aciers a 1000 heure en %. (P1000 = 2,5 %0)

u, = 0,43  Pour les aciers T.B.R (tres basse relaxation).

opi(X): Tension initiale probable apres toutes les pertes instantanées.
forg = 1770 Mpa.
opo = 1424,7 Mpa.
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- Perte dans les cables de la 1°™ famille :
Exemple de calcul :

_ 6 forix) .
AGP_E P1000 (fprg I'L()) GPi(X)

Exemple de calcul :

Aop = —-2.5 (1222~ 0.43) 1215.56 = 46.81MPa

section 0.00L 0.25L 0.5L

cables de la 1°® |  Abscisse (m) 0.00 8.35 16.7
famille opi () (Mpa) 1215.56 1282.03 1301.91

Acp; (X) (Mpa) 46.81 56.59 59.66

Tab. X17: Pertes dans les cables de la 1% famille

section 0.00L 0.25L 0.5L

cables de la Abscisse (m) 0.00 8.35 16.7
2°™M famille 6pi (X) (Mpa) / 1199.61 1215.07

Aoy (X) (Mpa) / 4458 46.74

Tab. X18: Pertes dans les cables de la 2°™ famille
X.4.2.3 : Perte dues au fluage : « B.P.E.L 91 Art.3.3.22 »

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

Le BPEL 91 propose la formule suivante pour le calcul de ces pertes :

E
Ao = (o1 + oM) gl; - (M

Avec oy, : Contrainte finale dans le béton au niveau du céble moyen.
oy . Contrainte maximale de compression du béton au niveau du cable moyen.
Perte dans les cables de la 1° famille :

Soit, comme exemple de calcul, la perte a la section médiane (x =0.5L) :

) i . 2
GM(O,SL):Mlg—Gep{-n-AP.ﬂ.(l_i_B(eP))

(o)
B Ig
On considere, a ce niveau, que le pont recoit la totalité des charges qui lui sont revenues, donc :

gc = 1,6247 t/ml (poutre seule)

12 ) 2
Mg=£=w=226.56t.m
8 8

B = 5368.56 cmZ.
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I = 19649147.67 cm”.
ep =-85.50 cm.
Ep=2x10° MPa. Ap=973 mm2
opi = 1301.91MPa.

Donc:

226.56 x (—85.50)-10%
19649147.67

GM(O,SL) =

+3-973- 130191 (

5368.56-(—85.50)2)
5368.56:102

19649147.67

om(0,5L) = 11.36 MPa

D’aprés le BPEL 91, [art3.3.24)] la perte différée totale « Aoy » est égale a :
Aoy = Aoy + Aoy + gAcp
Aoy = 51.30 + Aoy + 2(59.67) => Aoy = 101.025 + Ay,

La contrainte dans le béton est obtenue, lorsque toutes les pertes sont produites, donc :

)

M- L—
cb(O,SL)=Ig—Gep+n-Ap-w-(1+ .

Avec : op; — Aoy = op,, : Tension finale probable a la section médiane.

La formule (*) devient alors :

_ - A Ao, B(ep)*\]. Ep.
Acn(0,5L) = 20y —n-Ap -2 (14 = )] o
_ (101.025+Acp) 5368.56-(—85.5)2 2:10°
Acy(0,5L) = [2 X11.36 -3 X 973 X iz X (1 t 19629147.67 )] 34147246
Acg(0,5L) = 112.72MPa
On procédera de la méme maniére pour les autres sections
section 0.00L 0.25L 0.5L
Abscisse 0.00 8.35 16.7
AGd(X) (Mpa) 92.47 + Aoy 98.46 + Acy. 101.025 + Aoy
Cables de la lere Mg (t.m) 0.00 169.92 226.56
famille opi(x) (Mpa) 1215.56 1282.03 1301.91
om(x) (Mpa) 4.85 13.50 11.36
Acgy(x) (Mpa) 53.39 135.28 112.60
Tab. X.19: Pertes par fluage "Acy" dans les cables de la 1ére famille.

Perte dans les cables de la 2°™ famille :

De la méme fagon on calculera les pertes dans le cable de la 2°™ famille.
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section 0.00L 0.25L 0.5L
Abscisse 0.00 8.35 16.7
Céblesde lalere | Acgy(x) (Mpa) / 81.91 + Aoy 83.71 + Aoy

famille Mg (t.m) 0.00 261.46 348.61

opi(x) (Mpa) / 1199.61 1215.07
om(x) (Mpa) / 27.29 24.82

Acq(x) (Mpa) / 215.59 193.99

Tab. X .20: Pertes par fluage "Aos" dans les cables de la 2eme famille.

X.5) Pertes différées totales et tension finale probable :

Les pertes différées totales sont données par la formule suivante :
5
Aoy = Ao, + Aoy + EAGP
Remarque : Pour calculer la perte a un temps « t » intermédiaire, on peut utiliser la formule

suivante :  Acg(x,t) = i(x) - Aog(x)
section 0.00L 0.25L 0.5L
Abscisse 0.00 8.35 16.7
Ao (X) (Mpa) 53.46 51.30 51.30
Cablesdelal1®™ | Acp (x) (Mpa) 46.81 56.60 59.67
famille Acg (x) (Mpa) 53.39 135.28 112.60
Acy(x) (Mpa) 145.85 233.74 213.62
Ao (x) (Mpa) / 44.76 44.76
cable de 1a 2™ [ Acp (x) (Mpa) / 44.58 46.74
famille Aog (x) (Mpa) / 215.59 193.99
Acy(x) (Mpa) / 297.50 277.7
Tab. X .21: Pertes différées totales "Aog".
Pour I’ensemble des cables :
AGdiff - nl.Acdiff 14+ n2.Acdiff2
nl+n2
Avec :
n; : Nombre de cable de la premiére famille.
N, : Nombre de cable de la deuxiéme famille
Aoyt - Moyenne de pertes différées dans les différentes sections.
section 0.00L 0.25L 0.5L
Aoy (Mpa) 145.98 265.61 245.66

Tab. X .22 : Moyenne de pertes différées dans les différentes sections
Avec:

Opo= Opi(X) - Acyitf (X)

OP0 - 6py
% de perte = —=E=

Gpo
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section 0.00L 0.25L 0.5L

Abscisse 0.00 8.35 16.7
op; moy(Mpa) 1215.56 1240.82 1258.49
Acyitr (Mpa) 145.98 265.62 245.66
op..(Mpa) 1069.58 975.20 1012.83
% de perte 24.92 31.55 28.90
Vérification veérifié vérifié vérifié

Tab. X .23 : pourcentage des pertes
Conclusion:

Nous remarquons que les pertes totales varient entre 24.92 % et 31.55 % de opo, et qu’elles sont
inférieures a la valeur prise en considération lors du calcul de Py qui est 32 % de opo.
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Chapitre XI

XI1.1: Généralité :

La vérification d’un élément d’une

obligatoirement comprendre :

Une vérification a ’E.L.U : pour s’assurer de la résistance de la structure (équilibre

structure  vis-a-vis

justification des contraintes normales

statique, résistance des matériaux et stabilité de forme).

Une vérification a I’E.L.S: pour vérifier la convenance vis-a-vis des conditions

d’exploitation et de durabilités.

d’un effort quelconque,

Ses Vérifications doivent étre menées en différentes situation (phase de construction et phase

d’exploitation), ainsi qu’aux différentes combinaisons d’action que subit 1’ouvrage.

La contrainte normale s’exer¢ant dans une section droite est exprimée par :

Y

csz(%+ —ep)+ M%

Avec :

1

Omin < Gy < Omax

X1.2 : Justification a PE.L.S :

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

0. . La contrainte admissible de compression dans le béton.

o, : La contrainte admissible de traction dans le béton.

Situation Exploitation Construction
. —_Combinaison . uasi
Contraintes Rare | Frequente Q Rare
Zone permanente
o Dans la section -
= [ -fTI D -i['j
2 7 d’enrobage -
L t Hors de la section o
o o -1.54 -1.54;
d’enrobage
[ Toute la section | -0.5fpg | 0.6fcg 0,5fc8 0,6fc3

Tab. XI1.1: Valeur limites des contraintes dans le béton

X1.2.1 : Distance des armatures de précontrainte aux parements :

Dans le cas de la précontrainte en poste tension, le B.P.E.L Art 10.2, 23) recommande ce qui suit :
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justification des contraintes normales

% xa - (a:largeur de paquet)

¢ =sup ¢ : Diametre de la gaine
d=5cm - (Ouvrage courants)
Avec :
a= ¢ =6.7cm
5.025 cm
» c=supj 6.7 cm
5cm
» c=6.7cm Fig. X1.1 : Détail du talon (section médiane)
Les matériaux :
Jours 7 14 21 28
c
fcj (MPa) 23.18 29.91 33.12 35
fy (MPa) 1.99 2.395 2.59 2.7

Tab. X1.2 : valeur de fjet fy
X1.2.2 : Armatures de précontrainte (actives) :
Opo = 1424.7 MPa
A, =973 mm?

e Tension de calculen B.P.E.L :
La valeur caractéristique de la précontrainte, (B.P.E.L 91 Art.1.3)

La précontrainte de calcul est égale a la plus défavorable des deux valeurs suivantes

op1 = 1.020,, — 0.8A0;
{sz = 0.980p — 1.2A0j}
Avec : Opo - Tension initial

Ao; : Somme de toutes les pertes a I’4ge considére.

B(cm?) | v/(cm) | v(cm) I (cm*) p e,(cm) | r2=1/B
Poutre seule | 5368.56 99.72 75.28 19 649 147.67 | 48.75 - 85.50 3660.04
Poutre+hourdis | 8 868.56 133.37 61.63 35174 586.87 | 48.25 | -119.15 3966.21

Tab. X1.3 : les caractéristiques geométriques de section nette
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e phase de construction :

Phase N°| Date (jours) Opération Caractéristiques
0 0 Coulage de la poutre /
préfabriquée
Mise en tension des 03 cables de| - Section résistante : poutre
| 14 i
la 15 famille 2 50% Po!ds de I.a poutre )
- Précontrainte des cables
- Section résistante : poutre
I 28 Mise en tension des 03 cables de| - Poids de la poutre
la 1°® famille & 100% - Précontrainte des cables
_ - Section résistante : poutre
m 50 Coulages de hourdis et - Poids de la poutre + amorces
des entretoises d’about - Poids du hourdis + entretoises
- Précontrainte des cables
_ _ i - Section résistante : poutre+hourdis
v 64 Mise en tension des cables de la | . pojds de la poutre + amorces
- Poids du hourdis + entretoises
2°M famille - Précontrainte des cables
Mise en place de la superstructure | Section résistante : poutre+hourdis
v o ?revétement utlcr)ottoilrjs "% |+ Poids propre du tablier
— ’ - Précontrainte des cables
corniches...)
) _ - Section résistante : poutre+hourdis
VI > 90 Mise en service de - Poids propre du tablier
I’ouvrage - Surcharges appliquées
- Précontrainte des cébles

Tab. X1.4 : Les différentes phases de construction
Vérification des contraintes :

Pour les quatre premieres phases, la force de précontrainte qui donne ’effet le plus est P; mais pour
la phase d’exploitation (phase V) c’est la forceP,.

a) Phase de construction :

_ P v MpinV —
o5 = 5 (1— epr—z)-l'TZO'tS
!

Py v Mpyinv'  —
%= 7% (1+ epr—z)—";‘—:<aa-
b) Phase d’exploitation:
P, ( v) MupminV
= — —_ —_— — <
os=2(1-e—=)+ o 1 <04

_ Pz 'U’ Mmin.vl —
o= 2 (1+ e, 7) — 227
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Avec :

{Eg;i _0165 %ijtj (En construction)

Ocs = 0.6 .f5

{Eti = —1.5.f,3 :horsdelasection d'ancrage
0y = — fiug  : danslasection d’enrobage
e Application :

Phase I :

Opo = 0.5x1424.7 = 712.35 MPa.
g=1.6247t/ml =—> M, = 226.556t.m = 2265.56 KN.m
Acj = 0.5xAc; = 0.5x122.78 = 61.39 MPa.
op1 = 1.020,9 — 0.8Ac; = (1.02x712.13) — (0.8 x61.39) = 677.26 MPa.
P =n.A,.0p; =3x973x677.26 x 1073 = 1977.57 KN
Py

_ v Mpin ¥  —
0g = < (1— epr—2)+ ; > Ot

P v’ Mpinv' _ —
0= 5 (1+ epr—z)——<aci

75.28

o, = 1977.57x10( _ 85.50x75.28) + 2265.56 x 10° — 5886 MPa
5368.56 3660.04 19 649 147.67
_1977.57x 10 85.50 X 99.72\ 3 99.72 _
01 = 536856 ( 3660.04 ) 2265.56x 10 19 649 147.67 0.767 MPa

= 4.626 MPa > o, = —1,5 = —3.1951 MP .. L o,
{US a0 feaa ® —— Conditions vérifiées

0; = 4841 MPa < G, = 0,6f.1, = 17.946 MPa

— = |
@

0,767

Fig. X1.2 : Diagramme des contraintes a la section Médiane au 14y jour.
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X1.2.3. Vérification des contraintes pour les difféerentes phases a mi-travee :

Nous procédons de la méme facon pour les autres phases et les résultats sont donnes le tableau
ci-apres :

Phases | P;(KN) | M (KN.m) | 6, (MPa) | 6; (MPa) | 6,(MPa) | a;(MPa) | Observation
| 1977.57 2265.56 5.886 0.767 -3.6 17.94
1 3955.157 | 2265.56 3.091 13.031 -4.05 21
i 3753.489 3600.61 2.74 7.297 -4.05 21
v 5273.543 3600.61 1.29 16.118 -4.05 21
\Y 5149.560 4137.75 2.34 13.38 -4.05 21
VI 4905.08 7756.63 8.85 -1.71 -4.05 21

Tab. XI.5 : Contraintes dans les différentes phases

Conclusion : les contraintes limites sont respectées dans tous les cas de charges, que se soit en
construction ou en service.

X1.3 : ferraillage passif longitudinal :

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

- Les armatures de peau.
- Les armatures dans les zones tendues.

X1.3.1 : 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 :

3cm?/ml de parement perpendiculaire a leur direction
A, = max

0.1.B% (section brute de béton)
0.1%B = 0.001 x 5 368.56 = 5.36856 cm?

On utilise des armatures HA10 tous les 20 cm. (G. Dreux)

X1.3.2 : Armatures longitudinal dans la zone tendue :

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

Ag = % + (M X h) (Ferraillage minimal de non fragilité).

fe OBt

B, : Section de béton tendu
og: . Valeur absolue de la contrainte maximale de traction

Npg; : Résultante des contraintes de traction correspondante.

5,85

1,95

Zz2 il /

1.71
I B

Fig. X1.3 : Diagrammes des contraintes normales, phase V1 (exploitation)

BB LB sy —p—x —> 885.x=172(h—x)
x —
= = Z2XB _g31m =31cm
8,85+ 1,72
(3 + 15)x 16 ,
B, =50x 15+ > + 20x16 = 1214 cm 20
31
B;xo, 1214x1,72x1071 15
Ny = ———= : = 104,404 KN
S0cm
2 3
s = (2 (a0l 22)). 1072 = 5.1 o Fig. X1.4 : Détail du talon

Pour des raisons constructives, nous adoptons comme section : 5T12 = 5,65 cm?
Remarque :

- Pour la partie supérieure les armatures de traction ne sont pas nécessaires puisqu’ elle n’est pas
tendue.

- Les armatures de peau ne sont pas cumulables avec celle de la zone tendues.
X1.3.3 : Ferraillage passif transversal (Armature de 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 1’ame.
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Acxfo 2Cxtxfrog = Sit ey gaine < C < 1.3¢., gaine
Acxfo 2 13Cxtx fiog X Poxr gaine — si: C > oy gaine
Avec :
t : Espacement des armatures.
C = 10 cm (Enrobage des cables).
Qext gaine = 6.7 cm

C > 1.3¢oxt (gaine) = 871 cm

A 1.3Cx i x
“c 2 ¢ext (gaine) ftzs

. - — A, = 0.588 cm?

Pour des raisons de sécurité, on adopte comme section, un cadre HA12 = 2.26 cm?.
t <38.44 cm, soitt = 20 cm.
X1.4 : Justification a ’E.L.U :

Les justifications vis-a-vis des E.L.U complémentaires des E.L.S s’avérent 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.

X1.4.1 : Hypothéses de calculs :

e La résistance de béton tendu est négligée.

e Les sections droites avant déformation restent planes apres déformations.
e [’adhérence est parfaite entre le béton et I’acier.

e Le diagramme de déformation respecte la régle des trois pivots.

i 3,5 %o
% //,J o
i Axe neutre i
G |
h3 ; | '
E : c;
é : G
! r1 o, o
LA A 3
) I A
, 10%o 2%o,

Fig. X1.5 : Regle des trois pivots
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X1.4.2: 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 probléme qui se pose, est de déduire 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 1’évolution des contraintes dans la zone comprimée du béton, puis on
détermine la section dans les aciers de précontrainte.

10,89

i e, | Ae,

Fig. X1.6 : Diagramme des déformations et des contraintes a E.L.U dans le cas d’une section
partiellement comprimée

a) Contrainte dans le Béton :

La contrainte maximale dans le béton vaut :

— 0,85 .f;

Ope = 07 0 (MPa)

Diagramme réel

\’_,,-—-‘ S Diagramme préalable

Ope p-------+ e as

E%o
>

Fig. X1.7: Modéle de comportement du béton dans le cas ELU.
b) Contrainte dans ’acier :

Elle est obtenue a partir des déformations. La déformation a ’ELU pour les armatures de
précontraintes et la somme des trios :

Spm

e Allongement préalable : &, =

e Accroissement d’allongement A'e, accompagnant le retour a zéro de la déformation du
Obpm
Ep

béton adjacent A'e, = 5
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e Un deuxieme accroissement 4", accompagnant la déformation du béton au-dela de la
valeur nulle.

Avec :

0pm . Contrainte probable (a vide) existant dans les armatures a 1’dge ou I’on effectue la
vérification

Oppm - Contrainte dans le béton au niveau du céble moyen sous I’effet des actions permanentes et la
précontraintes.

a (MPa) 1 o (MPa) T
16fpee | oo,
Soegl ____ i £
0,9 pee | __ s H !
: ' > f/E, 20%0 o
1%o 20%o & %o € %
Fig. X1.8: Digramme contraintes — Figure.9 : Diagramme contrainte-
déformation des torons déformation des aciers passifs

XL.5 : Principe de la méthode de justification :

Pour que I’¢élément ne cesse pas de remplir sa fonction, il faut s’assurer que les sollicitations de
calcul que nous désignons par « S, » n’atteignent pas le domaine résistant dont la frontiére est

(Sum,) (Nu; Mu).

Le domaine résistant convexe est limité par une courbe (ou une surface en cas de flexion déviée)
dite d’interaction moment fléchissant-effort normal.

MJL

v
:'::

— (Ny; My

Fig. X1.10: Courbe d’interaction moment fléchissant-effort normal.
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Pour faciliter la tache en pratique, on propose la justification suivante :

e On fixe un des deux paramétres, généralementN,, en prenant ce dernier égal & N, qui est
celui développe par la sollicitation de calcul « Sy ».

e On détermine les deux moments résistants ultimes M, et M, correspondant & Ny, et on
doit avoir :

My, <My < Myy

En général, pour nos sollicitations de calcul donné, il suffit de vérifier I’'une des inégalités :
- Equation d’équilibre :

Il faut que : M, < My max

Avec :

My : Moment en point de passage de I’armature moyenne de précontrainte.

: Ohe
g ' r‘) %@ 8y
| y
.- .4._._._._._._.:4.':??;_ ___________________________________ ———
ds @ !
h i 7
¢! | Iﬂ. Tp ﬂoplapml
- -
as —

Fig. X1.11 : Diagramme des contraintes a I’ELU.

L’équilibre est donné par :

0.85f
Ny, = B¢ eyb“’ — Ay x A0y —AgX T v, (1)

Le moment résistant ultime est définie alors par :

Argy dp—y

o T o e 3

o " 3)
Es dp—y

T 4

€p y ( )
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X1.5.2. Equations donnant le comportement de acier :

a) pour les armatures passives :

b) pour les armatures de précontrainte :

Aoy = f(epm+ Aey+ A"ey)- fepm) ooennnn. (6)
e Equations donnant I’atteinte d’un ELU :

Cet ¢état peut étre atteint sur le béton ou sur 1’acier. Nous avons équations, par conséquent 7

inconnus 4ay, , 05,y ,4"¢€, , &, &5, Mym

La résolution sera faite par tatonnement, en considérant le diagramme de déformation passant par
les pivots A et B, ce qui nous donne :

{es = 10%o0
Ep = 3,5%0

A partir de ces valeurs, 1’équation (4) donne « Yy » ;

B) —— o

) —> 4, et on calcul Nu par I’équation (1).
(6) ——— 4o,

v Si — N, > N, : la section de béton comprimé est trop grande, le diagramme de
déformation pivote autour de A.

v Si — N, < N, :lediagramme de déformation pivot autour de B.
Une fois le diagramme d’équilibre trouvé, on détermine My, , et on Vérifie que : M, < My

e Application a notre projet :

dp = 183.3 cm. Ap = 52,5 cm?
ds = 190 cm. As = 5,65 cm?
H = 195cm

Nu = (0,0 — Agoo).n.Ap = 1012.83 x 6 x 10,5 x 10~ = 6380,83 KN.
— Nu = 6380,83 KN
(1) >N, = B .0y — A, .Aoy, — As x 0

6380,83.10° = 19,83.10"%. 8. — 6340, — 5,650,
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— 0,85 f,
(2) = My max = Be -szg xZ +As(ds - dp) X Os

My max = 19,83 . B..Z + 5,65 (190 — 183,3).10° x
My max = 19,83 . B..Z +37,855.103 x g
- Equations traduisant le comportement des aciers :
La surtension des armatures de précontraintes est :

(6) - 4o, =f (¢ pm + A'ey + A”‘gp)‘ f(gpm)

G = ’;_m - % = 101,283 KN/cm 2 = 1012,83 MPa
14

Pm
prm = E‘F (Pmep + Mmin) ep/I

_ 538083 .10 + [6380,83.103 (— 119.15) x 10 + 4555,2 x 10°] (- 119.15)
%rm = T8 868.56 o3 )X X 035174 586,87 x 10%

Oppm = 8,2272 MPa

, . _ Opm _ 101283 _ _3
D’ou: € py = 5, Toxi0s = 5331 x10
Nepp =5.22m = 5 22272 — 5 165 1074
E, 190000
- Atteinte de PELU :
{ES =10 %o
Ep = 3,5 %o

& _ dp=y o _ds 1% _ _

De (4) : Pl Y= s ) 49,26 cm = 0,4926 m
€p 3,5

De (3): 4"¢, = - Q=) _ 35x(1833-04926) 443 _ 95737 5 103

) p y 0,4926 ) ’

De (5): o, = 348 MPa (&g = 10%o).
De (6) : 4o, = f (e pom + A'gp + A”ep)— f(epm)
Aoy, = 0, x (5,331 x107% 4+ 2,165 x 107* 49,5237 x 1073) — 0,,(5,331 x 1073)

Ag, = 9,7402 .a,,

_ 09fpeg _ 0,9x1583
1,15 1,15

op _ 123887
Ep 190000

Pour : o, = 1238,87 MPa ona:e, = =6,52.10"3MPa

£ <652.107° - 0,=E,.¢,
g > 6,52. 1073 - o, sera calculépar approximation successive
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€pm = 5331x 1073 - o, = 5,331. 1073 x 190000 = 1012,89 MPa

g, = 15,0712 x 1073 - o, = 15,0712. 1073 x 190000 = 2863,528 MPa
D’ou: 40, = 2863,528 — 1012,89 = 1850,638 MPa

De (1) : B = 0,8x Yy X byypy

Avec:y =0,4926 m;

1,75+1,10

bmoy - Largeur moyenne (hourdis + table de poutre) ; b,y = =1,425m
B = 0,8 x 0,4926 x 1,425 = 0,5616 m?
Donc:N, = B.op. — A, . Ao, — Ag x 0
N, = (0,5616.10°.19,83) — (63.10% x 1850,638) — (5,65.10 2x 348) = —719,11t
On déduira que :
Nu < Nu
Le diagramme d’équilibre est atteint ainsi que le diagramme de déformation ultime.
& = 0.9539 %o ; & = 3,5 %o0
Donc : le diagramme d’équilibre est atteint ainsi que le diagramme de déformation ultime
On calcul alors :
Myy = Bc%yf:zs xZ + Ag (ds — dp)xo*s
M ymax = 19,83 xB.xZ+ 37,855 x oy
Avec: Z=d, — 0,4y = 183,3 - (0,4x0,4926.10%) = 163,596 cm
=—> Myy = 19,83x10%x0,5616 x 1,63596 + 37,855 x 348.10 ~3
My, . = 18232.09 KN.m

Myax = 1015,13 < My, = 18232,09 KN.m ——> La résistance a ’ELU est assurée.

Conclusion :

Les contraintes normales n’excédent pas les contraintes admissibles de compression
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Chapitre XII Justification des contraintes tangentielles

Introduction :

La partie résistante d’une poutre a 1’effort tranchant est représentée par 1’ame, celle-ci sera donc
dimensionnée de facon a :

- Résister a I’effort de cisaillement.
Permettre un bon bétonnage.
Permettre une bonne mise en place des gaines.

Selon le BPEL 91, on procede :

- En E.L.U a une vérification de la section d’acier transversal.
- En E.L.S a une Vvérification des contraintes tangentielles (de cisaillement).

XI11.1: Justification des contraintes a PELS :

Cette justification a pour but de montrer que les effets d’un effort tranchant cumulés aux effets
du moment fléchissant et de I’effort normal, ne compromettent pas la sécurité de I’ouvrage.

La vérification doit porter sur trois paramétres caractéristiques de 1’état de contraintes en un
point de la section.

ox : Contrainte normale longitudinale.
1 : Contrainte tangentielle (de cisaillement).

0. : Contrainte normale transversale dont 1’existence est liée a une précontrainte transversale
éventuelle (celle-ci n’existe que lorsque une précontrainte transversale est présentée).

Les contraintes oy, o, T calculées sous ’effet des sollicitations de service, doivent satisfaire les
conditions suivantes :

T — 0y 0, < 0,46y [ftj + g (O'X+O't)]
£l 5 Article B.P.E.L.7.2,2 ..... (1)
2 9

T"—0y' 0y <2~ [0,6ij - O'X—O't] : [ft]- +3 (0X+0t)]

fg
Si 64 < 0, alors les deux conditions (1) sont remplacées par :
2 CEL 2. —
Dans notre cas, o; = 0, alors (1) et (2) peuvent s’écrire comme suit :

— )

2 fy 2
" <2 -E;[O,6fq. Ak [ft]- + EO'X]
T < 0,4.f4. fy 2"

XI11.1.1: Contrainte de cisaillement due a ’effort tranchant :

Cette contrainte est calculée comme suit :

180



Chapitre XII Justification des contraintes tangentielles

Vred'S

() = 1, by

Avec :
Vyeq : Effort tranchant réduit, Vieq =V — XL (P - sinq;)
S : Moment statique par rapport a ’axe « Z » passant par « A ».
bn : Largeur nette de I’ame de la poutre, b,=by—m-k-@
m : Nombre cébles par lit
K= 1/2 Dans le cas des cébles injectés au coulis de ciment.
I, : Moment d’inertie net par rapport a 1’axe « Z » passant par « A »,

Remarque :

- t=1, pour les phases I, II, Ill, IV et VI (phases de construction).
- t=1y+ 17 pour la phase V (phase d’exploitation)

Avec : t1 : Contrainte de cisaillement due a la torsion.
XI-1-2 : Application au projet :

La section la plus sollicitée vis-a-vis de I’effort tranchant est la section d’appui, celle-Ci
comprend trois cables de précontrainte.

La vérification de la contrainte tangentielle se fera par phases de construction.

- Caractéristiques géométriques de la section nette ax =0,00 L :

: Section d'about
Section =
Poutre seule Poutre + hourdis

B (cm?) 7321.28 10821.28

V' (cm) 95,30 124.31

v (cm) 79,70 70.69
I (cm®) 23173767.69 42343295.23

p (%) 41,67 %. 44.52

ep (cm) —2.83 —31.84
r*=1/B 3165.26 3912.96

Tab. XI11.1: Caracteristiques geométriques de la section nette a x = 0,00 L

- Phase 1 : Mise en tension des cables de la 1% famille au 14 °™ jour & 50 %

opo = 0,5x1424.7 = 712.35 MPa.

— o247ty 8L _ 16247334 _ 55 139t — 271.32 KN
ml ! 2 2

Acj = 0,5xAc; = 0,5x209.14 = 104.57 MPa
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0p1 = 1,020,9 — 0,8A0; = 1,02(712.35 ) — 0,8(104.57 ) = 642.94 MPa

P, =n XA, Xop =3 X973 X642.94 X 1073 = 1876.74 KN

Vg = 27132 — @ X 0.57 = —85.26 KN
Remarque : Y3 ,sina; = 0,57

- Contrainte de cisaillement T :

Approximativement : g =_G_

0,8h
= 1(y) =bnv>:ﬁ ; avec: b, =b0—§= 35—%= 31,65 cm
=> 1(y) = — X = —0,192 MPa

31,65x0,8X175

- Contrainte normale o¢ au niveau du centre de gravité :

1876.74
3

N, =2 B3, cosq; = (2,932) = 1834.20 KN

N epv\ _ 1834.20-10 2.83-79.70
o5 = —1( -2 ) = ( — ) = 2,36MPa
s B r 7321.28 3912.96
B N epv’ 1834.20 10 2.83:95,30
o= +2) = ( ) = 2.68 MPa
B r 7321.28 3912.96

Au niveau du centre de gravité :

2.68 —2,36
175

Oy = 0g = Og + =XV =2,36 + X 79,70 = 2.50 MPa

Vérification des deux inégalités (1°) :

™2 = 0.037 < 0,4 x 2,395 x (2,395 +2(2,50) )

2,395

1 =0,037 <2 x==
29,91

x (0,6 X 29,91 — 2,50) x (2,395 +§(2,50))

_ { 0.037 < 3.83 MPa

0.037 < 10,04 Mpa  VeTifice

Nous procédons de la méme maniere pour les autres phases.

V'red T, Contraintes Vérifications
phase | V (KN) | N(KN) | (KN) | (Mpa) normales
G5 Gi oG inégalité 1 inégalité 2
| 271.32 | 1834.20| —85.26 | —0,192 | 2,33 | 2.72 | 2.50 | 0,037 < 3.83 | 0,037 < 10,04
1 271.32 | 3668.41| -441.84 | —0.997 | 4.65 | 543 | 5.00 | 0.994 <5.48 | 0.994 < 11.80
11 42424 | 3668.41| -288.92 | —0.585 | 1.44 | 6.82 | 3.39 | 0.342 < 4.46 | 0.342 < 10.85
IV | 424.24 | 3668.41| -288.92 | —0.585 | 1.44 | 6.82 | 3.39 | 0.342 < 4.46 | 0.342 < 10.85
V 645.52 | 3668.41| -67.64 | —0.137 | 1.44 | 6.82 | 3.39 | 0.018 < 4.46 | 0.018 < 10.85
VI 928.85 | 3335.54| 645.52 | 645.52 | 645. | 645 | 65 | 0,037 <3.83| 0,037 < 3.83

Tab. XI11.2 : Vérifications des contraintes de cisaillement.
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Chapitre XII Justification des contraintes tangentielles

Conclusion : les contraintes de cisaillements sont vérifiées pour toutes les phases, en
construction et en exploitation.

XI11.2: Justification a PELU (BPEL 91 Art. 7-3) :

X11.2.1 : Armatures transversales minimales :

Elles sont caractérisees par leur section A. et leur espacement S; :
St <min{lm ; 0,8h ; 3bg} = min{1m; 0,8(1,75) ; 3(0,35)} = min{Im; 1,4m: 1,05m}
=>5;<Im.

Pour éviter une rupture due a Dl’effort tranchant, on disposera d’un minimum d’armatures
transversales de fagon a satisfaire la condition suivante :

A¢ _ 0,6'by Ay f,

—tyoon¥s o5 L 2> 0,6 MPa

st fe bn'st Vs

Ce minimum est notamment a respecter dans la zone centrale ou I’effet tranchant est faible, et
ces dispositions ont pour but d’éviter une grande fragilité du béton de 1’ame de la poutre.

Atmin = 0,6.Ys.bn _ 0,6X1,15%31,65X100
st fe 400

= 5,4596 cm?/ml

On choisit des cadres HA12, A; = 2,26 cm?, soit : 2HA12.

-4

< Avfe  _ < 2,26X400x107* _ 0,4139 m
0,6.ys.bp 0,6x0,3165x1,15

On adopte 2HA12 : S; = 15 cm aux appuis et 25 cm en travée.

X11.2.2: Justification des armatures transversales :

Le but de cette justification est de montrer que les armatures transversales sont suffisantes pour
assurer la résistance des parties tendues du treillis, constituées par les bielles du béton et les
armatures :

Acfe fyj fyj
e > (Trea =) - tan p, + (B.P.E.L Art: 7.3,22)

At'fe ft]
=>T < * cot —
red = bn-St-Ys g Bu + 3

L’inclinaison des bielles est donnée par :

2t¥
tan 2 = —*ed
oy —Oy
Avec :
u . u
Tred = Ty + Tt
™ = Vlnfed et u ymax _ P_u . 23 sino:
v 0,8-h-by, red — Yu n i=1 i
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Chapitre XII Justification des contraintes tangentielles

P, = n(cpo - Aoj) -Ap
Acj = Aci(1famille) + Aogjer(1famille) = 209.14 + 145.85 = 354.99 MPa
P, = 3 X (1424,7 — 354.99) x 973 x 1073 = 3122.50KN

g =1215.60 - 222X 0,57 = 62228 KN avec V"™ =1215.60 KN

Vi.g _ 622.28x10

0,8'hb,  0,831,65195

= 1,25 MPa

Ty =

Tleqd = 1,25+ 1.062 = 2.312 MPa  (t{' : Contrainte due a I’effort de torsion).

- Angle d’inclinaison 8, :

N, = % N cosq = 31232'50.2,932 =3051.74 KN

_ 3051.74x10 [1 _ 31,84><70.69] = 1,20MPa

0 =
—> s 10821.28 3912.96
= 3051.74x10 31,84x124.31
oy = 200y 4 T _ 570 MPa
10821.28 3912.96
6i—0 (5.70~1,20)-70.69
Oc =0y =0, +—XxV=1,20+ ——————=2.84 MPa
G X s h 195

D’ou: tan2f = 22><;:’_102 =1,628 => B=29.21°

- Détermination des armatures verticales:

Ag ( u ftj) 1,15xby,
> —_— ) — X
T . . < teb

Ag 2,7\  1,15x31,65x100 o
e (2321 - ?) LSELINAR X 1g(29.21°)

2> 7.23 cm?/ml
t

=> % > max(7.23; 5,46) = 7.23 cm?/ml
t

Soit des cadres supplémentaires en plus de ceux destinés a reprendre 1’effort tranchant.

On choisit donc comme ferraillage transversal 4HA12, soit A; = 4.52 cm?2.

= S, <*2_062m
7.23

On prendra S; = 20cm (pour la section médiane)

- Armatures transversales supérieures :

Elles doivent étre au moins égales & 2 cm?/ml, soit un cadre de HA12 tous les 20cm.
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X11.2.3 : Justification des bielles de compression du béton :

La condition a respecter est la suivante :

2 2 fe ) _ 2 2 35 \?
2+ T, < (4_yb) =>  (1,25)2 + (1.062)% = 2.69 < (m) = 34,028MPa

=> 2.69 MPa < 34,028 MPa (vérifi¢e)
XI11.2.4 : Justification des armatures longitudinales (BPEL 91 Art 7.6, 55) :

La sollicitation de torsion dans une poutre engendre des tractions longitudinales, et cette traction
doit étre équilibrée soit :

- Par la compression développée par la flexion et la précontrainte longitudinale.
- Par le recours des armatures longitudinales passives.
L’intensité de 1’effort de traction longitudinal due a la torsion le long de I’axe neutre vaut :
u Fe
Ft= T 'bn'COthu Ot =

B 3me nette

i 2
r0,067% _ 0,602 m?

AVeC : B ame nette = Bbrute - Bgaine = 1,75x0,35—-3-

o — 1.062x03165x1.788
L 0,602

= 0,7708 MPa

oy = 0,7708 MPa < o = 2.84 MPa (condition vérifiée)
Conclusion :

Les contraintes tangentielles n’exceédent pas les contraintes limites de traction et de cisaillement.
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- Etude de la zone d’about -




Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

Introduction :

Lorsque les armatures de précontraintes sont ancrées dans une section qu’on peut appeler section
« Sa » d’une piece prismatique, la distribution des contraintes ne peut étre obtenue par les regles
usuelles de la RDM, car les conditions du principe de Saint-Venant ne sont pas remplies au
voisinage de Sa.

A cet effet, il y a lieu de procéder, dans cette zone :

- A des vérifications permettant d’éviter I’apparition des fissures et I’écrasement du béton.
- A la détermination d’armatures passives destinées a limiter [’ouverture des fissures
éventuelles.

XI111.1 : Zone d’appui simple d’about :
Dans cette zone, on doit nécessairement procéder a :

- Lajustification de la bielle d’about. (Art.7.5, 1 B.P.E.L)
- La justification de I’équilibre du coin inférieur. (Art.7.5, 2 B.P.E.L)
- Des justifications relatives a I’introduction des forces de précontrainte. (Art.8 B.P.E.L)

XI11.1.1 : Justification de la bielle d’about :

Le modele schématique proposeé par les reglements du BPEL, admet que le mécanisme de
rupture résulte de la formation d’une fissure inclinée émanant du nu intérieur de I’appui, séparant
ainsi un bloc d’about du reste de la piece.

1) Principe de calcul :

On admet que la transmission des charges appliquées a la poutre, au niveau de 1’appui, s’effectue

par une bielle unique inclinée, par rapport a I’axe longitudinal de la poutre, d’un angle fu tel que :
27y

tg2fu = (B<30°) (Art32B.P.EL)

Oxu~Otu

On dispose de plusieurs cables susceptibles d’équilibrer la bielle unique. Donc on cherche le
niveau (r) du cable qui donne une résultante de la réaction d’appui et des efforts F; inclinée d’au
moins Bu sur I’horizontale.

On défini les angles d’inclinaisons 6y par :

_ Ru_21(=1 Fi-sin (04
k¥ (Fircosa))-Hy

tgo

Avec :
a; : Inclinaison du céble.
R, : Composante verticale de la réaction d’appui.
H,: Composante horizontale éventuelle de la réaction d’appui.
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

F; : forces limites dans chaque cable.

La ligne de pression est inclinée a moins de B pour le rang r du cables si I'on a :

tgh. < tgf,
tgh._1 > tgB,

Pour que ce niveau existe, il faut que :

X Fi-cosa; —H, = (R, — X Fj-sinag) - cotg B,

é & Ligne de pression

i L
|
Z 1682 Fs
i r
i F:
181
i F1
i
=1|_
o=
Fa

Fig. XI11.1: Inclinaison de la bielle unique du béton

Pour schématiser ce phénoméne, on considére que le flux de compression intéresse le
niveau «r», défini par les inégalités précédentes, situé a la distance « d,.» de la fibre
supérieure.

: : EN
z Ne F*
i * | Bielle unique
d: ! i Z
h : A
Y i
T ;E.-".:-'- i e
}m \ -
| :
= i

Fig. XI11.2: La bielle d’about
Avec :
MN : axe de la bielle.
Z,: hauteur de la bielle.
d, = 0,1h: 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.
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

L’équilibre du bloc d’about s’écrit en composante verticale comme suit :

. Zr fe sin(a+By) Zy sin(o/+By)
W = Ru —ZFi-smai _S_t.At._.'—__.Ftu.W

Avec :
a : Inclinaison des étriers passifs sur I’horizontale (45° < a < 90°).
a’: Inclinaison des étriers actifs sur I’horizontale (45° < a < 90°).
a;: Inclinaison du céble de précontrainte.
St: Espacement des armatures passives transversales.
S’:: Espacement des armatures actives.
A : Somme des aires des sections des aciers passifs transversaux.
F., : Effort de précontrainte apreés toutes les pertes.

W : Effort vertical repris par le béton au droit du point « N ».

2) Verification des armatures transversales :

- Si Z. = Z : la section d’armatures a prendre en compte est celle obtenue pour la

vérification a I’effort tranchant.

- SiZ, < Z:lasection d’armatures trouvée sera majorée dans le rapport « z” et la répartir
r

sur la longueur Z, - cot B, a partir de I’axe de 1’appui.

AvVec :

I : A I
7= ;G (Bras de levier du couple des forces élastiques), et : S = 08_G-h

3) Application au projet :
V, = 121.56 t = 1215.60 KN

Vied = Vu — 2iz1 Bim - sina; ; Pim : Effort de précontrainte apreés toutes les pertes.

1,2 opm = 1,2+ (0p, — Aopy) = 1,2(1424.7 — (209.14 + 145.85))

Flim = mmin e _ 1770 _ 1539,13 MPa
Yp 1,15 ’
=> P,;, = min {Egg?g xgz => P, = 1283.65 MPa

Fiim = Ap - [min (1,20, 5 2%)] = 973+ [min (1,2(1424.7); )] 1072

115
Fiim = 973 - [min(1709.64; 1539.13)]- 1073

Flim = 973 X 1539,13 X 1073 = 1497.57 KN
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

By = 29.21° (chapitre XII)

e Recherche du rang «r»:
On doit vérifier la condition suivante :

Y.Fi-cosa; —H, = (R, — X F;-sinq;) - cotB, ;i=1-3.
Avec : H, = 0,1 - Gaplier = 0,1 X 654.64 t = 654.64 KN
Y. F; - cosa; — Hy = 1497.57 X (cos4 + cos12 + cos17) — 654.64 = 3733.95KN
(Ry — X F; - sing;) - cot B, = (1215.6 — 1497.57 X 0.605) X cot(29.18)
(Ry — X Fi.sinq;).cot B, = 554.36 KN
3733.95 KN > 554.36 KN vérifiée => Lerang «r » existe.

- Angle d’inclinaison :

Ru_2¥=1 Fi-sin o4

8% = YK, (Fi-cos a;)—Hy

Indice YK (F-siney) | YK, (F - cosa;) o
2 | Ru (KN) s e Hu (KN) | tgx | 6x(9)
1 104.465 1493.92 1.3239 | 52.93
2 1215.60 415.827 2958.766 654.64 0.347 | 19.14
3 853.674 4390.900 0.0968 | 5.53

Tab. XI11.1 : Valeurs de 0y

O, = 52.93° > B, = 19.18°

0, = 19.14° < B, = 19.18°

On constate que I’équilibre est atteint au niveau du 2°™ cable, donc r = 2.
db=£:£= 17,5 cm
10 10

d=H-h’=175-k’

h’ =0.9343-0.5tg12 =0.8280m

d- = 175-82.80 = 92.20cm

Donc:Z, =dr— d, =92.20 —17.5 = 74.7cm =0.747m

Z=08xH=08x175=14m

Z, < Z => la section d’armatures transversales déterminée lors de 1’étude de I’effort tranchant est

. Z
majorée de —
Zy

Cette section est répartie sur une longueur L, (L = Z,. - cotgB,) a partir de ’axe de I’appui.
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

140
74.70

Soit

*Ag = 1.874- 4,52 = 8,47cm>.

Soit une nouvelle section d’armatures transversales égale a 8HA12 soit 9.05 cm2, qui sera répartie
sur une longueur L = Z,. - cotgB, = 74.70 - cotg(29.18) = 133.769 cm = 134 cm.

XI111.1.2 : Justification de I’équilibre du coin inférieur :

Lorsque la réaction d’appui « R » d’une poutre est appliqués au voisinage d’une aréte, il y a lieu
de vérifier qu’il n’y a pas de risque de fendage d’un coin de béton, entrainant 1’aréte. 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 quelque soit ’orientation du plan. On doit alors vérifier que la section d’acier passif
traversant le plan de rupture, satisfait 1’inégalité suivante :

At " fe
Ys

=X (Ru + Fvlim) + I'lu - FHlim

Avec :
A : Section des armatures de coutures.
R, : Composante verticale de la réaction appui.
Fuiim - Composante horizontale de la force de précontrainte (force prise avec sa valeur limite).

Fuiim : Composante verticale de la méme force.

__ 1,5-tan®
" 1+1,5tan®

- Section d’armature minimale :

Lorsque la vérification précédente aboutit & A; = 0, il y a lieu de mettre en place une section
d’armature minimale d’acier passif de couture, donnée par :

Atmin=%1:”s-(5—4l<) Avec: 0<K<1

Fig. X111.3: Equilibre du coin inférieur (a = 0)
- Application a notre projet :

F|im =1497.57 KN
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{Fhlim = Fjim - cosa
Fvlim = Flim ' sIna

13.14 \C:a E Plan de rupture
68.43 ol
\‘\
68,43
G
<4 [ ——
25,00 0
) 45 ;
) 25
P
Fig. XI11.4: Equilibre du coin inférieur.
Plande | FViim Fhiim tg6 A Ru Hu Avfe () A+ (Ry + Fyiim) | Vérification
rupture | (KN) (KN) (KN) | (KN) Ys + Hy — Fhilim
AC1 |104.465 | 1493.922 | 2.3 | -0.18 >-1076.893 verifié
AC2> | 311.362 | 1464.844 [ 0.615 | 0.46 | 12156 6521-6 3147826 |~ 107,801 vérifié
AC3 | 437.847 | 1432.133 | 0.355 | 0.747 ~457632 | non vérifié

Tab. XI11.2: Vérification de la section d’armature de couture

Nous prendrons une nouvelle section 9HA14 (As=13.85 cm?),

Le tableau montre que la section d’acier passif traversant le plan de rupture satisfait 1’inégalité
précédente, donc les armatures de coutures sont négligeables. Toute fois, le BPEL propose une section

minimale en vu de reprendre les efforts locaux de I’appareil d’appui.

Avec :

Atmin -

0,04-Ry-Ys

fe

K : compris entre 0 etl.

- (5—-4K)

A : dimension de I’appareil d’appui

K:Longueur de I’appareil d’appui directement

par

le

flux

(2¢), (dans notre cas, K =1).

Atmin -

_0,04-1215.6-103-1,15

400

de

(5-4-1) = 139 cm?

Soit a prendre une section de 1,57 cm2 (2HA10).
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

XI1.1.3 : Justification relative a I’introduction des forces de précontrainte :

Des ¢tudes expérimentales ont mis en €vidence 1’existence de trois zones a I’aval des points d’application
des forces de précontrainte :

- Zone de surface soumise a des tractions.
- Zone intermédiaire comprimeée.
- Zone d’éclatement soumise aussi a des tractions.

) . Zone d’éclatement
Zone de surface  Zone comprimée /—— (rognon d’éclatement)
S
B

Contraintes régularisées

J Zone de régularisation = Ir ]
T F

Fig. XI11.6: Les trois zones d’aval d’application de la précontraintes et la zone de
régularisation

On définit une zone de régularisation des contraintes, celle ou les contraintes normales passent
d’une variation discontinue a une variation continue. Pour des raisons de simplification, la longueur
de cette zone est prise égale a la hauteur de la piece.

D’autre part, on admet que la force de précontrainte subit une premicre régularisation a
I’intérieur d’un prisme symétrique, de dimensions (d x d), et dans lequel les isostatiques créent :

- Des efforts de tractions transversaux (effort de surface).
- Des efforts de tractions de surface (effort de surface).

G .
T [d1: min (2C1, Cz)

C, d:
T ‘dzz min (Cz, C3)

G| l9 |

C T |d3 =min (Cg, 2C4)
1 7

Fig. X111.7: Prisme symétrique.
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X111.1.4- Equilibre de la zone de 1°"® régularisation :

Les efforts d’éclatement et de surface qui se manifestent dans cette zone seront soumis a des
vérifications de contrainte dans le béton, et a la disposition d’une section d’armatures passives.

- Effets de surface :
La section d’armature a disposer au voisinage de la section S est :

A, = 0,04 - m()
s — )

OSlim

Avec :

Fjo : force a I’origine du cable ancré au niveau « j ».

2
Oslim = Efe

- Effets d’éclatement : La justification concerne :
- La vérification des contraintes du béton (traction & compression).
- Le ferraillage d’éclatement.
- Contraintes dans le béton :
A Tintérieur du prisme symétrique associé a chaque niveau d’ancrage « j », il y a lieu de vérifier
que la contrainte moyenne de compression « o¢j » a I’extrémité de la zone de 1 régularisation est :
Fo 2

<--F,

Ocj = j

“b-d; "3

Et que la contrainte maximale de traction « oy » dans I’axe des armatures, susceptibles de provoquer
I’éclatement du prisme doit étre :

a3\ Fjo
O-tj=0,5' 1—— '_SI,ZS'FU‘
AvVec :

d;: Hauteur du prisme symétrique associé au niveau «j ».

aj : 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.
Fjo : force a ’origine du céble ancré au niveau j.

- Ferraillage d’éclatement :

Pour les regles de cumul, les armatures déterminées selon les régles exposées ci-aprés ne doivent
pas étre ajoutées directement a celles qui résultent des justifications des pieces vis-a-vis des
sollicitations tangentes.

En aval de la section « Sa », sur une zone égale au max de «d; », il faut disposer une section
d’acier transversale, tel que :
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R a
maxAg = — avec: R, =025-(1-2)F,
€] Ki-oots ] d: ]0
A, = sup j"Oslim j
t maxFjo 2
0,15-—— avec: Ogim = - fe
Oslim 3

Avec :
K; = 1:Pour un ancrage d’extrémitg.

K; = 2 : Pour un ancrage intermédiaire.

1- Etude de I’équilibre 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, Fjo).
- Entre (Sp) et (Sgr), des efforts répartis (courbure et frottement).
- Sur (Sg), des contraintes normales o (F]-') et tangentielles t (F]-'), réparties selon le principe de

NAVIER (F]-' . effort isostatique de précontraintes appliqués sur Sg).

54 Sk

(F
Pl B : % T
lel T
:le T
FJ o -_F]i T
F3 ;]:31‘_,, T
Fixl T_

Fig. XI11.8: Transmission des forces dans la zone de régularisation

Pour simplifier les calculs, les reégles 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. X111.11 : Equilibre général de diffusion pure

Sur un plan de coupure horizontal quelconque « BC » 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 normal N.
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T

‘ t: variable

s

SAJ i L

+

Fig. XI11.12: Sollicitations dans 1’état d’équilibre général de diffusion pure
2- Justification vis-a-vis de I’équilibre général de diffusion pure :
- Justification des contraintes :

Sur chaque plan de coupure d’ordonnée « t », la contrainte de cisaillement est conventionnelle
prise égale a:

Cette contrainte est cumulée algébriqguement avec la contrainte « T » la plus défavorable qui
résulte (au niveau méme niveau « t ») de 1’équilibre selon la RDM de I’ensemble des sollicitations.

Soit Tgmax la contrainte globale maximale de cisaillement.
Tgmax = Max[(tq + Tl
Cette contrainte doit vérifier la condition suivante :
Tgmax < 1,5 fy;
- Armatures d’équilibre général :

Les armatures transversales réegnant dans la zone de régulation des contraintes entre « Sa » et « Sg »
doivent satisfaire globalement a la régle des coutures. L’effort tranchant écrété pour lequel les
régles BPEL proposent :

fi \2
Vxe:Vx'[l_(%) ]
Si N est I’effort normal au niveau ou VX = VX max, cette régle 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 :

|Vxe|max_Ntc
Ao =——7F—7—
3le

Avec :
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

Vye . effort tranchant réduit pour lequel les regles BPEL proposent la valeur suivante :

- Si:A. < A+ A, :aucun renforcement n’est a prévoir.

-SiiA. > Ag + A.: il faut prévoir des armatures complémentaires aux sections A et A et de
méme fagconnage qu’entre Sa et Sg, la section totale des aciers soit au moins égale a A.. Ces
armatures complémentaires éventuelles sont a répartir uniformément a partir de la section Sa

. L2
sur une longueur au plus égale a; 1.

XI111.2 : Application au projet :

1) Effet de surface :
- Plan vertical :

Max Fjo= 1424.7MPa.  => A, =202 20— 5 08 cm?
3

Soit : 2HA12 (A = 2,26 cm?)
- Plan horizontal :

Pour le plan de diffusion horizontal, on considére 1’effort appliqué par les trois cables.

3x1424.7x103
A = 0,04 X o = 6,41 cm?

3

Soit un cadre HA12 autour de chaque ancrage (A = 3x 2.26 = 6.78 cm?).

13,14 |
3141 [oh: 2(13.14) = 26.28
68.43
T ]df 68.43
68.43
25,00 ] [ ds= 50

Fig. X111.13: Zone de 1°® régularisation (prismes symétriques)
2) Effet d’éclatement :
2 — a) Vérification des contraintes du béton :

e Contrainte de compression :

Ge1 = —r X973 — 15.07 MPa < = f.,g = 23,33 MPa,
262.8x350 3
1424.7x973 2

G = m = 5.79MPa < 5 *Icog = 23,33 MPa.
1424.7xX973 2

Oc3 = W = 7.92 MPa < E “Icpg = 23,33 MPa.
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

Les contraintes sont vérifiées

e Contrainte de traction :
v" Plan vertical :

Grer = 0,5 % (1= 22) X 15.07 = —0.063 MPa < 1,25, = 3,375 MPa
26,5
Grez = 0,5 % (1= 22) x 579 = 1.77 MPa < 1,25f55 = 3,375 MPa

Gres = 0,5 X (1 - %) X 7.92 = 1.86 MPa < 1,25f,,5 = 3,375 MPa

Les contraintes sont vérifiées
2 —b) Ferraillage d’éclatement :

v" Plan vertical :

_ _ 265 (14247x9.73\ _ _ 2
Ae =0,25(1 26_28)( e >_ 0.108 = 0.0cm

At = max{  Ap=025(1-22). (1424'7"9'73) = 7.96 cm?

" 6843 Z400
— 265\ _ (1424.7x9.73) _ 5

Ay = 0,15 <—“2§'7;‘:73> = 7.79 cm?

A =7.96cm?, soit a prendre 3x2 cadre HA12 (A=3x2 x2,26=13,56 cm?), sur une profondeur de
68.43cm.

v" Plan horizontal :

1424.7x973%3
0,15 X 5—"2""2 = 23,39 cm?
A 3%400 x100
t = max
26.5 1424.7x973%3
0,25 x (1 — —) X ————=947 cm?
35 3%400x100

A, =23.39cm?, soit a disposer 3cadres HA14 autour de chaque ancrage.
Effet d’équilibre général :

opi = op0 + Aopi

cable(1) : opi = 1424,7 — 160.52 = 1264.18 MPa

cable(2) : opi = 1424.7 — 212.10 = 1212.60 MPa

cable(3) : opi = 1424.7 — 254.79 = 1169.91 MPa
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

F; = 1169.91 x 973 x 1073 = 1138.32 KN
F, = 1212.60 X 973 x 1073 = 1179.86 KN
F; = 1264.18 x 973 x 1073 = 1230.05 KN

Fy =Fj.cosq;

th :F,-,smoc,-

1088.58 .J

_— >

\
1154.08

—) |I

\Z
1227.05

—).I 
85.80

\4

Fig. X111.14 : Composante des efforts de précontrainte

a- Calcul des contraintes normales a I’about :

_ (P, - cosai) N Z(Pi - cosai - epi) -y

/
B epi =7Z-V
Bnette Inet

S

- Fibre supérieur :

__(1227.05+1154.08+1088.58)x10 + (1227.05(—70.3)+1154.08(—1.87)+1088.58(66.56) ) x79.70 x 10
- 7321.28 38927931,12

os = 4.41 MPa

- Fibre inférieur :

_ (1227.054+1154.08+1088.58)x10 (1227.05(—70.3)+1154.08(—1.87)+1088.58(66.56))x79.70 x 10
- 7321.28 38927931,12

ot
ot = 5.06 MPa
b- Contraintes tangentielles a I’about :

— Vred . —V_ e cinad
(t) = Ty ; Vieq =V — X F; - sinai

Vieq = 1215.60 — 1497.57(sin4 + sin12 + sin17) = 361.92KN

Dioi: T(t) = 361.92x 10

=X =(.81MPa > —1,5f; = —4,05MPa
31,65%x0,8%X175
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Chapitre XIII

Etude de la zone d’about

» Calcul des sollicitations :

Sa
{ le >1
Fi
le
\ 4

4.41MPa

5.06MPa

0.81MPa

Fig. X111.15 : Contraintes normales et tangentielles

o(Fj) =441+ 28 x t =441 + 037t
x(t) = [Jo(F)-b-dt ; b=35cm

X(t) = 1.5435 t + 0,0647 t2 (MN)
t(F)=a-t?+b-t+c

(t=0)=0 => ¢=0

h dt
r(t— 5) = Tmax = 081 MPa => =0

=>2at+b=0 => t=-——=

b h
2a 2

=> —§=h=1,75m

T (t - E) — 1(t = 0,875) = a(0,875)% + b(0,875) = 0,81

2
=> (0,7656a+0,875b=0,81 -- (2)

a=-1.05

De(1)et(2) => {b=1.85

=>1(F;) =-1,05t*+ 185t
=>T(t) = [1(F))-e- dt = —0.12> + 032t
» Calcul des efforts tranchants :

V(t) = X F; - cosa; — x(t)

X(t) = 1.5435 t + 0,0647 t? (MN)
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about
Cable | a(%) Fi (KN) Fix (KN) Fit (KN)
1 4 1230.05 1227.05 85.80
2 12 1179.86 1154.08 245.30
3 17 1138.32 1088.58 332.81
Tab. XI11.3 : Décomposition de 1’effort Fi

au dessusde F; : 0 < t < 13.14cm, X(t) = 0.20MN => V,(t) = —0,20 MN
au dessus de F; : V, = —0.20 + 1.08858 = 0.88 MN

au dessusde F, : 20 <t < 81.57 cm, X(t) = 1.10MN => V,(t) = —0,22 MN
audessusde F, : V;, = —0,22 + 1.15408 = 0.93 MN

au dessus de F; : 81.57 < t < 150 cm, X(t) = 1.16MN => V,(t) = —0,23 MN
au dessus de F3 : V, (t) = —0,23 + 1.22705 = 0.99MN

> Efforts normaux :

T(t) = —0.12 t3 + 0.32 t?
N(t) = X F; - sina; — T(t)

audessusdeF; : 0 <t < 13.14 cm, T(t) = 0.005 MN => N,(t) = —0,005MN
au dessus de F; : V, = —0.005 + 0.33281 = 0.33MN

audessusde F, : 20 <t < 81.57 cm, T(t) = 0.143 MN => N,(t) = 0,33 — 0.143 = 0.187 MN
au dessus de F, : Ny(t) = 0.187 + 0.2453 = 0.43MN

(au dessus de F5 : 81.57 <t < 150 cm, T(t) = 0.167 MN => N,(t) = 0.43 — 0,167 = 0.263MN
L au dessus de F; : V;, = 0,263 + 0.0858 = 0.35 MN

Sa
F
F, {—1&—»4: -0.20 4 0.88 -0.005 4 0.33
le
\ 4
F -
‘ {_zx_,.\ 0.22 £ 0.93 0.187 0.43
F2x
\ 4
F E.’m_). .
3 . I\J 0723 4 0.99 0.26 0.35
A\ 4 :
VX(t) MN N(t) MN

Fig. X111.16: Diagramme des efforts tranchants et efforts normaux
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Chapitre XI1I Etude de la zone d’about

3) Armatures d’équilibre général :

2:Vy  2x0.99
b-h  0.35x 1.75

foo \2 2,7 \?
V, =V 1—(t28) = 0,99 1—(;) = 0,91 MN
x = Yxmax 314 ’ 3 x 3.23 ’

Tq =

= 3.23 MPa

(0.91 — 0.35) - 10* ,
A, = > = 21.00 cm

§-400

Section d’armature répartie sur une longueur de § 175=1,17m

Ag + A, = 6.41 + 23.39 = 29.80 cm? > A, = 21.00 cm?

Condition vérifié => aucun renforcement n’est a prévoir.

A D
—
R £ r/g
Deux cadres HA12 K
(e=15cm) 3 x 2 cadres HA12
ol 3 cadres HA14 T (e=15cm)
Tb 3 cadres HA14
aliie - ,
-+-
Coupe A-A
A P
Zone d'about

Fig. X111.17: Ferraillage de la zone d’about coupe
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Chapitre XIV Calcul des déformations

Introduction :

La précontrainte d’une piéce en béton engendre des déformations : fléches, rotations d’appuis,
raccourcissement. ..

Il est nécessaire que ces déformations puissent se produire librement pour qu’elles ne puissent
pas modifier les effets de la précontrainte, sinon, des fissurations peuvent apparaitre sur certaines
sections.

XI1V.1: Calcul des fléeches :

XIV.1.1 : Fléeche 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 ’expression suivante :

5.qG.L4 5‘MG‘L2
FG = =
348-Eylg  48Eylg

Avec :
E,: Module de déformation longitudinale différée,
E, = 3700.3/35 = 12102,945 MPa.
I : Moment d’inertie (Poutre + Hourdis) ;
I = 35174586.87 cm*

M¢ = 455.52t- m

5X455.52x33.42x108

G = = 12.43cm
48x12102,945x35174586.87

XIV.1.2 : Fléeche due aux surcharges :
Pour simplifier les calculs, en considére que les surcharge sont uniformément reparties :

Mg = M — Mg = 751.95 — 455.52 = 296.43 t. ml

5X296.43%33.4x108

s = = 8.09cm
48x12102,945%35174586.87

XI1V.1.3 : Contre fleche :

Pour une poutre de portée (L), soumise a un moment dont le diagramme est symétrique par
rapport a I’axe de la poutre, la fleche a mi-porte par :

LM
f=[ —2-dx
0 Elg
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Chapitre XIV Calcul des déformations

Avec :

M,d, : Le moment statique par rapport a ’appui de gauche de 1’aire limitée par le diagramme
des moments de précontraintes dans chaque section et 1’axe horizontal de référence sur la demi-
largeur.

Pour une poutre précontrainte, le diagramme des moments est de la forme suivante :

Dans une section donnée, on a : L/4 L/

e
e
b

Mi=Ni><ei h

Avec: N; = P- Ycosai

Pour le calcul de (N) dans chaque
section, on prendra comme contrainte, la
moyenne entre la tension initiale et la
tension finale en service.

Fig.XIV.1: Diagramme des moments dans une poutre.
Donc: P = opm - Ap =%><Ap
opi - Contrainte initiale.

ops - Contrainte finale en service.

Dans un trapéze (h, b, B), la distance (X) de son centre de gravite a la plus petite base est :

o h:(2B+b)

1™ 3(B+b)
Section opi (MPa) ops (MPa) 6pm (MPa)
0,00 L 1215.56 1069.58 1142.57
0,25 L 1199.61 975.20 1087.40
0,50 L 1215.07 1012.83 1113.95

Tab. XIV.1: Valeurs de opm a différentes sections.

L’effort normal aux différentes sections :

N = Ny = Np; - X cosai = (opm . AS) - ), cosai

Sections | Xcos ai | 6pm (Mpa) | P (KN) | Ni(KN) | e5i(cm) | Mpi = Ni x €pi (KN.m)
0,00 L 2.932 1142.57 1111.72 | 3259.56 | -31.84 -1037.84
0,25 L 5.651 1087.40 1058.04 | 5978.98 | -119.15 -7123.95
0,50 L 5.651 1113.95 1083.87 | 6124.95 | -119.15 -7297.88

Tab. X1V.2: Valeurs du moment a différentes sections.
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Chapitre XIV Calcul des déformations

0,00 8.35 16.7

1037 .84 (1) (2)

712395 7997 88

Fig.2 : Diagramme des moments sous la précontrainte [Mpa]
Trapeze (1) :

_8.35%x(2x7123.95+1037.84)

3-(7123.95+1037.84)

1 cL/2 XA
:>_0 MX'dX=L

7123.95+1037.84):8.35 177533.21
— =521 % )8.35 _

El 2-El EI

Trapeze (2):

__8.35%(2x7297.88+7123.95)

X, +835=1254m
3x(7297.88+7123.95)

1 L/2 X5-A 7297.88+7123.95):8.35 755047.69

LM2M, - dx = %222 = 1254 x ¢ 2835 _

EIY0 EI 2-El EI
177533.21+755047.69)1012

£ =1L 107 _ 519,06 mm = —21.90 cm

p 12102,945%X35174586.87 -104

Remarque: Le singe (-) indigue que la fleche est vers le haut.

> fleche totale:
En service a vide :

f =fg+ f, = 12.43-21.90 = —9.47 cm
En service en charge :
f=fc+ fp + f; =12.43-21.90+ 8,09 = -1.38 cm.

Conclusion :

La fleche calculée due au poids propre, précontraint et aux surcharges : f= -1.38 cm

La fleche admissible : (L/500 = 6.68 cm) doit étre supérieur a la fleche calculée f=-1.38 cm
Donc: la condition est Vérifié

XI1V.2 : Calcul des rotations :

XIV.2.1: Sous le poids propre :

_qgl® _ Mgl
G T E,lg 3 Eylg
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455.52x33.4x10°

wg = =1.19x 1072 rd
3x12102,945%X35174586.87
X1V.2.2: Sous les surcharges :
_9sL® _ MyL
Os = ETe 3 Eglg
296.43x33.4x10° -
wg = et =0.77 %1072 rd
3-12102,945%x35174586.87
X1V.2.3: Sous la précontrainte :
1 YA | L \
wp = Ef Mx -dx = — el A : aire des trapezes sur toute la longueur de la poutre.
2. (1037.84+7123.95 , 7123.95+7297.88)
= - R — - 8.35-10% = —4.43- 102 rd
U)p = . = . rd.
12102,945%x35174586.87

wp=-443-10"2 rd
XI1V.2.4: Rotation résultante :

- Avide:
W= wg + w, = (1.19 —4.43)-1072 = —3.24- 1072 rd

- Encharge:
w=wg + wp, +ws =(1.19-443+0.77)- 107 = —2.47-10"*rd

XIV.3: Calcul des déplacements d’appuis :

X1V.3.1: Déplacement dd a la rotation :

wxh  —247x1072
=

Aw = X 175 = —-2.16 cm

X1V.3.2: Déplacement dd au retrait :

La valeur moyenne du retrait étant : er = 3.1074

L 3.107*3340

A = g XE—T=O.501CH}

X1V.3.3: Déplacement da au fluage :
L
Afﬂu = &y X E

2:0
Avec : gg, = E—lb .

E; = 11 000Y/35 = 35981,729 MPa.

oy, - Contrainte finale dans le béton au niveau du CDG du cable moyen.
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om(1ére famille)+opy,(2¢re famille)  11.36+24.82

oy = ! = 18.09 MPa
Alors : g, = (32:918810793) = 10.05-107*
-4
Afﬂu — 10.05x10™*X 3340 — 1.679 cm

2

X1V.3.4: Déplacement dd a la variation de la température :

L 3340
At = =
10000 10000

= 0,334 cm

X1V.3.5: Déplacement total :
Abax= Aw + Ar + Afg, + At = —2.16 + 0.501 + 1.679 + 0.334
Ajax = Aw + Ar + Afg, + At = —2.16 + 0.501 + 1.679 — 0.334

Conclusion:

Calcul des déformations

0,354 cm

—0,314 cm

Toutes les valeurs trouvées dans les différentes déformations sont d’ordres négligeables, donc elles

ne compromettent pas la pérennité de 1’ouvrage.
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Chapitre XV étude des appareils d’appuis et joints de chaussées

Introduction :
Les équipements du 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.

XV.1) Appareils d’appui :
XV.1.1) Définition :

Les appareils d’appui interviennent directement dans le fonctionnement de la structure. Placés
entre le tablier et les appuis leur role est de transmettre les actions verticales dues aux
charges permanentes et aux charges d’exploitation et permettre le mouvement de rotation,

| Axe appuil

Poutre

Appareil d'appui

Bossage inférieur

Chevétre dappui

Coupe AA

Fig. XV.1 : disposition des appareils d’appuis
Il existe quatre types d’appareils d’appuis qui sont :

e Lesarticulations en béton.

e Les appareils d’appuis en ¢élastomere fretté.
e Les appareils d’appuis spéciaux.

e Les appareils d’appuis métalliques.

XV.1.2) Le type d’appareil d’appui choisit pour notre ouvrage :
On constate que I’appareil d’appuis en ¢élastomere fretté est le type le plus compatible a notre
ouvrage pour les raisons qui viendra si dessous :
IIs sont constitués de feuillets d’élastomeére (en général de néopréne) empilés avec interposition de
toles d’acier jouant le rdle de frettes (appui semi fixe). Ils ne sont donc ni parfaitement fixes ni
parfaitement mobiles. Ce type d’appareils d’appuis est plus couramment employé pour tous les
ouvrages en béton a cause des avantages qu’ils présentent :

e Facilité de mise en ceuvre.

e Facilité de réglage et de contréle.

o |Is permettent de répartir les efforts horizontaux entre plusieurs appuis.

e [ls n’exigent aucun entretien.

e Leur codt est relativement modéré.
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Hastomére
7 (néopréne)
Frettes

Fig. XV.2: Appareil d’appui en élastomére frette
XV.1.3) Dimensionnement des appareils d’appuis :

Le dimensionnement des appareils est essentiellement basé sur la limitation des contraintes de
cisaillement qui se développent dans le néoprene au niveau des plans de frettage et qui sont dues
aux efforts appliqués ou aux déformations imposées a I’appareil. On suppose I’incompressibilité
de néopréne.

Notre travail persiste a mettre en ceuvre les différentes étapes de calcul et en fin les appliquées sur
notre cas de projet.

a) Efforts normales de compression : sous un effort normal, des contraintes de
cisaillement apparaissent au niveau du plan de frettage.

™

t‘— - - - - - .

- e - - - -

1

Tmlﬂ/fﬂ
R

Fig. XV.3: effet de I’effort normal

Donc I’appareil d’appui doit vérifier I’intégralité suivante :

Nmax
2MPa < = < 15MP
a < op=_—7 a
Avec :
o, : La contrainte moyenne de compression due a I’effort Ny, 4.

Nmax : Réaction d’appui.

2 MPa : Condition de non cheminement.
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Chapitre XV étude des appareils d’appuis et joints de chaussées

15 Mpa : Condition de non écrasement.

axb: Dimension en plan de I’appareil tel que: a < b, avec a — dans le sens longitudinal de
I’ouvrage.

b) Contrainte maximal de cisaillement :

1.50m
TmaX B
B= axb
2t (a+b)

B : Coefficient de forme

t : Epaisseur normale d’une feuille de néopréne
Au début de la mise en charge sous 6., max = 3MPa, il subit un écrasement d’adaptation de Imm.

Cette valeur supplémentaire de I’écrasement est calculée avec la formule :

t3
Aetzlenxa—zx

Om

G

n : Nombre de feuillet.

K, : Coefficient en fonction de a/b

G : Module de déformation transversale, avec G = 0.8 MPa pour les ponts route
L’écrasement sera :

et = Imm + Ae

c) Distorsion :

Elle est due aux déplacements horizontaux, la distribution des contraintes au niveau du plan de
frettage est uniforme. Alors deux cas se présentent :
1. la déformation U de I’appareil st lent (dilatation, retrait et fluage), ainsi elle nous permet
de déterminer I’angle de torsion, la contrainte et I’effort correspondant

Fig. XV.4: 1% cas de torsion
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Chapitre XV étude des appareils d’appuis et joints de chaussées

tga = % Avec T = ) t;
Uy
Ona:ty, =Gxtgay = G?
Et:H, =a.b.ty; =Gxaxbx %
2. I’appareil d’appui est soumis a un effort dynamique H, (freinage, vent, force centrifuge).

Dans un cas d’un effort dynamique, le module d’élasticité transversal vaut deux (02) fois la
valeur de G correspondant a I’effort statique.

!
THZ i

Fig. XV.5: 2éme cas de torsion

H

tH2 ~ axb

Ona
TH2

tea, =

802 2xG

D’ou

U, H,

T 802 2xGxaxb
H2XT

U, = ————

2 2xGxaxb

On introduit une contrainte conventionnelle de calcul, qui sous I’effort statique seul correspondant
a la méme déformation totale

U = U1 + U2
Cette contrainte conventionnelle vaut :

THsztgaer1+%

_ U , __ U
TH_GXT +_2xaxb
d) Rotation:

g La rotation peut provenir de la déformation due au fonctionnement de la structure, la valeur du
moment du rappel M crée par une rotation est :
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a®xb 1
X —
t3 K,

M=Gx%x
n

K, : Coefficient de forme en fonction de b/a

O : Rotation d’appui sous I’effet des charges permanentes et des surcharges.
Or = % . (6¢Angle de rotation d’un seul feuillet (rd))

Lorsque une frette solidaire de méme feuillet, la réparation des contraintes de cisaillement s’¢tablit
comme suit :

a

G 2
w=3x(;) x6

Lors de la rotation les contraintes T, et T, s’additionnent vectoriellement selon deux direction
paralleles aux cotes a et b.

a 2
X E X at.a

G _ (b)?
Tab = 5 X \7) XQtb

N D

TOL.a

About du tablier

About apres rotation

— <
\\\ \ ‘
&\\k \\ SRR

Appareil d’appui @ M

Fig. XV.6: Rotation de I’about du tablier

7
7

XV.2) Prescription réglementaire :

XV.2.1) Limitation de la contrainte de cisaillement :

T=TN+Th+ Tot
Th1<0.5G
Th < 0.7G

XV.2.2) Limitation des contraintes moyennes de compression :

max
Ommax — m > 15 MP

212



Chapitre XV étude des appareils d’appuis et joints de chaussées

XV.2.3) Vérification de condition de non soulévement :

t2 o

< 3
et_B a2 G

XV.2.4) Condition de non cheminement :

Daprés le bulletin technique n°04 de SETRA page 21 les deux conditions suivantes doivent
étre remplies, pour la combinaison la plus défavorable :
On doit vérifier :

O = ~22 > 2 MPa = 20 Kg/cm?
Tel que :
Nnax: ESt la réaction engendrée par le poids propre
XV.2.5) Condition de non glissement :
H<fxN

Tel que :

N : Valeur de I’effort normal

f: Coefficient de frottement, avec : f = 0.12 + 92

Om
Remarque :

Si la condition n’est pas verifiée, il convient d’éviter le déplacement de I’appareil, en I’équilibre
des dispositifs appropriés on prévoit des appareils spéciaux capables de transmettre des réactions
d’appuis négatives.

En fonction de leurs directions, les appareils d’appuis peuvent se déformer par I’instabilité
élastique. La stabilité élastique des appareils en néopréne frette impose une limitation de la
contrainte moyenne de compression.

a2
Om SKXGXF

Avec :

K : Coefficient de frottement.
XV.2.6) Condition de non flambement :

Les valeurs de K ne sont pas suffisamment connues, il convient donc de respecter les regles
courantes qui consistent a limiter la hauteur nette de néoprene en fonction de la plus petite

dimension en plan d’appareil.
= <T< 2
10 5
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XV.2.7) Dimensionnement des frettes :
L’épaisseur des frettes devra respecter les deux conditions suivantes :

0. = 215 Mpa - Pour l'acier E24 — 1
XV.3) Application a notre projet :
Pour chaque appui, on disposera un appareil d’appui.

XV.3.1) Calcul des efforts horizontaux :
a) Efforts de freinage du a la surcharge A(l) :

Fo = _ ADxs
A ™ 204(0.0035xS)

S =7.50x33.4=250.50 m?

S : surface surchargée

AQ) = 954.40 =8 = 0,9544 t/m’
m

0.9544 x250.50
20 + (0.0035 x 250.50)

=11.45t= 11450 KN

Fag) =
b) Efforts de freinage du a surcharge B, :

Chague essieu d’un camion de systeme B peut développer un effort de freinage égal a son
poids.

Parmi les camions qu’on peut placer sur le pont un seul est supposé freiner

Fg. =30t =300KN

XV.3.2) Dimensionnement de I’appareil d’appui :
a) Hauteur de néoprene :

Avec a : angle de distorsion
Les conditions générales prépondérantes
Uy

TleGxtgalsz? < 0.5G

tgay; < 0.5
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tgoy = = <05 - T < 2U,

U; = Dpax = 20 mm (Déformation dues aux fluages, retrait dilatation).
T =40 mm

Thax = nx (t+tg)

Avec :

t=12 mm

ts = 3 mm

Thax = 4x (12 + 3) = 60 mm

b) Air de I’appareil :

_ Nmax
OMmax = axp = 15 MPa

N
axb > /=
15

Nmax - Efforts tranchant normal repris par chaque poutre.

1215.6
15x1000

= 0.0814 m? = 810.4 cm?

axb >

On choisir un appareil d’appui qui convient et satisfait les conditions suivantes :

— Condition de non flambement :

a

<T<
0

->5xT <a <10xT

=Y
vl |

5x60 <a <10x60 =—=>300 <a <600

Aveca <bonprend a=300mm et b=400mm

XV.4) Vérification :

XV.4.1) Limitation des contraintes de cisaillement dans I’élastomére :
T=1Ty+ g+ Tg £56=5x08=4MPa Avec:G=10.8

=15°2
N B

Avec :

axb 300x 400
B= = =7.14
2t (a+b)  2x12(300+400)
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XV.4.2) Distorsion :

O = ohax = 120900 — 1013 MPa < 15MPa
axb 30x40

Ty = 1.5 %m = 1.5x —== = 2.12 MPa < 3Mpa Vérifiée

™y = 2.12 MPa < 5 (G) = 5x0.8 = 4 MPa — Vérifiée
a) Due a déplacement vertical lent de ’appui :

Uy
Ty = Gth(Xl = GX ?
Thax = 60mm  ,U; = 20 mm

20

Ty1 = 0.8x P 0.266 Mpa
Ty = 0.266 < 0.5G = 0.4MPa - Vérifiée

b)  Due & un déplacement horizontal de I’appui :

H,
axb

TH2 =

Avec :

H, : Effort de freinage développé par Bc  H, = % = 15t (on a 2appareils d’appuis)

15x10
30x40

Ty = = 0.125 MPa

Ty = 0.125 < 0.7G = 0.56 MPa — Vérifiée

c) Lacontrainte conventionnelle vaut :

T = T+ 05Ty, = 0.266 + = = 0.328 MPa

Ty = 0.328 < 0.7G = 0.56 MPa — Vérifiée

XV.4.3) Rotation :

2
1= 3 (i‘—) a < 1.5G
=% g, =3.103d |, «=1,12.1072rd

n : nombre de feuillets

3x1073+1.12.1072 _
o = ? =3.55x1073rd

Donc :
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_ 08 (0302 3 _
Ta= = x (752)x3.55x 1073 = 0.88 MPa

Finalement :

T=1Ty+ Ty + T <5G=5x0.8=4MPa
T= 212+ 0.328 + 0.88 = 3.33MPa

1 = 3.33MPa < 4 MPa — Vérifiée

Donc la condition est Vérifiée

XV.4.4) Condition de non cheminement :

= Nmin > 5 MPa = 20 Kg/cm?

Gmmin - ax b
N,y =54,55t
-2
o . = =20 _ 4 54MPa > 2 MPa => Vérifiée
min 0.30x 0.40

XV.4.5) Condition de non glissement :
H<fxN

Tel que :

f=012+ 22-012+ 22 -0.164
o 4.54

m

N =54.55t
H<fxN=0.164 x 54.55=8.941

e H due ala déformation lente :
H=2%5% _ 545¢
2xX4

H< fxN => 6.81t < 8.94t =>V¢érifiée

XV.4.6) Dimensionnement des frettes :

> &, o

{ts > o x %

ty = 2mm
Avec :
o, = 215 Mpa
{ts > 2y om_ 30, 2% _4088cm = 0.88mm

B Oe 714 2150
ty = 2mm
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Onprend: ts=3mm
Conclusion :

Nous choisirons des appareils d’appuis de dimensions 300 x 400 x 60

D~

€.

XV.5) Calcul de joint de chauss

Fig. XV.7: Joint de chaussé

XV.5.1) Définition :

Les joints sont concut et réalisés pour assurer la continuité de circulation entre deux éléments
d’ouvrage, en dépit de leurs déplacement relative dus a I’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 critéres
fondamentaux :

e L’ouverture de joint, c'est-a-dire le jeu maximum que le joint doit permettre (le souffle).
e L’intensité du trafic qu’il doit subir, ¢’est-a-dire le début du véhicule que leur tonnage.

Le choix d’un type de joint de chaussée fait référence a une classification basée sur la notion de
robustesse. On distingue ainsi :
e 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).
e Lesjoints légers, pour un trafic inférieur a 1000v/jours.
e Lesjoints semi lourds, pour un trafic compris entre 1000 et 3000v/jours.

Tout en satisfaisant un certain nombre dautres exigences non moins essentielles :

e Confort et esthétique :
Souple, il assure la continuité de la surface de roulement quelle que soit I'importance de I'hiatus.
Absence de bruits de vibrations.

e Resistance :
Le choix des matériaux constitutifs (nature et qualité), est garant de bon comportement sous une
circulation sans cesse croissante.

e Etanche:
En assurant la continuité de I'étancheité, il participe activement a la protection de l'ouvrage equipé
et aussi une bonne évacuation des eaux.
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o Fiable:
La pureté de sa conception et la simplicité de ces principes de fonctionnement lui conferent son

efficacité a long terme.

Jomnt de trottoir

Joint de bordure  Coupe sur chaussé

Elément femelle

Membrane
Fig. XV.8: Joint de chaussée type FT150 (Freyssinet).

XV.5.2) Calcul du souffle des joints :
Ils se calculent selon deux conditions :
o Le déplacement d0 a la variation linéaire (retrait, fluage et température) et au freinage doit
étre inferieure a W.
o Le déplacement di a la variation linéaire et au séisme doit étre inférieur a 1.3W.

2
Ah max =§(Ar0t+ Aret + Afl+ ht) = 20 mm

Le souffle est la variation maximale d’ouverture que peut tolérer un joint. Les variations
maximales de la longueur Al des tabliers définissant donc le souffle du tablier.
Elles sont la somme algébrique de plusieurs facteurs : les rotations d’extrémités des poutres, la
température, le retrait de fluage.

a) Rotation d’extrémité sous chargement :
La rotation d’extrémité d’une poutre sous charge crée, au niveau du joint de chaussée, un déplacement

horizontal, Al = h x tga.

.

—— p— e Ahout du tablier

About aprés rotation

A

e

‘\\\%‘&\‘%

SRR =

SR S

s
N\

i

177

Appareil d appui

Fig. XV.9: Rotation d’extrémité du tablier sous chargement

b) Dilatation thermique :
La température étant considérée comme action durée. On prend dans le cas généralement un
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raccourcissement relatif

Al
—=3x10"*
l

Pour notrecas: L=33.4m

Al =1.002 cm
¢) Retrait :

"TZ = 4x107*
Pour notrecas : L=33.4m

Al =1.336cm

d) fluage :
Les raccourcissements dus au fluage sont fonction des contraintes normales appliquées. On pourra
prendre en premiere approximation

Al
T = K x 107

Kpq : Coefficient du fluage a t = 0 au moment ou il subit la contrainte o, est de 2 a 3.

Al
T= 3x107* - Al = 0.501 cm

1
==16.7
> m
Conclusion :
Suivant Al et la rotation de a la rotation d’extrémité, on choisit le joint de FT150 (Freyssinet).

Les souffles admissibles pour ce genre de joint, permettent des déplacements longitudinaux de 20 a
170 mm (£10 mm)

Ce joint peut absorber des rotations de leurs appuis jusqu’a 0.03 rad.
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Chapitre XVI étude de la culée

Introduction :

La culée est I’'un des ¢léments fondamentaux de 1’ensemble de la structure du pont, il est appelle
aussi les appuis d’extrémité, partiellement ou totalement enterrées, implantées en créte ou en flacon
de talus, on peut également réalisé des culées massives remblayées, a mur de front apparent,
implantées en pied de talus, principalement lorsqu’on souhaite limiter au strict nécessaire la
longueur de tablier, les murs latéraux associés sont soit des murs en aile, soit des murs en retour.

XVI1.1) Pré dimensionnement de la culée :

D’aprés les données relatives a la portée (les cotes du terrain naturel), on trouve que la hauteur de
notre culée est H culée = 8.00m

a) Mur garde gréve : H=2.55m, L =10.88 m, E =0.25m
b) Dalle de transition : H=7.68 m, L=6.00m, E =0,30m

c) Semelle : H=6.00m, L=10.88 m, E=1,60 m
d) Mur en retour : H=8.00 m, L=7.80m, E=0,600m
e) Mur de front : H=6.37m, L=10.88m, E=1.27m

f) Le corbeau : H=1.90m, L=7.68m, E=0.55m

XV1.2) Evaluation des efforts sollicitant la culée :

_ cos?(p+a-0) cos(6— a)
- 2 . "
sin(¢+86).sin (¢—B-6) 2 cos(6— a +6)
+\/cos(8—a+6).cos(a+[§) -costa

¢ = 35° : Angle de frottement interne du remblai.
a =0 : Angle d’inclinaison du talus. B =0 : Angle d’inclinaison de la culée/ a la verticale.
6 = 0 : Angle de frottement remblai-culée.

0 =0 : angle entre la direction du séisme et la verticale.

ey = 0.1 : coefficient sismique horizontale. €, = 0.07 : coefficient sismique verticale.
0 = Arctg (1:;) K=\ey? + (1£e,)2
Action de séisme ey &y K (7] Aan
Condition normale 0 0 1 0 0,271
L 0.1 0.07 1.0746 5,32 0,346
Condition seismique
0.1 0.07 0.9353 6,13 0,307

Tab. XVI.1:Coefficient de poussees
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XV1.3) Détermination des différents cas de charge :

Désignation ey P@{) | ey.P (1) & (Qte).P | Zv(m) | Zy(m) | Mg (t.m) Ms (t.m)
Poids de 0 0 0 327.32 0 301.13
Tablier 0.1 327.32 | 32732 | 0.07 | 350.23 9.64 0.92 315.70 322.21

0.1 32.732 | -0.07 | 304.40 315.70 280.04

Mur garde 0 0 0 17.34 0 34.15

gréve 0.1 17.34 1.734 0.07 | 1855 9.24 1.97 16.03 36.54
0.1 1.734 | -0.07 | 16.12 16.03 31.75

Mur de 0 0 0 220.04 0 266.24
front 0.1 220.04 | 22.004 | 0.07 | 235.44 4.78 1.21 105.17 284.88
0.1 22.004 | -0.07 | 204.63 105.17 247.60

Mur en 0 0 0 65.81 0 288.24
retour 0.1 65.81 6.581 0.07 | 7041 7.26 4.38 47.77 308.39
0.1 6.581 | -0.07 | 61.20 47.77 268.05

0 0 0 261.12 0 783.36

Semelle 0.1 261.12 | 26.112 | 0.07 | 279.39 0.80 3.00 20.88 838.17
0.1 26.112 | -0.07 | 242.84 20.88 728.52

Poids de la 0 0 0 34.56 0 176.25

dalle de 0.1 34.56 3.456 0.07 | 36.97 8.89 5.1 30.72 188.54
transition 0.1 3.456 | -0.07 | 32.14 30.72 163.91
0 0 0 17.16 0 36.37
Corbeau 0.1 17.16 1.716 0.07 | 18.36 7.28 2.12 12.49 38.92
0.1 1.716 | -0.07 | 15.95 12.49 33.81
0 0 0 0.1 0 0.121
Dis d’appuis 0.1 0.1 0.01 0.07 | 0.107 8.07 1.21 0.08 0.129
0.1 0.01 -0.07 | 0.093 0.08 0.112
Poids des terres 0 0 0 82.94 0 422.99
Sur D-T 0.1 82.94 8.294 0.07 | 88.74 9.1 5.1 75.47 45257
0.1 8294 | -0.07 | 77.13 75.47 393.36
Poids des terres 0 0 0 273.93 0 1210.77
sur la semelle 0.1 27393 | 27.393 | 0.07 | 293.10 5.60 4.42 153.40 1295.50
0.1 27.393 | -0.07 | 254.75 153.40 1125.99
0 0 0 55.29 0 281.97
Poids des 0.1 55.29 | 5.529 0.07 | 59.16 9.50 5.1 52.52 301.71
surcharges 0.1 5529 | 007 | 5141 52.52 262.19
Mur / 211.13 / / 1009.29 /
GG + / 269.57 A 1 4.78 / 1288.54 /
Poussé des terres | Mur frontal / 239.18 / / 1143.28 /
/ 6.79 / / 3.59 /
Semelle / 8.67 / / 0.53 / 4.59 /
/ 7.69 / / 4.07 /
Mur / 31.55 / / 176.68 /
GG + / 40.29 / / 5.6 / 225.62 /
Poussée des Mur frontal / 35.75 / / 200.20 /
surcharges / 5.65 / / 4.52 /
Semelle / 7.22 / / 0.8 / 5.77 /
/ 6.40 / / 5.12 /
/ / 255.12 / 1355.61 / / 1194.08 3801.59
Total / / 461.31 / 1450.45 / / 2354.75 4067.55
/ / 424.58 / 1260.66 / / 2182.90 3535.33

Tab. XVI1.2:Valeurs des moments dus a la poussée des terres
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e Poussée due aux terres :

1

P ==X A X yr X | X Hp?

2

e Poussée due aux surcharges :

P=2xnXx12xIXxHp

» Les valeurs des moments et les efforts globaux :

Désignation en. P () (1+ev). P (1) Mg (t.m) Ms (t.m)
255.12 1355.61 1194.08 3801.59

Totale 461.31 1450.45 2354.75 4067.55
42458 1260.66 2182.90 3535.33

Tab. XVI1.3:Valeurs des moments et les efforts globaux

XV1.4) Veérification de la culée :
¢+ Veérification au glissement :

C.N : en condition normal le coefficient de sécurité au glissement (C.S.G) égale a 1,5. donc
on doit vérifier que :

_X(1+¢&)P

= 1.
6 e P tge > 1.5

e C.S: en condition sismique le C.S.G égale a 1. Donc on vérifie que:

6= %t(y(p >1
Les résultats sont regroupés sur le tableau ci-dessous :
Condition | Y en. P (t) | > (1+&y). P (b) u 6 C.S.G | Vérification
C.N 255.12 1355.61 0.70 3.71 1.5 Vérifie
H+V' 461.31 1450.45 0.70 2.20 1.0 Vérifie
H+V 424.58 1260.66 0.70 2.07 1.0 Vérifie

Tab. XVI.4:Valeurs de Vérification au glissement

< Vérification au renversement :

Donc on doit vérifier que :

X Mg
2 Mg

e C.S:encondition sismique le C.S.R vautl.

Donc on doit verifier que :

X M
X Mg
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Les résultats sont regroupes sur le tableau ci-dessous :

étude de la culée

Condition | Y Mg (t.m) | Y Ms (t.m) R C.S.G | Vérification
C.N 1194.08 3801.59 3.18 15 Vérifie
H+ V' 2354.75 4067.55 1.72 1.0 Vérifie
H+V 2182.90 3535.33 1.61 1.0 Vérifie

Tab. XVI1.5:Valeurs de vérification au renversement

XV1.5) Ferraillage des éléments de culée :
XVI1.1.5.1) la dalle de transition :

e Evaluation des efforts :
Le ferraillage de la dalle de transition se fait en flexion simple sous 1’effet de :
Poids propres : 2.5 x 0.3x 1=0,75 t/ m%.
Poids de remblais : 1,71 t/m
Poids de revétement : 0.176
Surcharges : 1,2 t/m
On utilise la combinaison d’action a L’E.LU sachant que M = 1,35Mg + 1, 6 Mq..

2 2
M, =25 = 222X _ 1183tm

8 8

2
My = =22 = 54t.m

M, = 1.35 Mg + 1.6M, = 1.35 x 11.83 + 1.6 x 5.4 = 24.61t.m
{M ser = Mg +1.2M, = 11.83 + 1.2x 5.4 = 1831 t.m

o ferraillage:
a) ferraillage verticale:
Mu=24.61t.m
fc28 = 30Mpa
d=0.9h=0.9x0.30 =0.27cm.
b=1m

Le ferraillage a I’aide de logiciel SOCCOTEC nous a donné une section d’armature a ’ELU de

29.63 cm?, la vérification 4 ’ELS & donnée une section de 37.50 cm?2/ml.
Donc pour le ferraillage de la dalle de transition on prend :
As = 37.50 cm?/ml , soit 8HA25/ml pour As = 39,27 cm?

» Vérification de condition de non fragilité :

fmin 0.23% => Amin = 0,23 x 100 X 27 x —= = 3,72 < 39,27 cm?  => vérifie

Donc, As=39,27 cm?

D’aprés le B.A.E.L on prend 8HA25 = 39,27 cm?, avec un espacement de 12cm

Pour la nappe inférieure on prend : 8HA25 avec un espacement de 12cm.

Pour la nappe supérieure et pour adapter mieux a la nappe inferieure on prend:

8 H16/ml (16,08 cm2/ml), avec méme espacement que la nappe inférieure espacement de 12 cm.
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» Les armatures de répartition :

A's = A3—S = 40;% = 13,40 cm?/ml
On prend : 4, = 16,08 cm?ml=> 8HAL16, avec un espacement de 12cm.
8HA16 8HA16

» ® ©® ® & & ©
e o o o 9 9 o

8HAZ25

Fig. XV1.1: Ferraillage de la dalle de transition.

XV1.5.2) Mure garde gréve :
e Evaluation des efforts :

D’aprés le document SETRA PP73 appuis du tablier.
Le mur garde gréve est soumis essentiellement a 1’action des forces horizontales sur la face arriére
en contacte avec les terres :

e Poussée de terres

e Poussee de la surcharge de remblais 0.25m

o Effort de freinage —>
Le mur garde gréve est supposé encastrer dans le chevétre.
a) Poussée de terres :

P.H 1
Mt:?:g a-yr-Hg 2.55m
Avec: P = %yr.Hz.Ka
oo @) _ ., fm 35)_ . . )
K. = tg 7 27 tg 1 =0.271 Fig. XVI1.2: Poussée des terres sur le mur

y = 1,8 t/m®: Poids volumique des terres.
h=2.55 m : Hauteur du mur garde gréve

¢ = 35° : Angle de frottement interne du sol
Doit: Mg ==x 0271 x 1.8x 2.55% = 1.34tm

{Mm =135x134= 181tm
Msere 1x 1,34 = 1,34 t.m

b) Poussée des charges locale :

D'apres les documents "SETRA", seule la sollicitation engendrée par les camions type B¢
(poussée des charges locales) étant la plus défavorable, I'effort nominal étant produit par les deux
roues arrieres de 6t chacune des deux camions accédés, placés d'une maniére tel que les rectangles
d’impact soient en contact avec la face arriere du mur garde gréve. Les charges réelles (02 roues de
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6t distantes de 0.5 m) sont remplacées par une roue équivalente uniforme de 12t répartie sur un
rectangle de (0.25m x 0.75m). Il sera admis que la pression sur le rectangle d'impact ainsi défini se
répartira a 45° latéralement et en arriére du mur.

Le moment d'encastrement a la base du mur garde greve aura pour expression la formule suivante :

H
12.K H—x

M, = ax ......cooveen (1
PT075+2H) 025+x M
. 025m 0 _ 0.75m |
v v ¥ yYvvvevy
X¢ dl
0.25+ x
h 45°
450> 45° 45°
" 025h > ° 0.75+ 2h >

Fig. XV1.3: Poussée de la charge locale située en arriere du mur.
Avec:
b. = 1.1 (Coefficient de pondération du systéme B..
6=1,080 (Coefficient de majoration dynamique)
y . Coefficient de pondération (y=1,6 a L’E.L.U, y=1,2 a L’E.L.S)

K=K 5. b = {0.271x1.6x1.08x1.1 = 0.515 L’E.L.U
a}:0-%¢ 0.271x1.2x1.08x 1.1 = 0.386 L’E.L.S
D’parés 1’équation (I) :
12.K

M, = —
P70.75 + 2H

446t.m LE.L.U
3.34t.m LE.L.S

[2.81n(0.25 + x) — x]3>°

M, ={

c) Force de freinage :
On concéder un essieu lourde on contacte de mur garde gréve et on néglige I’effet de I’essieu situé a
1,5m en arriére .Donc le moment due au force de freinage est donnée par la formule suivante :

6H
M =
f ™ 0.25+2H

xy =285y
_(456t.m  LE.L.U
My = {3.42t.m L’E.L.S
Le moment total a I'encastrement:
M, = 1.35M, + 1.6(Mp + M;) = 1.35(1,81) + 1.6(4,46 + 4,56) = 16,87 t.m /ml
Mg = My + 1,2 (Mp + Mf) =134+ 1,2(3,34+3,42) = 9.45t.m /ml

e Ferraillage :
a) Ferraillage vertical :
Le moment maximal: Mgy = 16,87 t.m.
Enrobage = 3cm
Dimension (0.30x1 m?)
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fczg = 30Mpa
Le ferraillage se fait en flexion simple par une bande de d=0.27m
1m lingaire.

Acier : fe = 400Mpa

Im

P
<«

Fig. XV1.4: Bande de 1ml

v

As = 19.44cm? (Par SOCOTEC)
Soit : 7THA20/MI pour A= 21,99 cm?ml  avec es = 12 cm

» Condition de non fragilité :
—A;n(;n > 0.23% => Anin = 0.23 x 100x27% = 3.72cm? < As = 21,99 cm? => Condition

verifie.

Pour la nappe supérieure et pour adapter mieux a la nappe inférieure on prend:

7HAL0 (5,49 cm2 /ml), avec méme espacement que la nappe inférieure espacement de 12 cm.
» Le ferraillage horizontal :

On prend :
Ay =2 =20 _ 502cm?
4 4

Pour une bonne disposition constructive, on prend 7HA12 (7.92cm?ml), avec un espacement de 12
cm
» Veérification :
On fait la vérification a L’E.L.S :
Mser =9.45t.m
Op. = 0,6 f.,g = 18 MPa
Gy =min{2/3 f, ; 110\/n X fige } = 215,55 MPa
opc = 8.00MPa < 18 MPA (la condition est vérifie)
os = 205.30MPa < 215.55 MPa (La condition est vérifiée)

o 4

7 HA20 7H10

L 7H12

o 2 B BE B

2 00090

Fig. XV1.5: Ferraillage du mur garde gréve
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XV1.5.3) Le mur frontal :

e Evaluation des efforts :

Le mur frontal est encastré sur la semelle, il travaille a la flexion composée car il est sollicité par :

» Forces verticales :

Réaction du tablier du a la charge permanente.
Réaction de la surcharge D2qo.

Poids propre du corbeau et de mur garde greve.
Leur poids propre.

» Forces horizontales :

Poussée des terres.

Force sismique dont la valeur est égale a 0,1 du poids propre de tablier.
Forces de freinage d’un essieu lourd du camion Be.

Le tableau suivant donne I’ensemble des moments et efforts agissants sur le mur frontal pour le cas
normal et le cas sismique le plus défavorable :

Désignation ey P (t) eg.P () | (1£e).P | Zv(m) | Zy(m) | Mg(t.m) | Mg(t.m)
Poids de CN 0 327.32 0 111.28
Tablier CSH+V" | 327.32 | 32.732 | 350.23 | 8.04 | 0.34 | 263.16 119.07
Mur garde CN 0 17.34 0 24.10
gréve CSH+V" | 17.34 1.734 18.55 7.64 | 1.39 13.24 25.78
Mur de CN 0 220.04 0 138.62
front CS H+V* | 220.04 | 22.004 235.44 3.18 | 0.63 69.97 148.32
Mur en CN 0 65.81 0 250.07
retour CSH+V" | 65.81 6.581 70.41 5.66 3.8 37.24 267.55
Poids de la CN 0 34.56 0 156.21
DDT CSH+V" | 34.56 3.456 36.97 7.29 | 4.52 25.19 167.10
CN 0 17.16 0 26.42
Corbeau CSH+V" | 17.16 1.716 18.36 5.68 | 1.54 9.74 28.27
Poids de terres Sur DT CN 0 82.94 0 374.88
CSH+V" | 82.94 8.294 88.74 7.5 452 62.20 401.10
CN 30 / 192 /
freinage du a Bc CSH+V* | 30 0 / 6.4 / 0.00 /
Poussé des terres / 211.13 / 671.39 /
Mur GG +Mur frontal / 269.57 N 3.18 / 857.23 A
Poussée des surcharges / 31.55 / 126.2 /
MGG +MF / 40.29 / 4.00 / 161.16 /
Total / / 272.68 765.17 / / 989.59 1081.58
/ / 386.37 818.7 / / 1499.13 | 1157.19

Récapitulatif des efforts :

Tab. XVI1.6:Valeurs des sollicitations

> Condition normale :

Effort normal : 3 (1+¢,) P = 765.17t.
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Y. (1+ev) P 765.17
b 108

ELS:N=

ELU: N =1.35x70.32=94.93t/ml.

Moment: M =3 M; - > M; =1081.58 - 989.59 = 91.99t.m.

YMs—»Mr _ 91.99

ELS: M= =
b 10.88

= 8.45t.m /ml.

ELU: M =1.35x8.45=11.41t.m /ml.

» Condition sismique :
Effort normal : Y (1+¢,) P = 818.7t.

ELS:N=75.24t/ml.

ELU: N =101.58t /ml.

5 =70.32t/ml.

Moment: M =) M; - > M, =1157.19 - 1499.13 = | —341.94|= 341.94 t.m.

ELS: M =31.42 t.m /ml.

ELU: M =42.42tm /ml

al'ELU al'ELS
Condition normal | Condition sismique | Condition normal | Condition sismique
M(t.m) 1141 42.42 8.45 31.42
N(t) 94.93 101.58 70.32 75.24
Tab. XVI.7:Sollicitation a la base de voile
e Ferraillages de mur frontal :
a)Ferraillages vertical :
La section est soumise a la flexion composée. A,
Nu=101.58 t
Mu=42.42t.m
Enrobage =3cm, d = 1,24

Dimension (1x1.27 m?)
Béton =30Mpa

Acier : fe=400Mpa

Fig. XV1.6: coupe horizontal

Le ferraillage a 1’aide de logiciel SOCCOTEC nous a donné une section d’armature a I’ELU de

0.00 cm?, (section entiérement comprimée)
» La condition de non fragilité:

Amin =0,23x 100 x 124 x%. = 17.11 cm? > As la condition est non vérifié
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Onprend : As = 17.11 cm® 6HA 20 = 18.84 cm?.

Ag=%= 2% _628cm>  2HA20=6.28cm’.

3
Pour la nappe supérieure et pour adapter mieux a la nappe inférieure on prend:
6HA16/ml (12.06cm2), avec méme espacement que la nappe inférieure espacement de 14 cm.

b) Le ferraillage horizontal : (Armatures de répartition).
On prend :

Ag = % = 18‘% = 4.71cm?
Pour une bonne disposition constructive, on prend 6HA12/ml (6.78 cmz), avec un espacement de
15cm.

6 HA20 |

%

6 HA12

Fig. XV1.7: Ferraillage du mur de front.
XV1.5.4) Le mur en retour :
e Evaluation des efforts :

Le mur en retour a pour réle d'assurer le souténement des terres du remblai d'accés au pont. Il est
soumis aux charges suivantes:

- Poids propre du mur y compris la superstructure.
- Les poussées horizontales réparties.

- Les charges concentrées qui sont appliquées a 1 m de I'extrémité théorique du mur et comprennent
une charge verticale de 4t et une charge horizontales de 2t.

a) Efforts horizontaux :

- Poussée des terres : Pt = % [0,271 x 1,8 X (8.00)? x 1] = 15.61 t /ml.

- Poussée des surcharges sur remblai : Psr=1,2x 2 x 0,271 x 8 x 1 =5.20t /ml.
- Poussée de la surcharge concentree (2t) : Psc=2x1,2=2/4t.

b) Les moments :

- Poussée des terres : Mt = 15.61 x 1/3(8) = 41.62t.m /ml.

- Poussée des surcharges sur remblai : Msr =5.20 x 1/3(8) =7.86t.m /ml.

- Poussée de la surcharge concentrée : Msc = 2,4 x 8 =19.2t.m.
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e |_es combinaisons :

ELU: Mgy =1.35 Mt +1.6 (Msr +Msc) = 1.35 (41.62) +1.6 (7.86 +19.2) = 99.48t.m /ml.
ELS: MELS = Mt +1.2 (Msr +Msc) = (41.62) +1.2 (7.86 +19.2) = 74.09 t.m /ml.
a) Efforts verticaux :
- Poids propre du mur : PG =1x0,6 x 8.0 x 2,5 =12.0t.
- Poussée de la surcharge concentrée (4t) : Psc =4 x 1,2 = 4,8t.
- Poids propre de la superstructure: Psu = 0,3 t/ml.
b) Les moments :
- Poids propre du mur : MG =6 x %: 36 t.m
- Poids propre de la superstructure: Msu = 0,3 x 0,5 =0,15t.m
- Pousseée de la surcharge concentrée : Msc = 4,8 x 8 = 38.4 t.m.
e Les combinaisons :

ELU : MELU = 1.35 (MG + Msu) +1.6Msc = 1.35 (36 + 0.15) +1.6 (38.4) = 110.24 t.m
ELS: MELS = (MG + Msu) + 1.2Msc = (36 + 0.15) +1.2 (38.4) = 82.23 t.m

e Ferraillage :

a) Ferraillage vertical :

Le ferraillage se fait en flexion simple:

Mu=110.24 t.m

Enrobage =3cm

Dimension (1x0.6m?) As= 62.91 cm? (Par SOCOTEC)
Béton =30Mpa

Acier : fe=400Mpa

As= 62.91 cm? (Par SOCOTEC)

Le ferraillage a 1’aide de logiciel SOCCOTEC nous a donné une section d’armature a I’ELU de
62.91 cm?, la vérification a I’ELS a donnée une section de 80 cm? /ml.

Donc pour le ferraillage on prend :

As = 80 cm?/ml , soit 10HA32/ml pour As = 80.42 cm?

b) Condition de non fragiliteé :

Anin = 0,23%.19. d= 023 % 100 x 60 = 8.28¢cm? < A la condition est vérifié

e

Pour la disposition constructive on prend :

Ay =2 =22 =2680cm? => 4HA32=32.17 cm’/ml

b) Ferraillage horizontal :
La section est soumise a la flexion simple :
Mu=99.48t.m

Enrobage =3cm
Dimension (0.6x1) m?
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Béton =30Mpa

Acier : fe=400Mpa

Le ferraillage a I’aide de logiciel SOCCOTEC nous a donné une section d’armature a ’ELU de
31.05 cm?, la vérification 4 ’ELS a donnée une section de 40.5 cm?/ml.

Donc pour le ferraillage on prend :

As = 40.5 cm?/ml , soit 6HA32/ml pour As = 48.25 cm?  avec S;=15cm
» Condition de non fragilité :

Anmin = 0,23 %.b. d= 023 % 100 x 60 = 8.28¢m? < As la condition est vérifié

e

10 HA32

6 HA32

Fig. XV1.8: ferraillage de mur en retour (vue en plan)
XV1.5.5) Corbeau :

e Evaluation des charges et surcharges :

- Réaction due a la dalle de transition : R1=0.L/2=0,3x6x2,5/2=2.25t/ml.

- Réaction des poids des terres: R2=q.L/2=0,7x6x1,8/2=3.78 t/ml.

- Réaction due au revétement : R3=q.L/2=0,08x 6 x 2,4/2 =0.576 t/ml.

- Réaction due au poids propre du corbeau : R4 = q.L=1x0, 55 x2, 5 = 1.375 t/ml.

- Réaction due aux surcharges sur remblai : R5 = g.L/2=6x1,2/2=3.6t/ml.
a) Réactions :
Reww =1,35(R1 + R2 + R3 + R4) + 1,6 R5 = 1,35(2.25+3.78+0.576+1.375) + 1,6(3.6) = 16.53 t/ml.
Rets = (R1+ R2 + R3 + R4) + 1,2 R5=(2.25+3.78+0.576+1.375) + 1,2(3.6) =12.30 t/ml.
b) Moments :
MeLu =[1,35(2.25+3.78+0.576+1.375) + 1,6(3.6)] x 0,125 =2.06 t/ml.
Mes = [(2.25+3.78+0.576+1.375) + 1,2(3.6)] x 0,125 = 1,53 t/ml.

e Ferraillage :

a) Ferraillage vertical :

Le ferraillage se fait en flexion simple:
Mu=2.06 t.m

Enrobage =3cm

Dimension (1x 1.5) m?

Beton =30Mpa

Acier : fe=400Mpa
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Le ferraillage a 1’aide de logiciel SOCCOTEC nous a donné une section d’armature a I’ELU de
0.41cm?, la vérification & PELS a donnée une section de 0.50 cm? /ml.
Donc pour le ferraillage on prend :

As = 0.50 cm?/ml , soit 3HA5/ml pour As = 0.59 cm?

» Condition de non fragilité :
Amin = 0,23 f;ﬁ b.d = 20.7cm? As la condition n’est pas vérifié donc on prend :

e

As=20.70cm? => 7THA20=21.99cm? avec S;=12cm

Pour la disposition constructive on prend :

Ag =2 =22=733cm? => THA12=7.92cm’/ml  avecS; = 12cm
b) Ferraillage horizontal :
Ag = =22 =549cm? => 5HAI2=565cm’/ml  avecS; = 14cm

D’aprés les documents (SETRA), le ferraillage du corbeau d’appui est réalisé aussi par des goujons
de HA25 tous les 1 m.

1 goujon de HAZ25

TH12

SHA12

Fig.9 : Ferraillage du corbeau

XV.5.6) Etude et ferraillage de la semelle :
e Caractéristique de la semelle :
Longueur : L =10.88 m
Largeur : B =6.00m
Epaisseur : E =1,50m
o Evaluation des efforts agissants sur la semelle :
Le tableau suivant donne I’ensemble des moments et efforts agissants sur la semelle pour les
différents cas :

Désignation H (7) V(1) Mg Ms
255.12 1355.61 1194.08 3801.59
Totale 461.31 1450.45 2354.75 4067.55
424.58 1260.66 2182.90 3535.33

Tab. XVI1.8: sollicitations agissants sur la semelle
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a) Conditions normales :

Nmax = 1355.61t.

Mmax = 3801.59- 1194.08= 2607.51 t.m
b) Conditions sismiques :

Nmax = 1450.45t.

Mmax = 4067.55- 2354.75= 1712.8t.m.

XV1.5.7) Détermination des nombres des pieux :
Effort normal maximal : Npyax = 1450.45t.
En I’absence d’un rapport géotechnique la portance d’un pieu est prise égale a 300t.

Le nombre de pieux est déterminé a I’aide de la formule suivante:

Effort normal maximal 1450.45
= =5.80

~ capacité portante de pieu 250

On prend 6 pieux.

e Effort revenant a chaque pieu :
Les pieux présentent une symétrie par rapport (XQOY)
L’effort normal qui revient a chaque pieu est donné par la formule suivante :

Avec les hypothéses suivantes :
e Deéformation pieu semelle proportionnelle a la charge
e Semelle infiniment rigide
e Pieux identiques
a) Condition normale :
_ 1355.61 2607.51x1,8

1=t ey - 46737t
1355.61 2607.51x1,8
N, = rEE—s (18)? =—15.50t
b) Condition sismique :
145045 1712.8x1,8
1=t ez - 00-33¢
1450.45 1712.8tx1,8
Ny =—— =gy 8314

e Ferraillage de la semelle :

On applique la méthode des bielles, tel que cette méthode est valable si les deux conditions
suivantes sont vérifie:

a > 45°
h>L b
2 4
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= - AN
E- 3,6m '.:
Fig. XV1.10: coupe transversal de la semelle
_h 150 Lo6
Y9*=T 5~ 36 4is =
2" % 2 4
a=62.93° > 45° (c’est vérifie)
h>E_2=38 215076 (cest vérifie)
2 4 2 4
a) Condition normale :
Ga = 20,=2670kg/cm’
N, 52 46737 -2
Ap=—t2 477 2 4 103-gg98 cm?
175k 2670 15 am
b) Condition sismique :
G, = 0, = 4000 kg /cm?
N 52 40033 -2
127 % : 2 4 103 2
A, = —. = : 103 = 76.21
275, h 2670 15 am

La condition la plus la plus défavorable c’est la condition normale As = 88.98 cm?
On prend 20HA25 => Ay =98.18cm?
L’espacement est de :

O+H-d
St = TN 1
N : Nombre de barre
d : Enrobage 10cm
@ : Diametre de pieu
_ 1.2+ 1.5—-.05 _
Se=——1g—7 —=016m

On prend E =20cm

a) Armatures longitudinales inférieures dans la semelle :
Pour assure la transmission des efforts entre la culée et les pieux on utiliser les armateurs de
répartition, tel que :

1 1
Ay =3 Au/ml = $98.18 = 32.72 cm’
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Soit 6HA25Aeff = 34.36cm?
On prend St =25 cm

HA 25

HA 25

Fig. XVI1.11: Schéma de ferraillage (nappe inferieure)

b) Armatures de construction :

a) armatures transversales supérieure:
A; 98.18

Ats = 10 = T = 9818cm2
SoitsHA16 Ay = 10.05cm?
L’espacement St =25cm
b) armatures longitudinales supérieures :
Ay 3272 ,
Ats = E = T = 3.72cm
Soit: 3HA14 Ay = 4.62 cm?
St =25cm
VI -10- Armatures latérales :
A,; 98.18 ,
Alt = E = 1—0 = 9.818cm
Soit 5HA16 Ay = 10.05 cm®
L’espacement St =25cm
5 HA16 3HA14
T x

5 HA16

Fig. XVI1.12: Schéma de ferraillage (nappe supérieur)
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XV1.5.8) Etude et ferraillage des pieux :

e Action sur les pieux :
La semelle transmet & la fondation des efforts qui induisent dans les pieux des forces axiales et, le
plus souvent, des moments. Pour que ces moments soient transmettre, mais, il faut que les pieux
soient mécaniquement encastrés dans la semelle et libre a la base.

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer mathématiquement a I’aide de

I’équation différentielle :
4

Elzd—;+CUbY=0

M7
H » .

(M0

"._‘__,: c

Fig. XV1.13: Action sur les pieux
b : Diamétre du pieu
CU : Module de réaction du sol
y : Déplacement en téte du pieu

. . f 4E]
Une solution de cette équation est de la forme : a = —
U

a: Longueur élastique du pieu
Le pieu est soumis a un moment fléchissant en chaque dixieme de section, ce moment déterminé
par la méthode de WARNER.
Le pieu étant encastré en téte ce qui implique que le déplacement ou la rotation est nul.
e Calcul de 2:
b = @pieu =1,20m
Cu = 3.5kg/m®
E = 11000 v/300 = 60249.48 kg/cm? Module d’¢élasticité du béton.
I : Moment d’inertie du pieu.

mD* B m(1.20)* — 0101736m*
64 64 m

Lty _ 1.2 x 35 oot
= |2EI = |4x6024948x0101736

A: Coefficient d’amortissement du module de WARNER
D’ou:
AL=0,20x12=2.4 avec : L lalongueur de pieu L =12 m
e Effort tranchant en téte du pieu :
a) Condition normale :
Freinage : 30t

I =
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Poussées des terres et surcharges : 255.12t
D’ou:H=285.12t
Donc:

H 285.12

Poam = e=— = 47.52 t /pieu

b) Condition sismique :
Séisme : 36.77 t
Poussées des terres et surcharges : 461.31t

D’ou H=498.08t

H _ 498.08

Donc : Puam = = = 83.01t /pieu

» Calcul des pieux par la formule de WARNER :
La méthode de WARNER permet de donner des moments fléchissant auquel, le pieu est soumis en
différents points, a I’aide de la formule suivante :

M, adm P adm

A 22

Dans notre cas on concéder que, les pieux sont encastrés a la semelle en téte donc la seule
déformation qui peut se produire, est le déplacement.

P adm

A

Mzy = XomxMagm + Xop
Madm : Moment en téte du pieu

} ) 1
A: Coefficient d’amortissement = -

Xom, Xgp : Donnés par les abaques de WARNER en fonction de AL.

H : Effort tranchant en téte de pieu

M P
M(Z) = EIfy = Xgyx —2 4 2y =0

A A2
Xop P,
M(Z)z—%x o
M

AL =2=>Xpp =135  Xgy = 1.69
AL =3=>Xpp =116  Xgp = 1.48
AL = 2.4 =>Xpp = 1.274  Xgy = 1.606
a) Condition normale :

Pyam = 47.52 t/pieu => M 4, = — 188.48 t.m
b) Condition sismique :

Paam = 83.01 t/pieu => M 4, = —329.24 t.m
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e Ferraillage des pieux :
a) Ferraillage longitudinal :
Le pieu est considéré comme une piece soumise a la flexion composée.

150. FLEXION COMPOSEE N 004
EFFORTS DE RUPTURE M, ET N, D 3

<020 0% «040 «0%0 040 0.1 080 ~0%0
| |
L 0%
.‘vn'}.‘ S | .
LR N
0™ c———n . 'Eﬁl' ano
O 17N - - ~
.20 0w

ou

o8

—

0 oo

o\~ .
=
P

| s
o 3% -0® 08 0% 5% 0@ vR°A,

Fig. XV1.14: Abaque de Walther

&

o0 CES]

M max = - 329.24t.m
N min= 83.14 t
e Détermination de la section d’armature :
La section des armatures est déterminée par la formule suivante :

mo_00s_

1.2 1.2
D : diamétre du pieu
h’ : ’enrobage de I’acier.
Donc :

M, —329.24
= = —0.089
nR?DpB,, m(0.6)?>x 1.2 x 2700
Ny _ 8314
\ mR2B, m(0.6)2x 2700

Ou:

BW: résistance caractéristique du béton sur cube a 28 jours (BW = 27 MPa=2700 t/m2).
R : rayon du pieu.
On a d’apres 1’abaque : © =0.12
o : Degré mécanique des armatures totales.
On a de I’abaque :
F, of
TRz™ E

w =
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m(0.6)% x27
400
Donc on prend 19 HA 25 (As = 92,27 cm?).

a.3. L’espacement :

2
=>F, = 0127 = 0.12 = 91.56
f

_2mR _ 2x3.14x60

£= 19 = 19.83cm
Onprend: S; =20cm
b) Ferraillage transversal :
¢ 25
0, = gl =~ =8.33cm?

Donc, on prendra des cercles de HA12 espaces de 20 cm dans les zones courantes et 15 cm dans les
zones de jonction.

& =1,20m

19 HA25

HA 12 /e =20 cm dans les zones courantes

e = 15 cm dans les zones de jonction

Fig. XV1.15: Schéma de ferraillage de pieu
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Chapitre XVII Etude de la pile

XVI11.1 Définition :

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 en fonction d’un tres grand nombre de parametres :

- Aquatique, terrestre.

- Mode de construction du tablier.

- Urbain ou rural.

- Hauteur de la bréche a franchir.

- Mode d’exécution des fondations.

- Liaison avec le tablier.

Les piles peuvent jouer un role plus ou moins important dans le fonctionnement mécanique du
tablier selon que ce dernier est simplement appuye sur elles, ou partiellement ou totalement encastré.
C’est pour cela qu’un bon dimensionnement est plus que nécessaire car un mauvais
dimensionnement pourra engendrer la ruine de ce dernier.

XVI11.2 Choix du type de pile :

On peut classer les piles en deux familles ; les piles de types voiles et les piles de type portique.

Le choix de I’ouvrage s’est porté pour les piles du type voile parce que ces dernieres sont
plus nombreuses, par ce qu’elles sont généralement préférables pour les ouvrages courants aux
appuis a base de colonnes ou poteaux, car il posent moins de problémes a la réalisation
(L’exécution de coffrage est aisée et la simplicité de ses formes).L’hypothese d’un chevétre est
levée et la rigidité transversale de I’appui est toujours assurée, de plus leur aptitude a résister aux
chocs de véhicules est tres bonne.

XVI11.3 Pré dimensionnement de la pile :
Notre pile centrale est constituée par un voile vertical reposant sur des fondations profondes
(semelle+pieux).
On commence tout d’abord a dimensionner la pile en se basant sur le document SETRA.
3.1) Epaisseur du voile :

4H+L
100

E = (Sup <O.S(m); + 0.10(m))

Tel que : H est la hauteur de la pile.

L : la portée des travées centrales.
Ona: H=1297m

L=334m

E=0,95m
Donc : On prendra une épaisseur de :
E=1,00m
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6,00m

Y
v

1.75m
F

1.40m

12.97m 11,57m 12.97m

2m

6.20m

Figure 1 : schéma de la pile

XVI11.4 Ferraillage de pile :
4.1) Ferraillage du voile :

La pile sera considérée comme une console encastrée dans la semelle de la fondation.
a) Evaluation des charges et surcharges :

Charge verticale : tablier + pile = 654,64t + 194,55 = 849,19t
Chargeduvent: W = 0.2 t/m?

Surcharge d’exploitation : Charge horizontale : force de freinage :

FF = 15t

Séisme :

Ey : La composante verticale du séisme suivant I’axe x.
Ex : La composante horizontale du séisme suivant 1’axe y.

Ey=+0.20 G=+130.93¢
=1
Ex=4014 G=+91.65¢
4.2) Les combinaisons :
Selon SETRA les combinaisons a prendre en compte sont :

ELS :G+V+W + Fg
ELU : 1,35(G + V) + 1,5(W + Fyp)
ELA:G+V +E,

G+V+E,
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Figure 2 : schéma de la combinaison

Le tableau suivant résume les sollicitations maximales obtenues par le calcul manuel de la pile la
plus sollicitée dans le cas le plus défavorable.

Les combinaisons E.LS E.LU E.LA
NXx (t) 864.39 1169.20 864.39
My (t.m) 775 116.25 700.735

Tableau XVI1.1 : les sollicitations maximales obtenues

4.3) Ferraillage en flexion composée :
e AI'ELUona:

M, =116.25t.m
{ N, =1169.20t
e Etal’ELSona:
M, =775t.m
{ N, =864.39¢
EtalELSona:
o= M

116.25
1169.20

e = =0,099m

Lf=071l,=0,7x1297 =9,079m
Avec :

Lf : Longueur de flambement

A= L= 227 _ 9079 < max {15;
h 1

20xeq
h

} =15
h : Hauteur totale de la section dans la direction de flambement.
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Donc on va calculer avec la méthode forfaitaire :
e = 61 + e2 + ea

e, = max 2cm,L = max {2cm ;5,18 cm} = 5.18 cm = 0,0518 m
250

1¢2 9,0792

oL x2+axep)=3x i1 x(2+0,66x2) =0.082m

e, = 3X
Avec :

a : Moment de premier ordre du aux charge permanentes et quasi permanentes divisé par le moment
total du 1* ordre (avant application des coefficients de pondération)

Tel que :

a= 2 —0.66

116.25

@ = 2, rapport de la déformation finale due au fluage, & la déformation instantanée sous la
charge considéree

e=e,+e + e, = 00518 + 0.082 + 0,099 =0,23m
M,=Nxe

Donc :

M, =26892t.m

N, =1169,20 t
4.4) Ferraillage du voile a I’état limite ultime :

M, = 26892t.m
{ N, =1169.20t
4.3.1) Condition de non fragilité:

Selon le reglement BAEL on a :

Asmin =023 xbxdx %]

(" ftj = 2,22 MPa
Avec : fe = 400 MPa

b =6,00m

L d=091=09x1,00=90cm

244



Chapitre XVII Etude de la pile

Donc :
Ag min = 68,39 cm? soit 9HA32
4.3.2) Ferraillage horizontal :

La section d’armature transversale a mettre en place est au moins égale a 0,05% de la section
verticale de béton

Asy = 0,05% th xE => Agy = 0,05x1297 x 1,00 => A;y = 64,85 cm?
Soit la section d’armature : 2X7HA25

Avec : St = 15cm

9 HA32
9 HA32 7 HA25 |-

7 HA25

Figure 3 : Croquis du ferraillage de la pile (voile)
4. ferraillage de la semelle :

D’aprés le document “SETRA” la section d’armature transversale inférieure est
déterminée par la méthode des bielles est égale a :

o [L_b
A= —mex |2 4
s Og h
Tel que :
__ Ngq Mx x ey My x ex
Rmax,min - ? — Yey?2 — YexZ
r
[ =600cm
b=150cm
< h=200cm

Rypax = 11587.92 KN

\os=2L=267MPa
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As = 56.96 cm?
Ces armatures transversales inférieures sont placées sur une bande de :

p+H,=12+15=27m

AS ,
o7 = 21.09cm
- Nappe inférieure : On prendra des armatures en 7HA20 avec un espacement de 15 cm. Les
armatures dans I’autre sens seront prises en HA25 avec un espacement de 15 cm.
- Nappe supérieure : On prendra des armatures en 6HA20 avec un espacement de 15 cm Les
armatures dans I’autre sens seront prises en HA25 avec un espacement de 15 cm.

HA 25/e =15 cm HA 20/ e=15cm

& @ ® @ & & &
_® _o o o ¢ o o

HA 25 HA 20

Figure4 : Croquis du ferraillage de la semelle
5) Etude des pieux :

5.1 Introduction :

Vu I’importance des efforts a transmettre au sol en passant par un sol moyen, il faut étudier des
fondations profondes sur des pieux forés disposés en fils symétriques pour atteindre le
substratum résistant.

5.2 Calcul de la capacité portante du sol :

La capacité portante est évaluée a partir des résultats des essais de laboratoires a I’aide de la
relation suivante :

_ on
Q_A

Avec :
Q: Charge admissible vis-a-vis de la résistance du sol
A : section du pieu égale d T x 42 ;d=1,2m

4

La charge admissible Q, dépend a la fois de la résistance de pointe et du frottement latéral
tout au long du pieu et s’exprime par la relation :
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Qn=Ax [@+ o
F1 F2

Avec :

Qp : résistance de pointe a la rupture

Qs frottement latéral mobilisable le long du pieu

F1 : coefficient de sécurité sur le terme pointe (F1=3)

F2 : coefficient de sécurité sur le terme frottement latéral (F2=2)

5.3) Vérification des distances entre axes :
Pour des raisons d’effet de groupe et d’exécution. La distance de nu a nu entre deux pieux doit
verifier : L>0. 75 (2d) avec d =diametre de pieu =1,20m. et L : I'entraxe = 3,60m

L=3.6m

L = 0.75(2d ) =>3.6 > 1,8(m) Vérifié
5.4) Groupes de pieux :

Dans la pratique les pieux sont toujours forés par groupe, et ce voisinage diminue leur
force portante. Pour cela un coefficient correcteur (f) permet le calcul de la force portante de

I’un des pieux du groupe.

B 1
f:].— ZM—TYlTL [m(n —1)+ n(m—1)+ \/?(m—l)(n—l)]

Avec :

f : coefficient d’efficacité

m : le nombre de rangées

n : le nombre de pieux dans chaque rangée
L : I'entraxe des pieux.

B : est le diamétre de pieu.

m=3;d = 1,2
n=2=>f=071

5.5) Calcul de la capacité portante des pieux :

La résistance a I’enfoncement d’un pieu se fait par deux mécanismes différents :
- Le mécanisme de frottement latéral.
- Le mécanisme de mobilisation de pressions en pointe.

5.5.1) Frottement latéral :
Qf = [(X.G.mi + BCI] T[dDi
Qf = [a.omi+ BC;]md Di

Avec Ci : cohésion de chague couche

Di : I’épaisseur de la couche de sol.
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d : diametre du pieu.

5.5.2) Résistance de point :
d2

Qp=m T [¥NgD + 1,2cNc |

Avec :

Nq, Nc : Facteur de capacité portante.

6) ferraillage des pieux :

On ferraille le pieu le plus sollicité, on considéere qu’il est articulé au sol et encastre dans la
semelle et généralement le ferraillage des pieux se fait dans la plus part des cas en
compression simple.

-Etat limite de stabilité de forme :

Lf =0,7x1l,=07x21m=14,7m

- Elancement
A — 4 x 14.7 — 49 < 50
Donc
0,85 0,61
a = =
A A ’
1+02 (35) (33)
On calcule :
T
B’ = Zx (d —0,02)? = 1,09 m?
1.15[ Nu B’ x fc28
A<50=>4s= —| —— —
fe |l a 1,35
AVec :

Nu = 14,23 MN
On trouve As <0
Donc pour déterminer les armatures on utilise la A4,,,;,, = 0,8% x B

Amin = 0.8% x 7 x (120)? = 90.48cm*
Soit

20HA25 = 98.17¢m*?

-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.

2 soit SHA16
¢, : Diamétre des armatures transversales
¢,: Diamétre des armatures longitudinales

On prendra ¢; =
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20HAZS

HA 16 /e = 10cm en zone crificue
e = 20cm en zone courante

—
T ——
0
s - 20HA25
[
s
g
] N
HA]. 6‘\5:-—_.—— v 51‘
i
"‘—-—
!
i

Figure 5 : Schéma de ferraillage des pieux
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Conclusion_générale

Nous avons un pont a poutres multiples en béton précontraint, situé dans le trongon de la route
national RN 30 reliant la ville de TIZI-OUZOU et la daira de OUACIF.

Au cours d’étude de ce pont, I’ensemble des éléments principaux ont été veérifies

conformément aux régles en vigueur.

Les dimensions de la poutre, a savoir : sa hauteur, son épaisseur et sa largeur sont limitées par

les intervalles imposés par le réglement, afin d’aboutir a une économie optimale.

Apreés évaluations des efforts longitudinaux dus aux charges et surcharges, et apres la
répartition des efforts au moyen de la méthode de G. MASSONNET, nous avons déduit que

la poutre numéro deux est la poutre la plus sollicitée.

Le dimensionnement de la précontrainte a abouti a deux familles de cables. La premiére est

formée de trois cables ancrés a 1’about, la seconde de trois cables a I’extrados.

L’estimation des pertes de tension prise initialement (32%) a été vérifiée puisque les pertes

calculées n’atteignent pas les 32%.

Nous avons vérifié¢ que les contraintes normales et tangentielles n’excédent pas les contraintes

admissibles de traction, e compression et de cisaillement.

Arrivé a terme, nous dirons que notre projet de fin d’étude nous a permis d’exploiter un
ensemble de connaissance acquises durant notre formation, en plus de I’encadrement et de la
documentation qui étaient a notre disposition, ces connaissances nous ont conduit a assimiler

1’étude de cet ouvrage.

Ainsi, nous espérons que ce travail apportera une contribution appréciable.
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