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Introduction :

Grâce aux innovations technologiques et aux moyens puissants de réalisation, en plus des

demandes croissantes de communication la construction d’ouvrages d’art, particulièrement,

les ponts est en pleine expansion.

L'élaboration d'un projet de pont nécessite une connaissance approfondie du domaine

d'emploi des différents types de structures porteuses et de fondations, des bases de leur

dimensionnement et des sujétions d'emploi des différentes méthodes d'exécution. On doit tenir

compte de toutes les données, naturelles et fonctionnelles, liées au site et à la destination d'un

ouvrage qui s'inscrit toujours dans le cadre plus général d'une opération d'équipement

collectif. Le respect de l'environnement impose des exigences, allant d'une intégration

harmonieuse de l'ouvrage dans son site au choix des matériaux de construction, qu'il convient

de prendre en compte avec rigueur et précision dès les premières étapes de l'étude. Enfin, on

doit avoir le souci du détail et le sens des dispositions constructives pour assurer à son œuvre

un bon fonctionnement et une durabilité correspondant à une optimisation socio-économique

raisonnée.

Les ponts à poutres sous chaussée ont constitué une des premières applications de la

précontrainte dans le domaine des ponts. Leur conception, initialement inspirée de celle des

ponts à poutres en béton armé, fait largement appel à la préfabrication. On distingue deux

types de tabliers, selon la technique de précontrainte utilisée pour les poutres : • les ponts à

poutres précontraintes par pré-tension (PRAD) qui occupent une gamme de portées allant de

10 à 35 mètres • les ponts à poutres précontraintes par post-tension (VIPP), objet du présent

document, qui sont employés pour des portées comprises entre 30 et 50 mètres.

Le présent travail a pour objectif de faire la conception et l’étude d’un pont et plus

précisément le viaduc V1 localiser autour de PK6+728 au P.K 6+973.

Ce projet est inscrit dans la pénétrante reliant la wilaya de Tizi-Ouzou à l’autoroute est-Ouest

sur 48 km.

Dans ce travail, nous allons traiter les principales étapes de l’étude d’un pont en commençant

par la conception générale. Une fois que les variantes ont été définies et analysées, nous allons

retenir la variante la plus avantageuse pour calculer les caractéristiques du tablier et les

matériaux utilisés .On s’intéresse dans le chapitre 5 au calcul des charges et surcharges, et on

passera à la modélisation et de la précontrainte dans le chapitre 6 puis les justifications des

contraintes dans le chapitre 11.

Les chapitres 12et 13 ont pour but l’étude des déformations et des équipements.

En dernier lieu l’étude de l’infrastructure fera l’objectif du chapitre14.
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1- Définition :

Un pont est une construction qui permet de franchir une dépression ou un obstacle (cours

d’eau ; voie de communication ; vallée ; etc.) en passant par-dessus cette séparation. Le

franchissement supporte le passage d'hommes et de véhicules dans le cas d'un pont routier ou

d'eau dans le cas d’un aqueduc. Les ponts font partie de la famille des ouvrages d’art et leur

construction relève du domaine du génie civil.

2- Eléments constitutifs d’un pont:

Le pont est constitué essentiellement de deux parties principales :

Fig -1 : schéma d’un pont.

2-1- Le tablier :

C’est la partie horizontale du pont qui supporte directement les charges roulantes.

2-2- Les appuis :

Ils transmettent les charges du tablier vers les fondations. On distingue les appuis

intermédiaires qui sont les piles est les appuis de rive qui sont les culées.

3- Quelque notions géométriques :

La travée est la partie du pont qui se trouve entre deux appuis consécutifs. Ses caractéristiques

géométriques sont :

- La portée :

C’est la distance entre-axe de deux appuis consécutifs.

- L’ouverture :

C’est la distance entre nus de deux appuis consécutifs.

- La longueur :

La travée déborde toujours par rapport à ses deux appuis, donc sa longueur dépasse sa portée.
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- La hauteur libre :

Appelée aussi le tirant d’air, c’est la hauteur du vide entre la face inférieure du tablier et

l’obstacle franchi.

4- LA CLASSIFICATION DES PONTS

4-1 Selon la nature de la voie portée

Pont routier, Pont-rail, Pont mixte, Pont canal, Passerelle piétons, pont spécial.

4-2 Selon les matériaux de construction :

Les éléments porteurs du pont sont construits par divers types de matériaux. On distingue :

Pont en bois, Pont en maçonnerie, Pont en béton armé, Pont en béton précontraint, Pont

métallique et Pont mixte.

4-3 Selon la mobilité du pont :

Pont fixe, Pont mobile, Pont tournant, Pont levant, Pont basculant, Pont flottant.

4-4 Selon la vue en plan

- Pont droit: Lorsque l’axe longitudinal du pont fait un angle droit avec les lignes d’appui

transversales, le pont est droit géométriquement.

- Pont biais: Lorsque l’axe longitudinal du pont fait un angle biais avec les lignes d’appui

transversales, il s’agit d’un biais géométrique.

- Pont courbe: L’axe en plan de l’ouvrage est soit un arc circulaire soit une partie d’un

raccordement progressif.

 Pont à tablier supérieur : Le tablier se situe au-dessus des éléments porteurs.

 Pont à tablier inférieur : Le tablier se trouve dans la partie inférieure des éléments

porteurs.

 Pont à tablier intermédiaire :(Supérieur et inférieur).

 Pont à double tablier : Le 1er tablier est l’extrados du pont tandis que le 2eme est un

tablier intermédiaire. D’après cette figure, on peut définir :

Intrados : C’est la ligne qui définit le contour inférieur du pont.

Extrados : C’est la ligne qui définit le contour supérieur du pont.

4-6 Selon le schéma statique (RDM) :

4-6-1 Pont isostatique :

Les travées sont indépendantes.

4-6-2 Pont hyperstatique :

Les travées sont solidaires, le tablier travaille comme une poutre continue.
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4-6-3 Pont cantilever :

Ce type d’ouvrage contient une ou plusieurs travées qui s’appuient librement sur les autres,

selon le nombre d’appuis et d’articulations, le pont est considéré soit isostatique soit

hyperstatique.

4-6-4 Pont en arc :

Il est utilisé dans les vallées larges et profondes, cela permet d’éviter l’implantation des piles

très hautes et trop coûteuses. L’arc est soumis principalement aux efforts de compression. Il

se décompose de deux familles : les arcs isostatiques et les arcs hyperstatiques.

4-6-5 Pont portique :

Le tablier est solidaire aux piles. Ils leurs transmet non seulement les charges verticales mais

aussi les moments de flexion.

4-6-6 Pont cadre :

Le tablier, les pieds droits (voiles) et le radier sont solidaires, ils forment un ou plusieurs

cadres. Ce type d’ouvrage est généralement enterré, il est utilisé pour les petites portées ne

dépassant pas les 12 m.

4-6-7 Ouvrage busé :

Par son ouverture réduite, il s’approche de la gamme des ponts cadres.

4-6-8 Pont à béquilles :

Fig-2 : Pont à béquilles.
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4-6-9 Pont Bow-string :

Il est constitué de+ 2 poutres latérales sous forme d’arc, et d’un tirant incorporé dans le tablier

qui est relié à l’arc par des suspentes

Fig-3: Pont Bow-string:

4-6-10 Pont suspendu:

Le tablier est accroché aux deux files de câbles par l’intermédiaire de suspentes. Les

deux câbles passent par les sommets des pylônes et sont ancrés dans des massifs en béton.

Les suspentes et les câbles travaillent à l’attraction.

4-6-11 Pont à haubans :

Le tablier est relié directement aux pylônes par des câbles obliques appelés haubans. Ils sont

disposés, soit en une seule file dans l’axe du pont, soit en deux files latérales. Ce type

d’ouvrages est de plus en plus utilisé à nos jours.
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4-7 Selon la constitution du tablier :

La structure du tablier diffère d’un pont à l’autre.

4-7-1 Pont à poutres multiples :

Les éléments porteurs principaux sont les poutres, elles transmettent les charges du tablier

vers les appareils d’appuis.

4-7-2 Pont à poutres latérales :

Les charges sont transmises acheminées vers les appareils d’appuis selon l’ordre : hourdis

vers longerons, vers les traverses s’il s’agit d’un pont en béton armé ou vers les pièces de pont

si l’ouvrage est métallique, vers les poutres latérales, et enfin vers les appareils d’appuis.
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4-7-3 Pont à poutres en caisson :

4-7-4 Pont à poutres plissées :

4-7-5 Pont dalle :

Les charges sont transmises directement de la dalle vers les appareils d’appuis. Cette fois

ci l’hourdis possède une épaisseur importante, il est appelé dalle
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Introduction :

L’évolution de la technologie des ponts peut être divisée en deux périodes :

La période romaine et la période contemporaine.

L’empire romain, qui occupait la majeure partie de l’Algérie maîtrisait les techniques de

construction. Le pont représentatif de cette période était le pont en arc en plein cintre. Le

matériau de construction de base était la pierre.

La période contemporaine a commencé avec la révolution industrielle, lorsque le

développement des échanges commerciaux a nécessité la construction d'une grande quantité

de réseaux de chemins de fer, de routes et de ponts et où parallèlement les connaissances

théoriques ont fait des progrès considérables. Cette période a commencé il y a près de 20 ans.

Elle est marquée par le développement des ponts en béton arme puis en précontraint, des

ponts suspendus de grandes portée et des ponts a haubans, qui ont tous été rendus possibles

avec l'introduction de l'acier. La forme des ponts évolue en fonction du matériau disponible.

Jusqu’au XXIe siècle. De nouveaux matériaux issus de l’industrie de la construction ont été

introduits et les méthodes et moyens de calculs ont évolué.

Historique des ponts en Algérie :

1-Période  romaine :

Pont Romain d’El Kantara a Biskra.

Pont de Sidi Rachad à Constantine.
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Période contemporaine :

Pont sur Oued Dib a Mila

Le viaduc d'Oued Rekham a Bouira



Chapitre I

Présentation et

description de l’ouvrage
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Introduction :

Une bonne connaissance des principaux types des structures, de l’étendue de leur domaine

d’emploi et de leurs méthodes de pré dimensionnement est indispensable pour entreprendre

les études de définition d’un pont dans un site donné ; Mais un pont n’est pas seulement un

ouvrage d’art : il est construit dans le but d’assurer un service pour lequel l’opinion publique

exige un haut niveau de qualité, de sécurité et de fiabilité. En ce qui concerne la résistance

structurale, ce niveau est normalement garanti par le respect des normes.

I-2-Présentation du projet :

Ce projet nous a été proposé par l’agence nationale des autoroutes(ANA) Il consiste à étudier

un pont routier à poutres multiples, dans une voie expresse à deux « 2 » sens, avec une largeur

totale de (I=14,30 m), et une longueur (L=245m), ce pont est situé dans la pénétrante sur la

RN25 entre Tizi-Ouzou et Draa El Mizane (Du P.K.6+728Au P.K.6+973).

Rq : l’ouvrage se compose de deux ponts parallèles et identiques mais l’étude est faite

pour un seul pont

Fig-I-2 : Situation de l’ouvrage.
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I-3-Donné fonctionnelle :

I-3-1-Le tracé en plan :

La ligne définissant la géométrie de l’axe de la voie portée, dessinée sur un plan de situation

et repérer par les coordonnées de ces points caractéristiques

Fig-I-3 : Le tracé en plan.

I-3-2-Profil en long :

Le profil en long est la ligne située sur l’axe de l’ouvrage, définissant en élévation du tracé en

plan, il doit être défini en tenant compte de nombreux paramètres liés aux contraintes

fonctionnelles de l’obstacle franchit ou aux contraintes naturelles.

Viaduc à sept appuis : deux culées et cinq piles intermédiaires légèrement décalées.

Fig-I-3- Profil en long.
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I-3-3-Profil en travers :

C’est l’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les équipements de la voie dans

le sens transversal. Il doit être soigneusement étudié car il est très difficile de le modifier (par

exemple, de l’élargir) si une telle possibilité n’a pas été prévue lors de la conception de

l’ouvrage.

Le profil en travers de notre chaussée est défini par :

-Largeur rouable : Lr = 10,5m ; Nombre de voies = 3 voies. Chaque voie à 3.5m.

-Deux trottoirs l’un de 1m et l’autre de 1.5m.

-Glissières de sécurité de 0.65m.

-Pente transversale de 5,2%.

I-4-Données naturelles :

I-4-1-Données géomorphologique:

La géomorphologie est la science qui a pour objet la description et l'explication des formes du

relief terrestre, dont le but est de savoir le type d’obstacle à franchir.

Ce projet s’agit d’une zone avec des reliefs tendres de petites collines.

I-4-2-Données sismologiques :

En ce qui concerne la sismicité cela a été déterminée en se référant aux règles parasismiques

algériennes applicables au domaine des ouvrages d’art (RPOA 2008). Selon la norme citée les

ponts qui franchissent ou longent l’autoroute, routes express et voies à grande circulation sont

classés comme ponts importants, dans le groupe 2. La carte de zonage sismique, révèle

l’appartenance de la région de Tizi-Ouzou à la Zone Iia, et pour ce groupe, le coefficient

d’accélération à prendre en compte est A = 0,20, avec:

_ kh = 0.5 A (%g) = forces horizontales = 0,10 g

_ kv = ± 0,3 kh = forces verticales = 0,03 g

I-4-3-Données climatiques :

I-4-4-1-La température :

Les effets de variation de la température sont évidemment pris en compte dans le calcul des

structures, ils entrent en action dans le dimensionnement du joint de chaussée et des appareils

d’appuis.

L’ouvrage d’art a été considéré comme situé dans une zone a température variante entre :

Températures Min; Max:-5ºC; 45ºC , DT de calcul = 40º

I-4-4-2-La neige :

Etant donné que les charges véhiculaires sont supérieures à celles de la neige accumulée et

qu’elles n’agissent pas simultanément, les charges de neige seront négligées.
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I-4-4-3-Le vent :

Les effets du vent son bien pris en compte dans le calcul des constructions et sont effet au

niveau du tablier et au niveau des pile, la vitesse de référence pris égale à 28 m/s

I-5-Données géotechniques :

Pour avoir un bon comportement mécanique de l’ouvrage. Il faut partir de l’étude géologique-

géotechnique qui définit la nature et stratigraphie du terrain ; les propriétés des couches

existantes dans la zone d’influence des fondations et les conditions de l’eau phréatique dans

chaque couche dans le but de prévoir les meilleures conditions de stabilité et de rigidité de la

structure et définir type de fondation ainsi que leurs procédés d’exécution.

Fig-I-4 : Essaies géotechniques.
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Fig-I-5 : Rapport du forage.

La géologie de l’endroit caractérisée par la présence d’un substrat marneux à la totalité de la

surface du terrain. Il existe une couche altérée (Tm alt.) qui varie entre 3 et 5 mètres de

profondeur jusqu’à atteindre la couche comportement saine le pas est graduel. La fondation

sera réalisée, sur le substrat marneux (Tm) sous-jacente. La nappe phréatique varie entre 6.5 à

8 mètres de profondeur.
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Conclusion :

Le tableau suivant résume les données de la fondation de cet ouvrage :

Viaduc Type de

fondation

Largeur ou

diamètre (m)

Méthodologie Profondeur

minimale à

attendre/ TN

Investigation

géotechnique

V1 : viaduc

6+800
profonde 1.2

modèle de

terrain
18m Sc-06

Sc-

07(pressiom)

Sc18

Pd-3

Sp-29

pieu-modèle 20.5 (pile)

21.5 (culées)

fascicule62 14.0pile 4et 5

Tableau I-1: Les données de la fondation de cet ouvrage

Les différentes combinaisons doivent être vérifiées avec les charges transmises par la

structure au terrain au niveau de la pointe des pieux.

La stabilité des talus doit être vérifiée après le choix de l’ouvrage.

Le site est classé en S2.

En ce qui concerne l’agressivité de l’environnement la valeur maximale du contenu des

sulfates trouvés dans la zone de l’ouvrage est de 0.66% avec la moyenne de 0.46%.

En fonction de la teneur maximale ou minimale, il s’agit d’un environnement A2/A1, donc on

va prendre en considération l’emploi du ciment et bétons.
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Introduction :

L’objectif est de déterminer le type d’ouvrage le plus économique capable de satisfaire le

mieux possible à toutes les conditions imposées. Il faut pour cela connaître à la fois

l’ensemble des contraintes à respecter et l’ensemble des types d’ouvrages qui peuvent être

envisagés. La comparaison de ces deux ensembles permet de retenir la solution ou les

solutions qui apparaissent à première vue comme les meilleures et qui feront ensuite l’objet

d’études plus approfondies c’est une opération de synthèse dans laquelle interviennent de

nombreux paramètres et qui fait essentiellement appel au jugement et à l’expérience de

l’ingénieur.

II-1-Critères de choix du type d’ouvrage :

Dans le cas de notre ouvrage, plusieurs propositions peuvent être envisagées, mais, tout

d’abord, nous signalons la diversité des ponts. Leur classement est réalisé de la manière

suivante :

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

 Selon le matériau principal dont ils sont constitués.

 Selon la fonction mécanique : isostatique ou hyperstatique.

 Selon leur durée de vie prévue : définitive ou provisoire.

Pour l’obstacle à franchir il y a 3 types de ponts envisagés

 Pont mixte

 Pont en encorbellement successif

 Pont à poutres multiples.

II-2-Les paramètres intervenant dans le choix du typed’ouvrage :

 Les profils de la chaussée (en long, en travers, en plan).

 Les positions possibles des appuis.

 La nature du sol de fondation.

 Le gabarit à respecter.

 La brèche de l’ouvrage.

 Les conditions d’exécution et d’accès à l’ouvrage.
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II-3-Présentation des variantes :

Pont mixte :

Un tablier mixte est constitué par l’association d’une ossature métallique et d’une dalle en

béton armé par l’intermédiaire des connecteurs empêchants le glissement et le soulèvement de

la dalle par rapport à l’ossature. Les poutres peuvent être de hauteur variable ou constante,

elles peuvent être sous chaussée, ou latéralement au-dessus de la chaussée. Pour les petites

portées, souvent, on utilise des travées indépendantes, même dans le cas d’une suite de

plusieurs travées.

Les avantages :

 Possibilité de franchir des grandes portées.

 Rapidité d’exécution globale.

 Précision dimensionnelle des structures.

 Gain de temps (délai) de construction.

 Offre de multiples possibilités de conception architecturale.

 Facilite d’entretien, car les éléments de la structure sont accessibles aux inspections et

à la maintenance.

 Excellent rapport poids/performance du matériau acier.

 Légèreté, donc la diminution du nombre des poutres.

Les inconvénients:

 Le problème majeur des ponts métalliques et mixtes est la maintenance contre

corrosion et le phénomène de fatigue des assemblages.

 La résistance et la stabilité de la structure en place doivent être vérifiées à tous les

stades

 Importance du montage ainsi qu'un contrôle strict sur le chantier.

 En construction mixte les phénomènes de retrait et de fluage influent sur la répartition

 Les sollicitations climatiques comme la différence de température entre le béton et

l’acier.

 L’acier influent surtout lorsque les poutres ne sont pas encore protégées par le tablier

en Béton.

 Le risque de flambement des pièces comprimées, et le risque du renversement ou le

Voilement lors du montage ainsi qu'en service.

 Une surveillance avec visite périodique.

 La main d’œuvre doit être qualifiée surtout (les soudeurs).

 Le coût est très élevé
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Pont en encorbellement successif :

L’emploi très fréquent de la méthode de construction en encorbellement témoigne des

nombreux avantages de ce procédé qui permet de s’affranchir de tout cintre ou échafaudage.

Dans les cas les plus courants, elle consiste à construire un tablier de pont par tronçons à

partir des piles, après exécution d’un tronçon appelé voussoir, qui est fixé à la partie

d’ouvrage déjà exécutée à l’aide d’une précontrainte. Le tronçon devient alors autoporteur et

permet de mettre en œuvre les moyens nécessaires à la fabrication du tronçon

Suivant. Lorsque tous les tronçons ont été confectionnés, on obtient ce que l’on appelle un

fléau.

Le tablier peut être de hauteur constante ou variable. Il est plus facile à confectionner le

premier casque dans le second, mais la hauteur constante ne peut convenir que dans une

gamme de portées limitées, de l’ordre de 40 à 60 ou 70 m.

Fig-II-1 : coupe du voussoir.

Les avantages :

 L’entretien n’est demandé qu’au bout d’un certain temps.

 Sa structure donne une belle forme esthétique.

 La portée de ce type de pont est plus grande.

 Rapidité de construction dans le cas des ouvrages à voussoirs préfabriqués.

 L’effet de torsion est nettement plus faible que celle d’un caisson.

 S’adapte mieux pour les ponts biais.

 Le ferraillage demandant peu de façonnage, ne nécessite pas une main d’œuvre

hautement qualifiée, exception pour la précontrainte.
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 Ce type d’ouvrage s’adapte bien à des franchissements d’autoroute à plateforme

réduite, lorsque la largeur du terre-plein central permet l’implantation d’un appui

central.

Les inconvénients :

 Consomme plus de béton et d’acier par rapport à un pont à poutre en béton armé.

 Echafaudage important.

 La nécessité de fabriquer du béton plus résistant principalement avant 28 jours.

 La nécessité de disposer d’un personnel qualifié pour la vérification de la pose des

gaines, et pour la mise en tension des câbles.

 Les ponts construits par encorbellements successifs présentent des difficultés de

calcul inhabituel. Le volume des calculs nécessaires est bien plus considérable que

celui des autres types d'ouvrages.

 Les effets de fluage du béton et de la relaxation des aciers précontrainte.

 L’aspect économique est très élevé.

Pont à poutres multiples en béton précontraint par post-tension :

Dans le domaine des structures, le béton précontraint est la plus importante innovation du

siècle passé. Il est issu de raisonnement logique suivant: le béton est le matériau le plus

économique résistant bien à la compression, mais peu à la traction; on y ajoute donc une

compression permanente dite ‘précontrainte’. La précontrainte est un traitement mécanique

qui consiste à produire, dans un matériau, avant sa mise en service, des contraintes contraires

à celles produites par les charges qui le solliciteront. Là où le béton armé trouve sa limite, le

béton précontraint prend la relève, il permet d’atteindre des portées déterminantes jusqu’à

une trentaine de mètres en précontrainte par pré-tension, et pour des portées comprises entre

30 et 50m en précontrainte par post-tension.

Aujourd'hui, il est le fruit de plusieurs réalisations exceptionnelles dans le domaine du génie

civil.
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Fig-II-2 : coupe transversale du tablier a poutres.

Avantage :

 Les ponts à poutres multiples en béton précontrainte sont souvent très économiques

 La grande simplicité de leur conception

 De bonne réutilisation des coffrages

 Court délais de construction



II-4-Justification du choix de la variante :

Tableau-II-1:l’analyse comparative des cinq variantes.

+ : Favorable.

- : peu favorable.

Pont a poutres

précontraintes

Pont construit par

encorbellement

successif Pont a tablier mixte

Economie + - -

entretient + + -

Esthétique - + -

Exécution + - +

Délai + - +

Coût + - -
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Commentaires :

Pont en béton précontraint construit par encorbellement successif :

Les deux points défavorables pour cette variante sont l’économie et l’exécution. Le projet à

réaliser exige une unité de préfabrication in situ. D’autre part l’exécution sollicite de disposer

du personnel qualifié et du matériel adéquat. Ainsi cette méthode devient intéressante pour

des brèches profondes.

Pont à tablier mixte :

L’économie et l’entretient sont les deux points sensibles de cette variante. Pour l’économie,

l’utilisation des poutres métalliques présente un aspect financier défavorable comparativement

aux poutres précontraintes ainsi leur transport.

Présence d’un milieu favorable pour la corrosion de l’acier, ce qui nécessite un entretien

périodique.

Pont à 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 rase compagne. De l’autre côté, cette variante engendre

beaucoup d’avantages de point de vue technico-économique telles que la maîtrise de la

préfabrication des poutres, la simplicité et la rapidité d’exécution, ce qui réduit les délais de

Réalisation et le coût global du projet.

Conclusion :

Après avoir analysé et comparé les trois variantes en tenant compte des aspects économiques,

esthétiques et mode de réalisation, nous constatons que la variante susceptible de répondre le

mieux à la problématique posée est la variante «Pont à poutres multiples construit en béton

précontraint par post-tension» ;Il y a lieu de signaler que le choix n’est fait qu’après avoir

eu recours à des études approfondies et plus avancées pour chacune des variantes, que l’on a

malheureusement pas pu faire par manque de temps.



Chapitre III

Caractéristiques

mécaniques des matériaux.
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Introduction :

Le choix des matériaux de construction conditionne, en grande partie, la conception et le

calcul du pont.

On donne ici les caractéristiques du béton, des armatures et des aciers de construction en

relation directe avec le calcul et la conception suivant les règles BAEL91 BPEL91

modifié99 qui se base sur la théorie des états limites.

Etat limite ultime :

Correspond à la valeur maximale de la capacité portante de la construction et dont le

dépassement entrainerait la ruine de l’ouvrage par rupture ou perte de la stabilité.

Etat limite de service :

Correspond à l’état au-delà duquel, les conditions normales d’exploitation de la

construction ne sont plus satisfaites et cela par apparition des fissures ou déformations

des éléments.

III-1-Beton :

Le béton destiné au béton précontraint ne diffère pas beaucoup de celui destiné au béton

armé, sauf qu’on l’utilise sous des contraintes plus élevées

Le béton est défini par la valeur de sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours qui est

notée fc28.

III-1.1 Résistance du béton

La valeur caractéristique du béton notée« fc28 » est choisie à priori compte tenu des

possibilités locales, et des règles de contrôle qui permettent de vérifier qu’elle est atteinte

Pour un béton âge de J jours on a : (B.A.E.L 91).

Le béton utilisé sera dosé à

 350 kg/m3, pour les fondations et les pieux.

 330 kg/m3 pour les piles et chevêtre et les murs de culés et en aile.

 320kg /m3pour dalle du tablier et les prédalles.

 340kg/m3 pour les poutres.

Densité : la masse volumique du béton armé γ =2,5 t/m 
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III-1-1-a-La résistance caractéristique à la compression :

La résistance du béton à la compression simple est mesurée par des éprouvettes cylindriques

âgées de 28 jours.

La compression du béton à « j » jours, j 28 jours est :

 Pour les poutres :50 MPA

 pour les appuis et la dalle: 37 MPA

 pour les pieux et fondations : 45MPA

La compression du béton à « j » jours, (j < 28 jours) est :

Figure III-1:Évolution de la résistance en fonction de l’âge du béton.

III-1-1-b-La résistance caractéristique à la traction :

Les bétons en général caractérisés par leur résistance à la compression mais leur résistance à

la traction f joue aussi un rôle très important dans leur comportement mécanique ; c’est le cas

en particulier pour tout ce que concerne l’adhérence. La résistance à la traction à 28 jours est:

tj = 0,6 0,06× c݂j

Pour les poutres : 3,6 MPA

t28 = Pour les pieux et fondation : 3.3MPA

Pour les appuis et la dalle : 2,82MPA
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III-1-2-Contraintes admissibles de compression du béton :

a) ELU :

Avec :γb: coefficient de sécurité qui prend les valeurs suivantes :

1,5 en situations durables ou transitoires.

 γb =

1,3 en situations accidentelles.

Le coefficient θ est fixé : - 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison 

d’action considérée est supérieure à 24h.

- 0.9 lorsque cette durée est comprise entre 1h et 24h.

- 0.85 lorsqu’elle est inférieure à 1h.

b) E.L.S:

La contrainte admissible de compression du béton est calculée avec l’expression

suivante :

                    σb =0,6 fc28

d) Module de déformation longitudinale du béton ≪ࡱ≫ :

Module de déformation instantanée (courte durée < 24 heures).

Eij =11000 3 fcj (MPa)

e) module de déformation longitudinale différée du béton :

Pour des charges de longue durée d'application en tenant compte du retrait et fluage, les

effets du fluage du béton rajoutent une déformation complémentaire qui est le double de

la déformation instantanée soit, en définitive une déformation totale triple.

Evj = 3700 ૜ √࢐ࢉࢌ=૚/૜Eij

L’indice « v » vient de Freyssinet, qui considérait qu’il s’agissait du module «vrai » du

béton.

d) Module de déformation transversale G :

G=
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e) Coefficient de poisson :

Le coefficient de poisson ν représente la variation relative de dimension transversale

d’une pièce soumise à une variation relative de dimension longitudinale.

Le coefficient ν du béton pour un chargement instantané est de l’ordre de 0,3 mais il

diminue avec le temps pour se rapprocher de la valeur 0,2. Quant au cas d’un béton

fissuré, ν devient nul. On prend pour les calculs de béton précontraint la valeur. ν =0,2

pour un béton non fissuré (ELS) et ν =0 pour un béton fissuré (ELU).

III-2-Acier:

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

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

 Les aciers passifs nécessaires pour reprendre les efforts tranchants pour limiter la

fissuration.

III-2-1-Aciers passif :

Les armatures passives sont des armatures comparables à celle du béton Armé. (Les armatures

passives sont tendues que sous des sollicitations extérieures).

III-2-1-1-La limite élastique :

Les aciers utilisés sont des aciers courants à haute adhérence de classe B500, sa limite

élastique est égale à 500MPa.

Dans les calculs relatifs à l’ELU, on introduit un coefficient γs tel que :

1 Pour une situation accidentelle

࣌ =࢙
୤ୣ

ஓୱ
avec sࢽ =

1,15 Pour une situation durable ou transitoire

III-2-1-2-Module d’élasticité longitudinale de l’acier :

Pour les calculs sous sollicitations normale, on substitue aux diagrammes expérimentaux

undiagramme idéalisé qui se compose conventionnellement :

 De droite de Hooke, de pente Es = 2 x 105MPa qui est le module d’élasticité.

 D’un palier horizontale d’ordonnée fe.

III-2-1-3- Contrainte limite de traction :

En fissuration peu nuisible : σs ≤ ƒe/γs. 

En fissuration préjudiciable : σs = min (2/3ƒe, 110 (nƒtj) 1/2 ). 
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En fissuration très préjudiciable : σs = min (1/2ƒe, 90 (nƒtj) 1/2  

Avec : n = 1,6 Aciers à haute adhérence.

III-2-2- Les aciers actifs:

Ce sont des armatures en acier à haute résistance utilisées pour les constructions en béton

précontraint.

 Les armateurs actifs sont sous tension même sans aucune sollicitation extérieure.

 Les aciers de précontraints ont été classés par trois catégories : fils, barres, Torons.

III-2-2-1 : Caractéristiques géométriques

Section normale de l’acier (câbles 19T15): Ap = 2660 mm2.

Diamètre de la gaine : Øext = 100 mm

ØInt = 95 mm

III-2-2-2 : Caractéristiques mécaniques :

Caractéristiques mécaniques Contrainte de rupture garantie : Fprg = 1770 MPa

Contrainte limite élastique garantie : Fpeg = 1583 MPa

Coefficient de frottement angulaire : f = 0,18 rd-1

 Coefficient de frottement linéaire : φ = 2 x 10-3 m-1

Recul d’ancrage : g = 6 mm

Relaxation à 1000h : ρ1000 = 2,5 %. 

Module d’élasticité de l’acier : Ep. = 200 000 MPa.
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Introduction :

Dans ce chapitre nous établirons le pré dimensionnement de la superstructure, tout ce qui

concerne les caractéristiques de tablier ainsi que ses équipements (poutres, hourdis).

IV-1 Pré dimensionnement des éléments du tablier :

IV.1.1) Les poutres:

Figure IV.1 : Coupe transversale d’une poutre.

a) L’espacement entre axes des poutres :

L’espacement entre axes des poutres est λ :  

Où : 1,5 ≤ λ ≤ 2,5 On prend : λ=1,61m

b) Nombre de poutre :

Le nombre des poutres est déterminé par: N = (La/ λ) +1 

 La: est la distance entre appui de rive 12.88m, λ=1,61m. 

N = (12.88/ 1.61) +1 =

c) Hauteur de la poutre:

Pour (L ≥ 20m) L/20 - 0,2≤Hp≤ L/20 +0,5 

 Pour L = 40.58 m1.83 ≤Hp ≤ 2.53 m 

On prend: Hp = 2m

9 poutres.
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d/ membrure supérieure (table de compression)b: La largeur b de la dalle de compression

doit être suffisante pour assurer la stabilité des poutres au déversement latéral et elle est

conditionnée par la largeur du hourdis.

Elle est donnée par la relation suivante:

 0,6 Hp ≤ b ≤ 0,7 Hp 

 Alors: 1.2 ≤ b ≤1.4m  

On prend:

L’épaisseur de la table de compression est prise égale à 13cm.

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

prévoit des goussets qui jouent un triple rôle :

 Faciliter la mise en œuvre du béton

 Assurer l'encastrement physique de la table à l'âme.

 Permettre de loger les ancrages des câbles.

e/ Epaisseur de l'âme (b0):

1-Section médiane: L’âme doit assurer la résistance à l'effort tranchant et facilite la bonne

mise en place du béton. Son épaisseur est donnée par la formule suivante : b0 ≥ (Hp / 36) + 

6+Φext.gaine  

b0 ≥ (200/ 36) +6+6.7 → b0 ≥ 18.25 cm. 

On prend :

2-Section d'about:

L’épaisseur de l'âme b0 est imposée par les plaques de répartitions sur lesquelles s’appuie-le

Socle du vérin lors de la mise en tension des câbles. Elle donnée par la formule suivante :

b0 ≥ a+2n 

Avec:

A: largeur de la plaque d'ancrage (a=24cm)Plaque sur laquelle bute une armature de

précontrainte par post-tension. Elle assure la diffusion des efforts de compression dans le

béton (dit alors béton précontraint).

Avec n est nombre de poutres n=9 donc

f/Talon :

Il constitue la fibre inférieure de la poutre, il permet de loger les câbles de précontraintes en

section médiane. Il est dimensionné de telle sorte que le béton ne risque pas d’éclater sous la

poussée au vide des armatures.

b0=19cm

b = 1.3m.

b0=42cm
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Sa largeur <bt> est comprise entre 40 et 70 cm.

On prend :

Sa hauteur « ht »est comprise entre 10cm et 20 cm, pour permettre un bon bétonnage

On prend :

ht =20 cm

g)Le gousset de jonction entre le talon et l’âme doit avoir une pente suffisante pour assure

un bon bétonnage du talon, cette pente doit satisfaire l’expression :

1 ≤ tan φ =  
૛܏ܐ

ܜି܊ ૙܊
 ≤ 

૜

૛

Avec :

<hg> hauteur du gousset.

Pour la poutre médiane on aura :

ܜି܊ ૙܊

૛
≤ hg ≤

૜��

૛
(
ܜି܊ ૙܊

૛
)

bt=60cm b0=42cm

૟૙ି૝૛

૛
≤ hg ≤

૜

૛
(
૟૙ି૝૛

૛
)

9≤ hg ≤13,5 

On prend hg=12cm

1 ≤ tan φ =  
૛܏ܐ

ܜି܊ ૙܊
≤ 
૜

૛

1 ≤ tan φ =  
૛ൈ૚૛

଺଴ିସଶ
��ൌ ૚Ǥ૜૜ ≤ 

૜

૛

Pour la poutre d’about:

bt=60cm b0=19cm

૟૙ି૚ૢ

૛
��൑ �൑܏ܐ

૜

૛
(
૟૙ି૚ૢ

૛
)

 30,75cm  ≥ ܏ܐ    ≥  20,5           

On prend hg =29cm

1 ≤ tan φ =  
ଶൈଶଽ

଺଴ିଵଽ
= 1.41 ≤ 

ଷ

ଶ

h) Le gousset de jonction entre la table de compression et l‘âme :

Gousset de la table de compression:

-En travée: α1 = 12° e1= 6cm, α2= 45° e2= 10cm 

-A l’appui: α1 = 12° e1= 6cm

bt = 60 cm
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a) Section médiane. b) section d’about.

Fig. IV-2 : dimensions des poutres.

IV.1.2) Epaisseur du hourdis :

L’épaisseur du hourdis dépend des trois paramètres suivants :

 Portée transversale du hourdis liée à l’espacement entre axe des poutres.

 Existence ou non d’entretoises intermédiaires.

 Fonctionnement transversal du tablier.

Dans notre cas, le hourdis est en béton armé, sans entretoises intermédiaires, il jouera donc un

rôle d’entretoisement transversal et va servir comme une dalle de couverture dont l’épaisseur

est : h ≥ 
஛

ଵହ

ᆋ: Distance entre axe des poutres et égale à 1,61 m.

Donc : h ≥ 
ଵ଺ଵ

ଵହ

h ≥ 10.73 cm 

On prend: h = 20 cm. Justification au poinçonnement par charge concentré
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IV-2 Caractéristiques géométriques des poutres :

IV-2-1Notation :

(Δ) : axe : coïncide avec la fibre inférieure extrême 

Z : bras de levier : ordonnée du centre de gravité de la section considérée par rapport à l’axe

(Δ). 

IΔ: moment d’inertie de la section considérée par rapportà Δ 

I∆ = I଴ + B × Zଶ

IG : Moment d’inertie de la section par rapport à soncentre de gravité.

Iୋ = I∆ −
S∆
ଶ

B

I0 : Montant d’inertie par rapport au centre de gravité S

Pour une section triangulaire : I0 = bh3/36

Pour une section rectangulaire : I0= bh3/12

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

V = Ht - V’; V' =
ୗ୼

୆

R : Rayon de giration r2=
ୋ୍

୆

B : Section transversale totale de la poutre.

ρ : Rendement géométrique de la sectionߩൌ
ூಸ

஻ൈ௏ൈ௏ᇱ
=

௥మ

௏Ǥ௏ᇱ

H : hauteur du rectangle ou du triangle considérée.

SΔ : Moment statique de la section considérée par rapport à l’axe (Δ) 

∆ࡿ ൌ ࡮ ൈ ࢆ

ܼ݅ᇱൌ ܼ ቀ݅ͳ൅
௛మ

ଵଶൈ௓௜మ
ቁ Pour les sections rectangulaires

ܼ݅ᇱൌ ܼ ቀ݅ͳ൅
௛మ

ଵ଼ൈ௓௜మ
ቁ Pour les sections triangulaires

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

hourdis.
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a) Section d’about. b) Section médiane.

Figure IV-2: Caractéristiques géométriques de la poutre
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IV.2.2) Caractéristiques géométriques des sections brutes :

IV.2.2.1) Poutre de rives et poutre intermédiaire sans hourdis :

a) Section médiane :

Désignation Dimension

(cm)

B (cm2) Z (cm) SΔ= B x Z 

(cm3)

Z’ (cm) I0

(cm3xcm)

IΔ = I0+BZ2

1 130×13 1690 193.5 327015 193.57 23800.8 63301203.3

2 2(28×6)/2 168 185 31080 185.01 168 5749968

3 2×10×6 120 184 22080 184.02 180 4062900

4 2(10×10)/2 100 177.66 17766 177.69 277.77 3156585.3

5 187×22 4114 93.5 384659 124.66 11988538.8 47954155.3

6 2(19×12)/2 228 24 5472 24.33 912 132240

7 2×19×20 760 10 7600 11.66 12666.6 88666.6

total 7180 795672 900.94 12026543.9 124445718.5

IG (cm3xcm) V’ (cm) V (cm) r2 ρ (%)

36271076.22 110.82 89.18 5051.68 51.12

Tableau IV.1:Calcul de l’inertie de la section médiane

b) Section d’about :

Désignation Dimension

(cm)

B (cm2) Z

(cm)

SΔ (cm3) Z’ (cm) I0

(cm3xcm)

IΔ (cm4 )

1 130×13 1690 193.5 327015 193.57 23800.83 63301203.3

2 6×28 168 185 31080 185.01 168 5749968

3 187×42 7854 93.5 734349 124.66 22887210.5 91548842

4 29×9 261 22 5742 22.09 54 126378

5 2×20×9 360 10 3600 13.33 6000 42000

Total 10333 1101786 538.66 22917233.3 160768391.3
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IG (cm4) V’ (cm V (cm) r2 (cm2) ρ(%)

43287273.5 106.63 93.37 4189.23 42.07

Tableau IV-2-Calcul de l’inertie de la section d’about.

IV-2-2-2) Poutre de rives et poutre intermédiaire avec hourdis :

a) poutre intermédiaire

Section Désignation Dimension B

(cm2)

Z

(cm)

SΔ (cm3) I0 (cm3xcm) IΔ (cm4)

Section

médiane

Poutre 7180 795672 12026543.9 124445718.5

Hourdis 20×161 3220 210 676200 107333.3 142002010

Poutre +

hourdis

10400 1471872 12133877.2 266447728.5

Section

d’about

Poutre 10333 1101786 22917233.3 160768391.3

Hourdis 20×161 3220 210 676200 107333.3 142109333.3

Poutre +

hourdis

13553 1777986 23024566.6 302877724.6

IG (cm3xcm) V’ (cm) V (cm) r2 ρ (%) 

Section médiane 58139345.4 141.53 78.47 5590.32 50.33

Section d’about 69627948.45 131.18 88.2 5137.45 44.4
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Section Désignation Dimension B

(cm2)

Z

(cm)

SΔ (cm3) I0(cm3xcm) IΔ (cm4) 

Section

médiane

Poutre 7180 795672 12026543.9 124445718.5

Hourdis 20×151.5 3030 210 636300 101000 133724000

Poutre +

hourdis

10210 1431972 12127543.9 258169718.5

Section

d’about

Poutre 10333 1101786 22917233.3 160768391.3

Hourdis 20×151.5 3030 210 636300 101000 133724000

Poutre +

hourdis

13363 1738086 23018233.3 294492391.3

IG (cm3xcm) V’ (cm) V (cm) r2 ρ (%) 

Section médiane 57332910.6 140.25 79.75 5615.37 50.2

Section d’about 68424671.22 130.07 89.93 5120.46 43.8

Tableau IV-3 : Inertie des poutres intermédiaires et de rives avec hourdis

IV.2.3) Caractéristiques géométriques de la section nette :

La section nette s’obtient en déduisant la section des câbles de la section brute, elle est

calculée forfaitairement en déduisant les valeurs suivantes :

 B (nette) = B (brute) - 5%B (brute) = 95% B (brute)

 SΔ (nette) = SΔ (brute) -8% S/Δ (brute) = 92% SΔ (brute) 

 IΔ (nette) = IΔ (brute) – 10% I/Δ (brute) = 90% IΔ (brute) 
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Tableau IV.4 : Tableau récapitulatif des caractéristiques géométriques.

Poutre seule Poutre + hourdis

Rive et intermédiaire Intermédiaire De rive

Médiane D’about médiane D’about médiane D’about

B

(cm3)

6821 9816.35 9880 12875.35 9699.5 12694.85

SΔ 732018.24 1013643.12 1354122.2 1635747.1 1317414.2 1599039.1 

IΔ 

(cm4)

112001146.7 144691552.2 239802955.7 272589952.1 232352746.7 265043152

.2

V'

(cm)

107.32 103.26 137.06 127.04 135.82 125.96

V

(cm)

92.68 96.74 62.94 72.96 64.18 74.04

IG

(cm)

33442181.2 40022059.49 54211160.9 64776682.93 53417732.07 63628716.

95

r2 4902.82 4077.08 5486.96 5031.06 5507.26 5012.17

ρ (%) 49.3 66.6 63.6 54.2 63.2 53.74 
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Introduction :

Dans le cadre d’étudier le comportement du tablier du pont on commence par le calcul des

charges et surcharge ce qui fera l’objet de ce chapitre.

V-1) Calcule des charges :

Les charges permanentes comprennent le poids propre de la structure porteuse, les éléments

non porteurs et des installations fixes.

 Les éléments porteurs : Ces charges concernent le tablier seul (charges Permanentes).

 Les éléments non porteurs : Tels que: le revêtement, la chape, trottoirs, corniches, garde-

corps, glissières de sécurité (compléments des charges permanentes).

V-1-1) charges permanentes :

a) Section intermédiaire.

b) Section d’bout.

Fig-V-1 : Dimension du hourdis revenant aux poutres.

0.2

1.515

0.2

1.61

1.61

0.2

1.51

0.2
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V-1-1-1) Hourdis :

Épaisseur de l’hourdis est de 20cm.

Le poids de la dalle qui revient à la poutre intermédiaire est :

Pi=0.20*1.61*2.5*1=0.805T/ml.

Le poids de la dalle qui revient à la poutre de rive est :

Pr=0.20*1.515*2.5*1=0.758T/ml.

Le poids propre de la dalle :

PD=7×0.805+0.758×2=7.151T/ml.

V-1-1-2) La poutre :

Fig-V-2 : coupe longitudinale de l’âme de la poutre.

L1 : longueur de la section d’about ; avec

L1 = L/4

L2 : longueur L’inclinaison du gousset doit avoir 45° : de la section médiane ; avec

L2 = L – (2L1 + 2a)

a : longueur du gousset qui avoir une inclinaison de 45°.

a=
ሺ૝૛ା૛૛ሻ

૛
=10cm=0.1m.

L1=
૝૙Ǥ૞ૡ

૝
=10.145m.

L2=L-(2L1+2a) =40.58 – (2*10.145+ 2*0.1) =20.09m

S1=10333 cm2 Section about.

S2=7180cm2 Section médiane

40.58
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Calcul de la section équivalente :

Seq=
૚

ۺ
[2(L1*S1+

૛܁૚ା܁

૛
*a+L2*S2) =

૚

૝૙Ǥ૞ૡ
[2(10.145*1.0333 +

૚Ǥ૙૜૜૜ା૙Ǥૠ૚ૡ૙

૛
*0.1+20.09*0.7180)]

Seq = 1.23m2

Le poids propre de la poutre :Pp= ρ× Seq

Pp=2.5×1.23=3.075t/ml

D’une seule poutre.

Poids des poutres Poids total des poutres :

Ppoutres=3.075*9=27.675t/ml.

Ppoutres=27.675t/ml.

V-1-1-3) Les entretoises et les amorces :

Fig-V-3 : Détails d’entretoise en section d’about.

a) Les entretoises:

Poids de l’entretoise : P entretoises = S x e x ρb

Se=
ଵ଴ଵାଷଵ

ଶ
× 167 =11022 cm2

Pe= Se×e×ρb = 1.1022×0.3×2.5 = 0.83t/ml

 Poids de l’entretoise revenant à une poutre de rive.

Per =
଴Ǥ଼ ଷൈଵ

ସ଴Ǥହ଼
= 0.02 t/ml

Pp= 3.075t/ml

L’entretoise

Les amorces
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 Poids de l’entretoise revenant à une poutre intermédiaire.

Pei =
଴Ǥ଼ ଷൈଶ

ସ଴Ǥହ଼
= 0.04t/ml

 Poids totale :

Pt = 2×0.02 + 7×0.04 = 0.32 t/ml

Pt =0.32 t/ml

b) Les amorces :

Poids de l’amorce = Sa x e x ρb

Sa = 44×167-[(
ଶ଼ൈ଺

ଶ
) + (

ଶଽൈଽ

ଶ
) + (

ଷହൈଵ଺଻

ଶ
)]

Sa = 1288.5 cm2

Pa= 0.129×0.3×2.5 = 0.09675 t/ml

 Poids de l’amorce revenant à une poutre de rive.

Par =
଴Ǥ଴ଽ଺଻ହൈଵ

ସ଴Ǥହ଼
= 0.0024 t/ml

 Poids de l’amorce revenant à une poutre intermédiaire :

Pai=
଴Ǥ଴ଽ଺଻ହൈଶ

ସ଴Ǥହ଼
= 0.0047 t/ml

 Poids totale :

Pt = 2×0.0024+7×0.0047= 0.0377 t/ml

Pt= 0.0377 t/ml

Les Charges Permanentes CP total:

CP= P poutre + P dalle + P entretoise + P amorce = 27.675+7.151+0.32+0.0377

CP = 35.1837 t/ml

V-1-2) Les compléments des charges permanentes :

Ces charges sont appelées CCP, et concernent :

• La chaussée

• Les trottoirs (trottoir, la corniche, glissières de sécurité, le garde-corps).
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a)-Poids de la chaussée :

Fig V-4 : Corps de la chaussée

La chaussée est constituée d’une couche de revêtement bitumineux de 8 cm d’épaisseur de

densité 2,2t/m3, et de couche d’étanchéité d’épaisseur 4 cm et de densité 2,2 /m3.

 Poutres intermédiaires :

Revêtement bitumineux : 2,2 x 0,08 x 1.61 = 0.283t/ml

Couche d’étanchéité : 2,2 x 0,04 x 1.61= 0.142t/ml

Donc : Pc =0.283 +0.142 = 0.425 t/ml

 Poutres de rive :

Revêtement bitumineux : 2,2 x 0,08 x 1.515 =0.267t/ml

Couche d’étanchéité : 2,2 x 0,04x 1.515=0.133t/ml

Donc : Pc =0.267 + 0.133 = 0.4t/ml

Le poids total de la chaussée :

P chaussée = 7× 0.425+ 2×0,4 = 3.775 t/ml

P chaussée = 3.775 t/ml

b) Poids de trottoir :
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Fig V-5 : Detaille du trottoir

Pour le trottoir gauche :

Pt= 0.20 x 1.5 x 2.5 x 1 =0.75 t/ml

Pour le trottoir droit

Pt= 0.20 x 1x 2.5 x 1 =0.5 t/ml

Poids totale des trottoirs :

Ptrottoirs = 0.75+0.5 = 1.25 t/ml

Poids de garde-corps :

Pgarde-corps = 0.1 t/ml

Poids de glissière :

Pglissiére = 0.06 t/ml

Poids du tablier :

CP +CCP =35.1837 +3.775 +1.25 +2(0.1+0.06)= 40.22 t/ml

Ptab = 40.22 t/ml

V-2) Calcul des surcharges :

On distingue

La surcharge de type A (L).

Système B.

La surcharge militaire M c 120.

La surcharge exceptionnelle convois D 240 t.

Les surcharges sur trottoirs.
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a)La largeur du roulement (L r) : Lr= 10.5 m

b) La largeur chargeable (Lc) : Lc = 10.5 m

d) Le nombre de voie :

Les chaussées comportent un nombre de voie de circulation égal à la partie entière du quotient

par 3.5 de leur largeur chargeable L c :

N =
୐ୡ

ଷǤହ
= 3 voies

e) Classe de ponts routes :

On distingue trois classe de ponts, on fonction de leur largeur du roulement :

La classe Largeur du roulement

1 Lr≥ 7 m 

2 5,50 m<Lr< 7 m

3 Lr<5,50 m

Tableau V-1 : Classe des ponts.

On a L r > 7 m donc notre pont est classé dans la 1er classe

V-2-1) Système de charges A (L) :

Le système A est donnée par la formule suivante :

A (L) = a1 x a2 x A (L)

Avec :

A (L) = 230 +
ଷ଺଴଴଴

୐�ାଵଶ

L : portée du pont.

A (L) = 230 +
ଷ଺଴଴଴

ଷଽǤ଻଻ାଵଶ
=925.383kg/m2
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Calcule des coefficients a1, a2 :

a1 : coefficient de dégressivité transversale de la charge, est donné par le tableau suivant :

Classe du

pont

Nombre de voie

1 2 3 4 5

1 1 1 0.9 0.75 0.75

2 1 0.9

3 0.9 0.8

Tableau-V-2 : Coefficient d’agressivité transversale de la charge.

a1 =0.90

a2 = V0/V = 3.5/3.5 = 1

A(L) =1x0.9x0.925383kg. = 0.833t/m2

A(L) = 0.833t/m2

Pour une voie chargée : A(L) = 0.833x3.5 = 2.92t/ml

Pour deux voies chargée : A(L) = 0.833x7 = 5.831t/ml

Pour trois voies chargée : A(L) = 0.833x10.5= 8.746t/ml.

V-2-2)Système de charges B :

Le système de charge B comprend trois sous-systèmes les suivantes :

a- Surcharge BC :

Le système de charge Bc est un convoi constitué d’un camion pesant 30t à 3 essieux.

Les sollicitations calculées sous ce type de convoi sont pondérées par un coefficient bc

dépendant de la classe du pont et du nombre de voies chargées.

Ce coefficient est donné dans le tableau ci-dessous :

Nbr de voies 1 2 3 4 ≥5 

1ere classe 1.2 1.1 0.95 0.8 0.7

2eme classe 1 1 - - -

3eme classe 1 0.8 - - -

Tableau V-3 : Valeur du coefficient bc.
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Disposition dans le sens transversal :

Nombre maximum de files que l’on peut disposer égal au nombre de voies de circulation, il ne

faut pas en mettre plus, même si cela est géométriquement possible, les files peuvent être

accolées ou non.

Figure V-6 : Disposition transversal

Disposition dans le sens longitudinal :

Nombre de camions est limité à deux, la distance des deux camions d’une même file est

déterminée pour produire l’effet le plus défavorable

Figure V-7 : Disposition longitudinalement

Figure V-8 : Vue en plan

Notre pont est de la 1ère classe avec 03 voies

Alors : bc= 0,95

Dans le sens longitudinal le nombre de convois par profile est limitée à deux.



Chapitre V Calcul des charges et surcharges.

46

On peut placer 3filles de camion de 30t chacun.

La masse totale est : M = 6×30 = 180t

Cette surcharge est multipliée par le coefficient de majoration bc

Bc= M *bc 180×0,95= 171t

G= 40.22x40.58 = 1632 t/ml.

δ= 1+ 
଴Ǥସ

ଵା଴ǤଶൈଷଽǤ଻଻
+

଴Ǥ଺

ଵାସ�
భలయమ

భళభ

=1.06

b- Sous Système Bt :

Un tandem du système Bt comporte deux essieux, tous deux à roues simples répondent aux

caractéristiques suivantes :

 Masse portée par chaque essieu 16t

 Distance entre les deux essieux 1,35m

 Distance d’axe en axe des deux roues d’un essieu 2 m

Le système est applicable seulement pour les ponts de 1ère et 2ème classe. Le système B t

doit être multiplié par un coefficient b t qui en fonction de la classe du pont. Les valeurs de

coefficient b t sont données par le tableau suivant :

Classe du pont 1 2

Coefficient bt 1 0.9

Tablau-V- 4: Caractéristique du système Bt.

Longitudinaleme

nt

Transversalement
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Fig-V-9: Caractéristiques de système Bt.

Pont de 1ere classe

Bt =8× 8 × 1 = 64t.

 Calcul des coefficients dynamiques :

δ= 1+ 
଴Ǥସ

ଵା଴ǤଶൈଷଽǤ଻଻
+

଴Ǥ଺

ଵାସ�
భలయమ

లర

=1.05

c- Système de charge Br :

La roue isolée, qui constitue le système Br porte une masse de 100 KN.

Sa surface d’impact sur la chaussée est un rectangle uniformément chargé dont le coté

transversal mesure 0,60 m et le coté longitudinal 0,30 m. Le rectangle d’impact de la roue Br,

disposé normalement à l’axe longitudinal de la chaussée peut être placé n’importe où sur la

largeur rouable.

Br=10t

δ= 1+ 
଴Ǥସ

ଵା଴ǤଶൈଷଽǤ଻଻
+

଴Ǥ଺

ଵାସ�
భలయమ

భబ

= 1.04.

Fig-V-10: Caractéristiques de système Br.

En plan

bt =1
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V-2-2) Surcharge militaire Mc120 :

Les ponts doivent être calculés d’une manière à supporter les véhicules militaires du type

Mc120et susceptibles dans certains cas d’être plus défavorables que les charges A et B.

Les véhicules Mc120 peuvent circuler en convois. Dans le sens transversal : un seul convoi

quel que soit la largeur de la chaussée.

Dans le sens longitudinal : le nombre de véhicule est limité.

δ= 1+ 
଴Ǥସ

ଵା଴ǤଶൈଷଽǤ଻଻
+

଴Ǥ଺

ଵାସ�
భలయమ

భభబ

=1.05

Fig-V-11: caractéristique de système Mc120

V-2-3) Charge exceptionnelle D240 :

Les charges exceptionnelles ne sont pas frappées par le coefficient de majoration dynamique.

Le convoi type D comporte une remarque de trois éléments de 4 lignes à 2 essieux de 240t de

poids total.

P = 240t p=
୔

୐
=
ଶସ଴

ଵ଼Ǥ଺
=12.90 t/ml.

V-2-4) Surcharge sur trottoir :

Elles s’appellent aussi charge générale, nous appliquons sur les trottoirs une charge uniforme

de 150 Kg/m2 (selon le fascicule 61-titre II).

150 kg/m2 pour la flexion longitudinale.

450 kg/m2 pour la flexion locale.

Largeur du trottoir est 1,15 m
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Les deux trottoirs peuvent ne pas être chargés simultanément

 Trottoir gauche chargé : P1 = 0,150 x 1,5 = 0,225 t/ml

 Trottoir droit chargé : P2 = 0,150 x 1 = 0,150 t/ml

 Deux Trottoir chargé : P2 = 0,225+0.15=0.375t/ml



Chapitre VI

Modélisation et calcul des

moments et des efforts
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Introduction :

Le logiciel Autodesk Robot est un programme destiné à modéliser, analyser et dimensionner

les différents types de structures. Se dernier permet de créer les Structures, les calculer,

vérifier les résultats obtenus, dimensionner les éléments spécifiques de la structure ; la

dernière étape gérée par Robot est la création de la documentation pour la structure calculée et

dimensionnée.

Ce logiciel utilise la méthode d’analyse par éléments finis pour étudier les structures planes et

spatiales de type : Treillis, Portiques, Structures mixtes, Grillages de poutres, Plaques,

Coques, Contraintes planes, Déformations planes, Eléments axisymétriques, Eléments

Volumiques.

VI-1-Les cas de charge considérés :

Désignation Valeur
Charges permanentes Poids propre G G : est pris automatiquement

par le logiciel.
Revêtement et étanchéité

G revêtement

Grevetement =3.775T/m

Poids du trottoir Gtrottoire G trot gauche=0.75T/m
Gtrot droite=0.5T/m

Poids du garde-corps
Ggarde-corps.

Ggarde-corps=0.1T/m

Poids de la Glissières de
sécurité

G glissières=0.06T/m

Surcharges d’exploitation. Surcharge sur trottoirs QTrot Trottoir gauche : 0.225T/m
Trottoir droite : 0.15T/m

Surcharge A(l) Charge uniforme de
Système BC Charge concentré 3t pour les

essieux avant et 6t pour les
essieux arrière

MC120 Charge uniforme de
4.03t/m2

D240 Charge uniforme de
4.03t/m2

Tableau-VI-1- Caleurs des charges considérées.
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VI-2-Les combinaisons de charges :

Pour le calcul des efforts dans la structure on prend en considération les combinaisons de

charges selon le B.P.A.E.L (le béton précontraint aux états-limites).

Action prépondérante combinaison

ELU
1.35G + 1.6 (A(l) + QTrot)
1.35G + 1.6 (BC + QTrot)
1.35G + 1.35MC120
1.35G + 1.35D240

ELS
G + 1.2 (A(l) + QTrot)
G + 1.2 (BC + QTrot)
G + MC120
G + D240

Tableau VII-2: Combinaisons de charges à l’ELU et à l’ELS

VI-3) Effort interne dans les poutres :

a) Moment fléchissant :

D’après le résultat de calcul automatique, le moment maximum est donné par la combinaison

la plus défavorable 1.35G + 1.35D240 à l’E.L. U G + D240à l’E.L. S

Mmax =2784. 50T.m a ELU.

Fig. VI-1 : Diagramme du moment fléchissant sous la combinaison la plus défavorable à

l’ELU.
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Mmax=2062.59T.m a ELS.

Fig. VI-2 : Diagramme du moment fléchissant sous la combinaison la plus défavorable à

l’ELS.

b) Effort tranchant :

D’après le résultat de calcul automatique, le moment maximum est donné par la combinaison

la plus défavorable1.35G + 1.35D240 à l’E.L.U et G + D240 à l’E.L.S.

Tmax = 313.72T a l’ELU.

Fig. VI-3 : Diagramme de l’effort tranchant sous la combinaison la plus défavorable à l’ELU.
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Tmax = 232.39 T a l’ELS.

Fig-VI-4 : Diagramme de l’effort tranchant sous la combinaison la plus défavorable à l’ELS.

Rq: Mmin =555.61 t.m est donnée sous le poids propre G.

VI-4-la poutre la plus sollicitée :

Fig-VI-5: La poutre la plus sollicitée.
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Fig VI-6: Diagramme du moment fléchissant max et l’effort tranchant sous la poutre la plus

sollicitée.

Les efforts maximums sont donnés par la combinaison : 1.35G+1.35D240 :

Effort interne

Etats

M (t.m) T(t)

ELU 2784.50 313.72

ELS 2062.59 232.39

Tableau VI-3: Efforts internes maximum dans les poutres.

VI-5 -Etude du platelage :

Le platelage est constitué d’une dalle en béton armé coulée sur place, cette dernière assure

deux rôles essentiels :

- L’entretoisement des poutres en l’absence d’entretoises intermédiaires ainsi que la

répartition transversale des efforts.

- La réception des charges permanentes engendrées par les différentes couches de roulement

ainsi que les surcharges appliquées et la transmission des efforts résultants aux poutres.

L’étude de la dalle nécessite l’étude des deux flexions suivante :

- Flexion transversale.

- Flexion longitudinale
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VI-5-1) Flexion longitudinale :

Le moment maximum et minimum sont obtenues par la combinaison (1.35G + 1.35D240) à

l’E.L.U.

Fig. VI-7- Moment maximum longitudinal dans la dalle.

A E.L.S :

Fig. VI-8- Moment maximum longitudinal dans la dalle.
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VI-4-2) Flexion transversale :

Le moment maximum et minimum sont obtenues par la combinaison (1.35G + 1.35D240) à

l’ELU.

Fig. VI-9-Moment maximum transversal dans la dalle

VI-6-Fraillage de la dalle :

La dalle sera calculée en flexion simple, la fissuration est considérée comme préjudiciable

VI-6-1) Dans le sens transversal :

a) En travée :

 Armatures inférieures E.L.U :

ൌߤܯ ͶǤͲ͸ݐǤ݉ Ȁ݉ ݈=4.06×104N.m/ ml

ܿൌ ���( Ǣ݁߶Ǣͳܿ ݉ )

݁ൌ ͵ܿ ݉

߶ǣ݀ ݅ܽ ݉ ݎ݁ݐ݁ �݀ �݈݁Ԣܽ ݎ݉ ݎ݁ݑݐܽ

On prend c = 3cm

Donc :݀ ൌ Ͳʹെ ͵ൌ ͳ͹ܿ ݉

b = 100 cm (pour un mètre linéaire)

Fe500               γs=1.15             
௙௘

�ஓୱ
= 435MPa =435×106 N/m2

fc28= 37MPa
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݂ܾ ݑ ൌ
ͲǤͅͷൈ ݂ܿ ʹͅ

ߛܾ ൈ ߠ
=

0.85 × 37

1.5
ൌ ͲʹǤͻ͸ܽܲܯ�

௕௨ߤ =
ݑܯ

Ǥܾ݀ ଶǤ݂ ݑܾ
=

4.06 × 10ସ

100 × 17ଶ × 20.96
ൌ ͲǤͲ͹൏ ௨ߤ = 0.392

Section simplement armée

௕௨ߤ = 0.07 De l’abaque ߚ ൌ ͲǤͻ͸Ͷ

Alors la section d’Armatures tendus sera :

ݑܣ ൌ
ݑܯ

Ǥ݀ߚ Ǥݐݏߪ
=

4.06 × 10ସ

0.964 × 17 × 435
ൌ ͷǤ͹ܿ ݉ ଶ

 Vérification des contraintes à l’E.L.S :

ௌܯ ൌ ͶǤͲ͵ Ǥ݉ݐ Ȁ݉ ݈=4.03×104 N.m/ ml

La fissuration étant préjudiciable, nous devons vérifier les inégalités suivantes :

௕௖ߪ ൑ ௕௖തതതതൌߪ ͲǤ͸݂ ௖ଶ଼ ൌ ͲǤ͸ൈ ͹͵ ൌ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽ

௦௧൑ߪ ௦௧തതതതൌߪ ݉ ݅݊ ൜
2

3
݂݁ ǢͳͳͲඥߟǤ݂ ௧ଶ଼ൠ

௧݂ଶ଼ ൌ ͲǤ͸൅ ͲǤͲ͸݂ ௖ଶ଼ ൌ Ǥͅʹ ܯʹ ܲܽ

ൌߟ ͳǤ͸(ܣܪ): Fissuration préjudiciable.

K1= 39.95

ͳൌߩ
ଵ଴଴Ǥ஺௨

௕Ǥௗ
=

ଵ଴଴ൈହǤ଻

ଵ଴଴ൈଵ଻
= 0.342

ͳൌߚ����������������������� ͲǤͻͲͻ

௦௧ߪ =
ெ ௦

஺௨ൈఉଵൈௗ
=

ସǤ଴ଷൈଵ଴ర

ହǤ଻ൈ଴Ǥଽ଴ଽൈଵ଻
ൌ Ͷͷ͹Ǥͷ͵ ܯ ܲܽ ൐ ௕௖തതതതൌߪ ʹ͵ ͶǤͲ͹ܲܯ

Donc on doit chercher la section d’armature à E.L.S

ଵߤ =
ெ ௦

௕ൈௗమൈఙೞ೟തതതത
=

ସǤ଴ଷൈଵ଴ర

ଵ଴଴ൈଵ଻మൈଶଷସǤ଴଻
= 0.00596

ൌݏܣ
ݏܯ

ͳൈߚ ݀ൈ ௦௧തതതതߪ
=

4.03 × 10ସ

0.957 × 17 × 234.07
ൌ ͳͲǤʹ ͸ܿ ݉ ଶ

௕௖ߪ =
ఙೞ೟തതതത

௄ଵ
=

ଶଷସǤ଴଻

ଵ଴ଵǤଷ
ൌ Ǥʹ͵ͳ൏ ௕௖തതതതൌߪ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽ

Pour les armatures tendues :

A= Max (Au ; As) =10.26cm2

Vérifiée

K1=101.3

1ߚ = 0.957
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Soit 5HA20

 Vérification de la contrainte de non fragilité du béton (CNF) :

݉ܣ ݅݊ ൌ ͲǤʹ͵
௙௧ଶ଼

௙௘
ൈ ܾൈ ݀ ൌ ͲǤʹ͵ൈ

ଶǤ଼ ଶ

ହ଴଴
ൈ ͳͲͲൈ ͳ͹ൌ ǤʹʹͲ൏ ܣ Condition vérifiée

 Vérification à l’effort tranchant :

௨߬ =
ݑܶ

ܾൈ ݀
൏ ݉ ݅݊ ൜0.15

݂ܿ ʹͅ

ߛܾ
ǢͶܽܲܯൠ

௨߬ =
ଵଷǤଶൈଵ଴మ

ଵ଴଴ൈଵ଻
ൌ ͲǤ͹͹൏ ݉ ݅݊ ቄͲǤͳͷ

௙௖ଶ଼

ఊ௕
ǢͶܽܲܯቅ=3.7MPa Condition vérifiée

 Vérification à la contrainte d’adhérence :

ݏ߬݁ ൌ
௏௨

଴Ǥଽൈௗൈ∑௨
൑ തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ ; U : périmètre utile pour les armatures utilisées

തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ ൌ ʹൈ ͳǤͷൈ Ǥͅʹʹൌ ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ�

ݏ߬݁ ൌ
13.20 × 10ସ

0.9 × 170 × 314.159
ൌ Ǥʹ͹Ͷܽܲܯ�

Ǥʹ͹Ͷܽܲܯ�൏ ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ�����������������Condition vérifiée

 Armatures transversales :

Si le béton est coulé en même moment (pas de reprise de bétonnage), et la formule suivante
est vérifiée, alors on n’aura pas besoin des armatures transversales :

ݑܸ ൑ ͲǤͲ͹
݂ܿ ʹͅ

ߛܾ
ൈ ݀ ൌ ͲǤʹ ͻͶܯ ܰ ൌ ͻʹǤͶݐ

ݑܸ ൌ ͳ͵ ǤʹͲݐ൏ ͻʹǤͶݐ���������������Condition vérifiée

B) Aux appuis :

Armatures supérieurs

E.L.U

ݑܯ ൌ Ǥͅʹ͵ൈ ͳͲସܰǤ݉ Ȁ݉ ݈

௕௨ߤ =
ݑܯ

Ǥܾ݀ ଶǤ݂ ݑܾ
=

2.83 × 10ସ

100 × 17ଶ × 20.96
ൌ ͲǤͲͷ൏ ௨ߤ = 0.392

Section simplement armée

௕௨ߤ = 0.05 De l’abaque ߚ ൌ ͲǤͻ͹Ͷ

Alors :

ݑܣ ൌ
ݑܯ

Ǥ݀ߚ Ǥݐݏߪ
=

2.83 × 10ସ

0.974 × 17 × 435
ൌ Ǥ͵ͻ͵ܿ ݉ ଶ
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E.L.S
ݑܯ ൌ ǤʹͳͲൈ ͳͲସܰǤ݉ Ȁ݉ ݈

௕௖ߪ ൑ ௕௖തതതതൌߪ ͲǤ͸݂ ௖ଶ଼ ൌ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽ

௦௧൑ߪ ௦௧തതതത=234.07MPaߪ
K1= 49.93

ͳൌߩ
ଵ଴଴Ǥ஺௨

௕Ǥௗ
=

ଵ଴଴ൈଷǤଽଷ

ଵ଴଴ൈଵ଻
= 0.23

ͳൌߚ������������������������������������������ ͲǤͻʹ͵

௦௧ߪ =
ெ ௦

஺௨ൈఉଵൈௗ
=

ଶǤଵ଴ൈଵ଴ర

ଷǤଽଷൈ଴Ǥଽଶଷൈଵ଻
ൌ Ͷ͵ͲǤͷͷܽܲܯ ൐ ௕௖തതതതൌߪ ʹ͵ ͶǤͲ͹ܽܲܯDonc on doit chercher la

section d’armature à E.L.S

K1=39.95;

ଵߤ =
ெ ௦

௕ൈௗమൈఙೞ೟തതതത
=

ଶǤଵ଴ൈଵ଴ర

ଵ଴଴ൈଵ଻మൈଶଷସǤ଴଻
= 0.0031

ൌݏܣ�
ݏܯ

ͳൈߚ ݀ൈ ௦௧തതതതߪ
=

2.10 × 10ସ

0.909 × 17 × 234.07
ൌ ͷǤͅ ͳܿ ݉ ଶ

௕௖ߪ =
ఙೞ೟തതതത

௄ଵ
=

ଶଷସǤ଴଻

ଷଽǤଽହ
ൌ ͷǤͅͷ൏ ௕௖തതതതൌߪ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽ Condition vérifiée

Pour les armatures tendues :

A= Max (Au ; As) =5.85cm2

Soit 6HA12

 Vérification de la contrainte de non fragilité du béton (CNF) :

݉ܣ ݅݊ ൌ ͲǤʹ͵
ݐ݂ʹ ͺ

݂݁
ൈ ܾൈ ݀ ൌ ͲǤʹ͵ൈ

2.82

500
ൈ ͳͲͲൈ ͳ͹ൌ ǤʹʹͲ൏ ܣ ൌ ͷǤͅͷ

Condition vérifiée

 Vérification à l’effort tranchant :

௨߬ =
ݑܶ

ܾൈ ݀
൏ ݉ ݅݊ ൜0.15

݂ܿ ʹͅ

ߛܾ
ǢͶܽܲܯൠ

௨߬ =
ଵଷǤଶൈଵ଴మ

ଵ଴଴ൈଵ଻
ൌ ͲǤ͹͹൏ ݉ ݅݊ ቄͲǤͳͷ

௙௖ଶ଼

ఊ௕
ǢͶܽܲܯቅ=3.7MPa Condition vérifiée

 Vérification à la contrainte d’adhérence :

ݏ߬݁ ൌ
ݑܸ

ͲǤͻ ൈ ݀ൈ ݑ∑
൑ തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ

തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ ൌ ʹൈ ͳǤͷൈ Ǥͅʹʹൌ ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ�

ݏ߬݁ ൌ
13.20 × 10ସ

0.9 × 170 × 266.19
ൌ Ǥ͵ʹͶܽܲܯ�

Ǥ͵ʹͶܽܲܯ�൏ ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ������������������Condition vérifiée

1ߚ = 0.909



Chapitre VI Modélisation et calcul des moments et des efforts

60

VI-6-2) Dans le sens longitudinal :
A) en travée

 Armatures inférieures E.L.U :

ൌߤܯ Ǥ͵ͷ͵ Ǥ݉ݐ Ȁ݉ ݈=3.53×104N.m/ ml

ൌݕ݀ െݔ݀ ͲǤͷሺ߶ݔ൅ ሻݕ߶

ǣ݀ݔ߶ ݅ܽ ݉ ݎ݁ݐ݁ �݀ �݈݁ᇱܽ݉ݎ ݎ݁ݑݐܽ ݔܮ�

ǣ݀ݕ߶ ݅ܽ ݉ ݎ݁ݐ݁ �݀ �݈݁ᇱܽ݉ݎ ݎ݁ݑݐܽ ݊݋Ǣݕܮ� �݈݁ �݂ ݔ݅݁ �ܽ�ͳͲ݉ ݉

ൌݕ݀ ͳ͹െ ͲǤͷ(2 + 1) ൌ ͳͷǤͷܿ ݉

௕௨ߤ =
ݑܯ

Ǥܾ݀ ଶǤ݂ ݑܾ
=

3.53 × 10ସ

100 × 15.5ଶ × 20.96
ൌ ͲǤͲ͹൏ ௨ߤ = 0.392

Section simplement armée

௕௨ߤ = 0.07 De l’abaque ߚ ൌ ͲǤͻ͸Ͷ

Alors la section d’Armatures tendus sera :

ݑܣ ൌ
ݑܯ

Ǥ݀ߚ Ǥݐݏߪ
=

3.53 × 10ସ

0.964 × 15.5 × 435
ൌ ͷǤͶ͵ ܿ݉ ଶ

 Vérification des contraintes à l’E.L.S :

ௌܯ ൌ ͺ Ǥ͹ʹ ݉ Ȁ݉ ݈=8.72×104N.m/ ml

௕௖ߪ ൑ ௕௖തതതതൌߪ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽ

௦௧൑ߪ ௦௧തതതതൌߪ ʹ͵ ͶǤ͹Ͳܽܲܯ

ͳൌߩ
ଵ଴଴Ǥ஺௨

௕Ǥௗ
=

ଵ଴଴ൈହǤସଷ

ଵ଴଴ൈଵହǤହ
= 0.35

௦௧ߪ =
ெ ௦

஺௨ൈఉଵൈௗ
=

଼Ǥ଻ଶൈଵ଴ర

ହǤସଷൈ଴Ǥଽ଴଼ൈଵହǤହ
ൌ ͳͳͶͳǤͲ͵ ܯ ܲܽ ൐ ௕௖തതതതൌߪ ʹ͵ ͶǤͲ͹ܽܲܯDonc on doit chercher

la section d’armature à E.L.S

ଵߤ =
ெ ௦

௕ൈௗమൈఙೞ೟തതതത
=

଼Ǥ଻ଶൈଵ଴ర

ଵ଴଴ൈଵହǤହమൈଶଷସǤ଴଻
= 0.0156

ͳൌߚ ͲǤͅ ͷʹ

ൌݏܣ
ݏܯ

ͳൈߚ ݀ൈ ௦௧തതതതߪ
=

8.72 × 10ସ

0.825 × 15.5 × 234.07
ൌ ͻʹǤͳ͵ ܿ݉ ଶ

௕௖ߪ =
௦௧തതതതߪ

ͳܭ
=

234.07

13.57
ൌ ͳ͹ǤʹͶ൏ ௕௖തതതതൌߪ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽ

K1=13.57;

K1= 39.35

1ߚ = 0.908
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Pour les armatures tendues :

A= Max (Au ; As) =29.13cm2

Soit 8HA25

 Vérification de la contrainte de non fragilité du béton (CNF) :

݉ܣ ݅݊ ൌ ͲǤʹ͵
ݐ݂ʹ ͺ

݂݁
ൈ ܾൈ ݀ ൌ ͲǤʹ͵ൈ

2.82

500
ൈ ͳͲͲൈ ͳͷǤͷൌ ǤʹͲͳ൏ ܣ

Condition vérifiée

 Vérification à l’effort tranchant :

௨߬ =
ݑܶ

ܾൈ ݀
൏ ݉ ݅݊ ൜0.15

݂ܿ ʹͅ

ߛܾ
ǢͶܽܲܯൠ

௨߬ =
ଵଷǤଶൈଵ଴మ

ଵ଴଴ൈଵହǤହ
ൌ ͲǤͅͷ൏ ݉ ݅݊ ቄͲǤͳͷ

௙௖ଶ଼

ఊ௕
ǢͶܽܲܯቅ=3.7MPa Condition vérifiée

 Vérification à la contrainte d’adhérence :

ݏ߬݁ ൌ
௏௨

଴Ǥଽൈௗൈ∑௨
൑ തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ ; U : périmètre utile pour les armatures utilisées

തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ ൌ ʹൈ ͳǤͷൈ Ǥͅʹʹൌ ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ�

ݏ߬݁ ൌ
13.20 × 10ସ

0.9 × 155 × 314.159
ൌ ͲǤͲ͵ ܽܲܯ�

ͲǤͲ͵ ൏ܽܲܯ� ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ���������������������Condition vérifié

B) Aux appuis :

Armatures supérieures

E.L.U

ݑܯ ൌ െͲǤͳൈ ͳͲସܰǤ݉ Ȁ݉ ݈

௕௨ߤ =
ݑܯ

Ǥܾ݀ ଶǤ݂ ݑܾ
=

0.1 × 10ସ

100 × 15.5ଶ × 20.96
ൌ ͲǤͲͲͳ൏ ௨ߤ = 0.392

Section simplement armée

௕௨ߤ = 0.001 De l’abaque ߚ ൌ ͲǤͻͻͻ

Alors :

ݑܣ ൌ
ݑܯ

Ǥ݀ߚ Ǥݐݏߪ
=

0.1 × 10ସ

0.999 × 15.5 × 435
ൌ ͳǤͳͶܿ ݉ ଶ
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E.L.S

ݑܯ ൌ െͲǤͳͻܰǤ݉ Ȁ݉ ݈

௕௖ߪ ൑ ௕௖തതതതൌߪ ͲǤ͸݂ ௖ଶ଼ ൌ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽ

௦௧൑ߪ ௦௧തതതത=234.07MPaߪ

K1= 96.1

ͳൌߩ
ଵ଴଴Ǥ஺௨

௕Ǥௗ
=

ଵ଴଴ൈଵǤଵସ

ଵ଴଴ൈଵହ
= 0.07

ͳൌߚ��������������������� ͲǤͻͷͷ

௦௧ߪ =
ெ ௦

஺௨ൈఉଵൈௗ
=

଴Ǥଵଽൈଵ଴ర

ଵǤଵସൈ଴Ǥଽହହൈଵହ
ൌ ͳͳ͸Ǥ͵Ͷܯ ܲܽ ൏ ௕௖തതതതൌߪ ʹ͵ ͶǤͲ͹ܽܲܯDonc la section

d’armature à E.L.U est suffisante

Soit 4HA10

 Vérification de la contrainte de non fragilité du béton (CNF) :

݉ܣ ݅݊ ൌ ͲǤʹ͵
ݐ݂ʹ ͺ

݂݁
ൈ ܾൈ ݀ ൌ ͲǤʹ͵ൈ

2.82

500
ൈ ͳͲͲൈ ͳͷൌ ͳǤͻͶ൐ ௠ܣ ௜௡ = 1.16

Condition vérifié

 Vérification à l’effort tranchant :

௨߬ =
ݑܶ

ܾൈ ݀
൏ ݉ ݅݊ ൜0.15

݂ܿ ʹͅ

ߛܾ
ǢͶܽܲܯൠ

௨߬ =
ଵଷǤଶൈଵ଴మ

ଵ଴଴ൈଵହ
ൌ ͲǤ͹൏ ݉ ݅݊ ቄͲǤͳͷ

௙௖ଶ଼

ఊ௕
ǢͶܽܲܯቅ=3.7MPa Condition vérifié

 Vérification à la contrainte d’adhérence :

ݏ߬݁ ൌ
௏௨

଴Ǥଽൈௗൈ∑௨
൑ തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ

തതതതൌݏ߬݁ ᫔ʹݏǤ݂ ݐʹ ͺ ൌ ʹൈ ͳǤͷൈ Ǥͅʹʹൌ ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ�

ݏ߬݁ ൌ
13.20 × 10ସ

0.9 × 155 × 266.19
ൌ Ǥ͵ͷͷܽܲܯ�

Ǥ͵ͷͷܽܲܯ�൏ ͺ ǤͶ͸ܽܲܯ�����������������Condition vérifié

Récapitulatif :

Suivant Lx:

En travée :5HA20

Aux appuis : 6HA12

Suivant Ly :

En travée : 8HA25
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Aux appuis : 4HA10

Fig-VI-10-Vue en plan du ferraillage de la dalle.

Fig-VI-11- Ferraillage dans le sens Longitudinal (coupe A-A)
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Fig-VI-12-Feraillage dans le sens Transversal (coupe B-B)

VI-7) Etude à La torsion :

La torsion est un phénomène courant dans les structures de bâtiment ou d’ouvrages d’art, elle est la
plus part du temps négligeable car difficile à appréhender.

Le béton est un matériau peu résistant à la traction donc au cisaillement très vite il se fissure, ce
qu’entraîne automatiquement une diminution très importante de sa rigidité de torsion.

Notion de section tubulaire efficace : Le BPEL comme le BAEL pour le béton armé demande de
considérer les sections comme des sections creuses en négligeant la partie creuse. On définit une
section tubulaire efficace qu’est la section ayant même contour extérieur que les armatures
transversales de la poutre.

VI-7-1) Effet de la torsion :

Le moment de torsion sera reparti à l’âme et aux semelles de la poutre suivant leur inertie de

torsion « τ » qui est donnée, pour une section rectangulaire de dimensions a et b (a> )ܾ ; par la
formule.

Γ=K.b.a3

La valeur de k dépend du rapport : R=b/a est donnée par la formule empirique suivante :

K=
૚

૜
-(0.051+

૙Ǥ૚૟ૡ

܀
܀૙Ǥ૚૜ି܍(

La partie du hourdis associée à la poutre est prise en compte dans le calcul de l’inertie et de
torsion « τ ». 

Pour les raison de simplification, nous allons apporter deux corrections :

-L’âme de la poutre est calculée pour une hauteur double de la hauteur réelle-Pour le hourdis,
la valeur à retenir ne représente que la moitié de celle donnée par la formule précédente.
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Figure-VI-13 : Section de torsion

Elément N° a(m) b(m) R K Γ*10-4(m2)

1 0.20 1.61 8.05 0.3081 39.683

2 0.13 1.30 10 0.315 7.076

3*2 0.06 0.28 4.67 0.286 0.173

4*2 0.06 0.10 1.67 0.2098 0.045

5*2 0.1 0.10 1 0.141 0.141

6 0.22 3.34 15.182 0.325 115.58

7*2 0.12 0.19 1.58 0.205 0.673

8 0.2 0.6 0.95 0.133 6.384

઱࣎ / / / / 169.755

Tab-VI-4 : Calcul de l’inertie de torsion ૌ.

ૌame=115.58*10-4m2

ૌtotal =169.755 *10-4m2

ૌܕ܉ ܍

ૌܔ܉ܜܗܜ
=0.681

Donc l’âme reprend 68.1% du moment de torsion appliqué sur la poutre.

Valeurs des moments de torsion totale appliquée dans l’âme et la poutre :
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Etat Poutre Ame

E.L.U 18.3 14.04

E.L.S 15.64 10.9

Tab VI-5- Moment de torsion max dans la poutre et la part revenant à l’âme.

La contrainte tangentielle de torsion dans une section rectangulaire de cote a et b est
maximale au milieu de grand cote b, sa valeur est donnée par :

௔߬௠ ௘ =
ݐܯ
ଷܽ

.
1

ܴ
(4.81 − 1.81.

ܴ െ ͳ

√ʹ൅ ܴଶ

ܽ ൌ ܽ݊ െݐ݁
థ

ଶ
= 22 −

ଵ଴

ଶ
ൌ ͳ͹ܿ ݉ ; ߶=10cm est le diamètre extérieur de la gaine.

b=200cm

ܴ ൌ
ܾ

ܽ
=

200

17
= 11.76

Donc :

௔߬௠ ௘ =
ெ ௧

଴Ǥଵ଻య
.

ଵ

ଵଵǤ଻଺
(4.81 − 1.81.

ଵଵǤ଻଺ିଵ

√ଶାଵଵǤ଻଺మ
=1.58. Mt

Les contraintes revenant à l’âme sont :

E.L.U:

௔߬௠ ௘ ൌ ͳǤͷͅ ൈ ͳͶǤͲͶൌ ʹʹ Ǥͳͅ ܯ ܲܽ

E.L.S:

௔߬௠ ௘ ൌ ͳǤͷͅ ൈ ͳͲǤͻ ൌ ͳ͹Ǥʹ ܯʹ ܲܽ

NB: Les contraintes tangentielles revenant aux membrures (supérieures et inférieures) sont
négligées par rapport à celle de l’âme.
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Introduction :

Notre pont comporte des entretoises d’about en béton armé coulés sur place. Elles ont pour

but d’assurer un encastrement à la torsion des poutres. La suppression de ces entretoises rend

nécessaire la prévision de dispositifs spéciaux pour la mise sur vérin de l’ouvrage en vue d’un

éventuel changement des appareils d’appuis. Des amorces d’entretoises sont prévues, elles

sont coulées en même temps que les poutres. Ces amorces permettent d’accrocher le coffrage

sans difficulté et facilitent le bétonnage.

Fig.VII-1: Surface d’influence de l’entretoise

VII-1-Calcul des efforts internes (M et T) dans l’entretoise :

Charge permanente : l’entretoise d’about est soumise à :

-Son poids propre.

-Le poids de la dalle.

-Le poids de revêtement bitumineux et de l’étanchéité.

1-Poids de propre (entretoise + Amorce) :

2×0.0377+0.32=0.3954 t/ml.

2- Le poids propre de la dalle :

Pdalle=0.805t/ml.
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3-poids du revêtement bitumineux et l’étanchéité :

P chaussée = 0.425t/ml.

La charge permanente revenant à l’entretoise est :

P entretoise=0.3954+0.805+ 0.425=1.6254t/ml.

4-Le moment fléchissant :

M0=
୯୪ଶ

଼
=
ଵǤ଺ଶହସכሺଵǤଶଵכଵǤଶଵሻ

଼
=0.297 t/ml.

Fig-VII-2 : Calcul de Moment fléchissant

Les entretoises sont supposé semi-encastrées dans les poutres du pont, donc on aura :

Mt=0.8M0=0.8*0.297=0.238/ml

Mt=-0.5M0=-0.5*0.297=-0.149/ml

5-Effort tranchants :

T=
୯୪

ଶ
=
ଵǤ଺ଶହସכଵǤଶଵ

ଶ
=0.983t.

 Charge Bc :

Deux roues de 6 tonnes de deux camions roulant côte à côte sur l’entretoise nous donnent la

position la plus défavorable.

1 - Moment fléchissant : (théorème de BARRES)

Fig-VII-3 : Ligne d’influence de moment
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∑M/P1 =0.

0.5P2+XR=0

R=P1+P2=12 X=
ି଴Ǥହ୔ଶ

ୖ
=0.25m.

X1=
ଵǤଵଽ�

ଶ
-
�଴Ǥଶହ

ଶ
=0.47m.

X2=1.19-(0.47+0.5) =0.22m.

Y1=
ୟכୠ

୐
=
଴Ǥସ଻כ଴Ǥ଻ଶ

ଵǤଵଽ
=0.284m.

Y2=
଴Ǥଶଶכ଴Ǥ଻ଶ

ଵǤଵଽ
=0.133m.

Mmax=∑ PiYi =6(0.133+0.284) =2.502t/ml

Donc :

Mt=0.8M0=0.8*2.502=1.6416t.m

Mt=-0.5M0=-0.5*2.502=-1.026t.m

2-Effort tranchant :

Fig-VII-4 : Ligne d’influence de T.

Y1=1.

Y2=
ଵכ଴Ǥ଺ଽ

ଵǤଵଽ
=0.579.

Tmax=∑ PiYi=6(1+0.579)=9.474t.

 Charge Bt :

a) moment fléchissant

On est en présence de deux roues de 8t chacune

∑MG =∑MR.
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8(2δ)=8(1-2δ)                         δ=0.25. 

Fig-VII-5 : Ligne d’influence de moment.

P1 = P2 = 8t

X1 =
ଵǤଵଽ

ଶ
-0.25=0.345 m.

Y0=
଴Ǥଷସହכ଴Ǥ଼ ସହ

ଵǤଵଽ
=0.245

Mmax = ∑ PiYi M max = 8 (0.245)=1.96 t/ml.

Mt=0.8M0=0.8*1.96=1.568t

Mt=-0.5M0=-0.5*1.96=-0.98t

b) effort tranchant :

Y1 = 1m.

Y2 =
ଵכ଴Ǥଵଽ

ଵǤଵଽ
=0.159

Tmax =8(1+0.159)=9.272t

Fig.VII-6 : Ligne d’influence de moment
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 Système Mc 120:

a) Moment fléchissant :

La règle 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.

Fig.VII-7 surface d’influence d’une chenille sur l’entretoise d’about.

Surface d’influence :

S = (1 x 1.20) – [(0.5 x 0.6) + (0.3)2 ] = 0.81m2

La charge d’une seule chenille par mètre carré est :

P=
ହହ

଺Ǥଵ
= 9.016 t/m2

Donc :

P = 9.016*0.81= 7.303 t/ml.

Fig.VII-8 : Ligne d’influence de T.
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Ic =
଴Ǥ଺כ଴Ǥ଺

ଵǤଵଽ
=0.302 m.

I1= I2 =
ୡ୍כ଴Ǥ଴ଽହ

଴Ǥ଺
=
଴Ǥଷ଴ଶכ଴Ǥ଴ଽହ

଴Ǥ଺
=0.048m.

Ώ =2(Ic + I1)*
଴Ǥହ

ଶ
=0.175m

M0 = 7.303*0.175= 1.278 t.m

Mt=0.8M0=0.8*1.278=1.0224m

Mt=-0.5M0=-0.5*1.278=-0.639m

b) effort tranchant :

Fig.VII-9- Ligne d’influence de T (Mc120).

Ώ=
ୠ

୐
* LC * (1-

୐ୡ

ଶ୐
) =

ଵǤଶ଴

ଵǤଵଽ
*1*(1-

ଵ

ଵǤଵଽכଶ
) =0.585m2.

D’où :

Tmax = 0.585*7.303=4.272 t.

 Surcharge D240

a) Moment fléchissant :
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Fig.VII-10- Surface d’influence d’une chenille sur l’entretoise d’about.

σ =
ଶସ଴

ଵ଼Ǥ଺כଷǤଶ
=4.03 t/ml

Donc la charge qui renvient à l’entretoises est :

P =4.03*1.24= 5t/ml

Ώ = 
଴Ǥ଺଴כ଴Ǥ଺଴

ଵǤଵଽ
*1.19*(1-

ଵǤଵଽ

ଶכଵǤଵଽ
) =0.18 m2

D’où:

M0=5*0.18= 0.9 t.m

Mt=0.8M0=0.8*0.9=0.72t.m

Mt=-0.5M0=-0.5*0.9=-0.45t.m

b) effort tranchant :

T =
ܔܙ

૛
=
૞כ૚Ǥ૚ૢ

૛
=2.975 t.

charge Coefficient Mt (t.m) Ma (t.m) T(t)
δ bc, bt

G 1 0.238 -0.149 0.983

Bc 1.06 0.95 1.6416 -1.026 9.474
Bt 1.05 1.2 1.568 -0.98 9.272

Mc120 1.05 1 1.0224 -0.639 4.272
D240 1 0.72 -0.45 2.9765

Tab-VII-1-Moment et effort tranchant.
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COMBINISON ELU ELS

(I) 1.35G + 1.6 Max [Bt, Bc] G + 1.2 Max [Bt, Bc]

(II) 1.35G + 1.35 Max [Mc120,D240] G + Max [Mc120,D240]

Tab-VII-2- Combinaison des efforts internes.

Etat Mt (t.m) Ma (t.m) T (t)

ELU

ELS

I 2.95 -3.136 16.48

II 1.7 -081 7.09

I 2.21 -1.325 12.35

II 1.26 0.6 5.26

Tab-VII-3- Moment et effort tranchant après combinaison.

VII-2- : Ferraillage de l’entretoise :

Ferraillage longitudinale :

Soit à calculer une section rectangulaire de 0.3 m de largeur et de 1.19m de langueur, soumis

à la flexion simple.

Acier FeE400.

Béton fc28 = 35 MPa

C= 4cm

ɤb = 1.5 (situation durable 

fc28=35MPA

σbc=
଴Ǥ଼ ହכ୤ୡଶ଼

ଵǤହ
=19.83MPA

- E.L.U :

Mt=2.95t.m=29.5kn.m.

μb =
୑ ୲

ୠǤୢ ଶǤ஢ୠୡ
=

ଶଽǤହכଵ଴଴଴

ଷ଴ǤଵଵହכଵଵହכଵଽǤ଼ ଷ

μb =0.00375. 

μb =0.00375μb =0.392                             donc la section est simplement armée. 
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μb =0.00375                          β =0.998. 

Au =
୑ ୲୳

ஒǤୢ Ǥ஢ୱ
=

ଶଽǤହכଵ଴଴଴

଴Ǥଽଽ଼ ଷସ଼כଵଵହכ
=0.7386cm2

E.L.S :

Les fissurations sont préjudiciables (éléments exposés aux intempéries,….), alors on doit

vérifier :

σb≤0.6fc28 = 21 MPa

ɐഥS= min ቄ
ଶ�୤ୣ �

ଷ
; 110ඥη × ft28ቅ              avec η= 1.6 H.A 

ɐഥs = 228.63 MPa

Mt = 2.21 t.m = 22.1KN.m

ρ1=
૚૙૙ܝۯ

܌܊
=
૚଴଴ൈ଴Ǥ଻ଷ଼଺

ଷ଴ൈଵଵହ
= 0.0214 ቄ

β = 0.974
k = 177.3

ቅ

σst =
ۻ ሻܚ܍ܛሺܜ

઺Ǥ܌Ǥܝۯ
=

૛૛Ǥ૚ൈ૚૙Ϳ

૙Ǥૢ ૠ૜૝ൈ૚૚૞ൈ૙Ǥૠ૜ૡ
=267.51MPa

σst>ɐഥs il foudra refaire ferraillage la section à l’ELS

μb =
୑ ୲ሺୱୣ ୰ሻ

ୠǤୢ ଶǤ஢ഥୱ୲
=

ଶଶǤଵכଵ଴଴଴

ଷ଴כଵଵହכଵଵହכଶଶ଼Ǥ଺ଷ
= 0.00024

μb=0.00024ቄ
β = 0.972
k = 163.6

ቅ

Aser =
୑ ୲ሺୱୣ ୰ሻ

ஒǤୢ Ǥ஢ഥୱ୲
=

ଶଶǤଵכଵ଴଴଴

଴Ǥଽ଻ଶכଵଵହכଶଶ଼Ǥ଺ଷ
=0.865cm2.

σb=K-1×ɐഥst =
ଵ

ଵ଻଻Ǥଷ
×228.63 =1.289MPA

σb=1.28921MPA.

AlorsAfinal =Aser=0.865cm2

On adoptera une section supérieure à Amin :

Vérification de la condition de non fragilité de béton :

Amin= 0.23×
୤୲୨

୤ୣ
× b × d = 0.23×

ଶǤ଻

ସ଴଴
× 30 × 115 = 5.356cm²

Amin = 5.356 cm²

On va adopter une section d’armature 6.03cm² soit 3T16

Effort tranchant :

1) Contrainte tangentielle :

τμ=
୴ஜ

ୠǤୢ
=
ଵ଺ସǤ଼ ൈଵ଴Ϳ

ଷ଴଴ൈଵଵହ଴
= 0.48MPa

ɒത= min ቄͲǤͳͷǤ
୤ୡଶ଼

ஓୠ
ǢͶ���ቅ= 3.5 MPa
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τμ<ɒ�ഥ(Condition vérifié), donc le cisaillement est négligeable

1) Vérification de la contrainte d’adhérence :

Avec : Ψs= 1.5

ɒത���= 2.Ψs .ft28 =8.10 MPA.

τser=
୚୳ൈ୅୧

଴Ǥଽൈୢൈ୙୧ൈ୅

Avec :

Ui= π×ϕ = π×1.6=5.024 cm                 périmètre utile. 

Ai =1.54 Section d’une barre

Ai=6.03cm2 Section totale

τu=
ଵ଺ସǤ଼ ൈଵǤହସൈଵ଴଴଴

଴ǤଽൈଵଵହൈସǤଷଽ଺ൈ଺Ǥ଴ଷൈଵ଴଴
=0.925MPA.

τu=0.925 MPA ɒത���=8.1MPA Condition vérifiée.

Ferraillage transversales :

Φt≤ min ቄ
ܐ

૜૞
Ǣ૖ܔǢ�

૙܊

૚૙
ቅ

Avec :

h: Hauteur de l’entretoise ; h = 119cm

b0 : Largeur de l’âme ; b0 = 30 cm

ϕL : Diamètre des armatures tangentielles ϕL = 1.6cm

ϕt ≤ min {3.4 ; 1.6 ; 3}

ϕt= 1.6 cm

On choisira :

ϕt = 1cm

Soit un cadre de T10 pour assurer la bonne liaison des (4) barre longitudinales

At = 4 HA10 = 3.14 cm²

Escapement minimal:

St1 = min {0.9d; 40cm} = 40cm

St1 =
଴Ǥ଼ ൈ୅୲ൈ୤ୣ

ୠൈத
=
଴Ǥ଼ ൈଷǤଵସൈସ଴଴

ଷ଴ൈ଴Ǥସଽ
= 68.35cm

Remarque : entre l’amorce et l’entretoise, il y aura reprise de bétonnage.

St2 ≤ 
୅୲ൈ୤ୣ

଴Ǥସୠ
=
ଷǤଵସൈସ଴଴

଴Ǥସൈଷ଴�
= 104.667 cm

St2 ≤ min {40; 68.35; 104.667}

D’où: St2 = 35cm.
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Armature de peau :

D’ après le B.A.E.L, les armatures de peau sont reparties et disposés parallèlement à la fibre

Moyenne et ce dans le cas des poutres de grandes hauteurs, mais le B.A.E.L ne définissent pas

a

Partir de quelle hauteur on peut considère une poutre « pour de grande hauteur » on admet que

cela est vérifier si :

D’après Pierre CHARON :

Hame-poutre ≥ 2 × (80-
୤ୣ

ଵ଴
)

Hame-poutre ≥ 2 × (80-
ସ଴଴

ଵ଴
) = 80 cm

Dans ce cas il sera préférable d’ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la

Poutre appelée armature de peau, en raison d’un risque d’apparition de fissures dans la zone

du béton tendu.

D’après 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 à

1cm² par mètre de paroi.

A ≥ 3cm² / ml 

Pour éviter ce genre de problème, on recommandera de placer 1HA10 tous les 25cm.
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Ferraillage de l’entretoise d’about :

Fig. VII.12: Coupe de ferraillage de l’entretoise d’about

Fig. VII.14: Plan de ferraillage de l’entretoise d’about.
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Introduction :

La précontrainte est un traitement mécanique qui consiste à produire dans un matériau, avant

sa mise en service, des contraintes contraires à celles qui seront produites par les charges

extérieures. Une pièce ou construction précontrainte est donc soumise à un système

permanent d’effort intérieurs crées artificiellement dans le but de contrebalancer ceux produit

par les charges extérieures.

Les ponts à poutres sous chaussée ont constitué une des premières applications de la

précontrainte dans le domaine des ponts. Leur conception, initialement inspirée de celle des

ponts à poutres en béton armé, fait largement appel à la préfabrication. On distingue deux

types de tabliers, selon la technique de précontrainte utilisée pour les poutres :

• les ponts à poutres précontraintes par pré-tension (PRAD) qui occupent une gamme de

portées allant de 10 à 35 mètres

• les ponts à poutres précontraintes par post-tension (VIPP), objet du présent document, qui

sont employés pour des portées comprises entre 30 et 50 mètres.

Classes de vérification sont définies dans l’article 1.3 des règles B.P.E.L

Notre ouvrage est de la classe II.

VIII-1-Contraintes limites réglementaires pour la classe II :

Selon l’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)

VIII-2) Dimensionnement de la précontrainte :

L’étude de la précontrainte se fera pour la poutre la plus sollicitée dans la section la plus

dangereuse est à

VIII-2-1 : Précontrainte minimale :

On se proposera de dimensionner la précontrainte, et ceci dans la section la plus sollicitée, qui

pourrait être sous critique ou sur critique.
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Il faudra trouver une valeur de la précontrainte dite précontrainte minimale « Pmin » qui doit

être respectée à tout instant de la vie de l’ouvrage, elle est donnée par la formule :

Pmin = sup (PI, PII)

Avec :

PI : Précontrainte calculée dans le cas où la section est supposée sous critique.

PII : Précontrainte calculée dans le cas où la section est supposée sur critique.

L’étude de précontrainte se fera pour la poutre « P2 », et dans la section médiane (poutre et

section lus sollicité).

 Les moments développés dans la section médiane à l’E.L. S sont :

Mmax = 2062.59 t.m (calculé sous la combinaison G+D240 de l’E.L. S)

Mmin = 555. 61t.m (calculé sous G uniquement)

ΔM = Mmax – Mmin = 2062.59-555.61 =1506. 98t.m 

ΔM =1506.98m 

B (cm2) IG (cm4) V (cm) V' (cm) ρ (%) h (cm) r² (cm2)

Poutre seule 6821 33442181.2 92.68 107.32 49,3 200 4902.82

Poutre + hourdis 9880 54211160.9 62.94 137.06 63.6 220 5486.96

TAB. IX.1 : Caractéristiques de la section nette (intermédiaire).

 Les contraintes limites :

La contrainte de traction du béton est :

σt i = − ft28 =−3.6 MPa (dans la section d′enrobage) 

σt i = −1,5 ft28 =  −5,4MPa (hors de la section d′enrobage) 

-En section sous critique :

V et V’ : la distance du centre de gravité de la section à la fibre la plus comprimée et la plus

tendue.

ρ : Rendement géométrique de la section.

I : moment d’inertie de la section par rapport à son centre de gravité.

B : l’aire de la section.

PI =
οࡹ

ࢎǤ࣋
+

࡮

ࢎ
�Ǥሺ܄Ǥ࣌ഥܑܜ ൅ �ሻܛܜഥ࣌ԢǤ܄

e0 =ρ×v-
ࡹ ࢓ ࢏࢚࣌ൈ࡮ൈ࢜ൈ࣋ା࢞ࢇ

࣋
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A.N :

PI =
૚૞૙૟Ǥૢ ૡൈଵ଴Ϳ

଴ǤସଽହǤଶ଴଴
+

଺଼ଶଵ

ଶ଴଴
∗ 200*(-3.6*10-1) =12766.4602KN

-En section sur critique :

PII =
ࡹ ࢓ ��ܜഥܑ࣌ǤࢂǤ࡮Ǥ࣋�ା࢞ࢇ

ᇱି܄ା࢜Ǥ࣋ ǯ܌

d′ = 1.5 ∗ϕ = 1.5 *9.5= 14.25cm ⟺ on admit:

d′=14.25cm 

PII =
ଶ଴଺ଶǤହଽכ૚૙૜ା૙ǡ૝ૢ૞ൈ૟ૡ૛૚ൈૢ૛Ǥ૟ૡൈሺି ૜Ǥ૟Ǥ૚૙ష૚)

૙ǡ૝ૢ૞ൈૢ૛Ǥ૟ૡା૚૙ૠǤૢ ૛ି૚૝Ǥ૛૞

PII=14771.94KN

e0 = - (V’ – d’).

PI =12766.4602KNPII= 14771.94KN.

La section est sur critique, le fuseau de passage du câble à une de ses frontières qui coupe

la zone d’enrobage, donc l’effort de précontrainte économique PI n’est plus suffisant.

Donc :

Pmin = Pmin = sup (PI, PII) = sup (12766.4602 ;14771.94)=14771.94

Pmin=14771.94KN

Alors l’excentricité e0 :

e0 = - (V’ – d’) = - (107.92–10,05) = - 97.87 cm.

VIII.2.2 : Calcul du nombre de câbles :

Les câbles d'about doivent être tirés à 100% de P0 avant le coulage de la dalle ; On suppose

une perte de précontrainte de 32%.

P0 =
௉௠ ௜௡

଴ǡ଺଼
=
ଵସ଻଻ଵǤଽସ

଴ǡ଺଼
= 21723.44KN

Le nombre de câble est déterminé comme suit: n =
૙ࡼ

૙૚ࡼ

On choisit comme armatures de précontrainte, les câbles 19T15 de type FREYSSINET (classe

1770):

- Diamètre normal du câble = 15,2 cm.

- Diamètre intérieur de la gaine =9.5 cm

- Diamètre extérieur de la gaine = 10cm.

- Section nominal du câble = 140×19= 2660 mm².

- fprg = 1770 MPa.
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- fpeg = 1583 MPa.

- Module d’élasticité de l’acier : Ep= 2×105MPA.

σp0 = Min (0,8fprg, 0,9fpeg) σP0 = Min (1416, 1424.7)

σP0 = 1416MPa

Po1= σP0 ×A =1416×2660× 10ିଷ= 3766.56KN

n ≥ 
୔଴

૚ܗ۾
=
ଶଵ଻ଶଷǤସସ

ଷ଻଺଺Ǥହ଺
= 5.76 on prend n=6 câble de 19T15

Pmin = 3766.56×6 = 22599.36KN

VIII.2.3 : Vérification des sections :

۾

܁
+
܄૙�Ǥ܍ǡ۾

۷
+
ۻ ܕ ܄Ǥܖܑ

۷
ഥts࣌ ≤ 

۾

܁
+
܄૙�Ǥ܍ǡ۾

۷
+
ۻ ܕ ܄Ǥܠ܉

۷
ഥcs࣌≥ 

۾

܁
˗
ᇱ܄૙�Ǥ܍ǡ۾

۷
˗
ۻ ܕ ᇱ܄Ǥܖܑ

۷
ഥci࣌ ≥ 

۾

܁
˗
ᇱ܄૙�Ǥ܍ǡ۾

۷
˗
ۻ ܕ ᇱ܄Ǥܠ܉

۷
ഥti࣌≤ 

ഥcs࣌,ഥci࣌ :Contraintes admissibles de compression respectivement sur la fibre inf. et sup.

ഥts࣌ ഥti࣌, : Contraintes admissible de traction respectivement sur la fibre sup. et inf.

-Vérification des contraintes à la mise en tension :

En construction, la mise en tension se fait au 14eme jour (50%).

 Contrainte limite :

 En compression :

തciߪ = തcsߪ = 0,6 fC14 = 0,6 fcj =
௝

ଵǤସା଴Ǥଽହ௝
× fc28 ; fc28 = 50 MPA

ഥci࣌ = ഥcs࣌ = 28.57MPa

 En traction :

Avec :

fc14 = fcj =
૚૝

૚Ǥ૝ା૙Ǥૢ ૞Ǥ૚૝
× 50 = 47.619MPa

ft14 = 0,6 + 0,06fc14 = 3.457 MPa

തtsߪ = - 1,5 ft14 = -1,5×3.46= -5.186 MPa (hors de la section d’enrobage)

തtiߪ = - ft14= -3.46 MPa (dans la section d’enrobage)

Vérification des contraintes en fibre supérieure :
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ts࣌ =
۾

܁
+
܄૙�Ǥ܍ǡ۾

۷
+
ۻ ܕ ܄Ǥܖܑ

۷
ഥts࣌≤ = ˗ 5.186 MPa à la fibre supérieure

e0 = - (V’ – d’) = - (107.92–10,05) = - 97.87 cm.

A la mise en tension la poutre n’est soumise qu’à son poids propre

qG =3.075t/ml (Chapitre V)

Mmin = MG =
௤Ǥ௟;

଼
=
ଷǤ଴଻ହǤସ଴Ǥହ ;଼

଼
= 632.96t/ml =6329.6KN/m

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

estimées à 10 %.

P = 1.02 ∗ Pmin − 0.8 ∗ Pmin ∗ Δσ ⟹ P = 1.02 ∗ Pmin − 0.8 ∗ 0.1 ∗ Pmin

D’où : P = 0.94 ∗ Pmin = 0.94 ∗22599.36= 21243.39KN

σts =
ଶଵଶସଷǤଷଽ

଺଼ଶଵ
+

ଶଵଶସଷǤଷଽൈ(ି�ଽ଻Ǥ଼ ଻�)ൈଽଶǤ଺଼

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
+
଺ଷଶଽǤ଺ൈଽଶǤ଺଼כଵ଴଴

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
= -0.086 KN/cm2.

tsߪ = -0.86MPA ≥ߪതts = ˗ 5.186 MPa=>Condition vérifiée

 Vérification des contraintes en fibre inférieur :

ciߪ =
୔

ୗ
˗
୔ǡୣ ଴�Ǥ୚ᇱ

୍
˗
୑ ୫ ୧୬Ǥ୚ᇱ

୍
തciߪ≥  = 28.57MPa

ciߪ =
ଶଵଶସଷǤଷଽ

଺଼ଶଵ
˗
ଶଵଶସଷǤଷଽൈሺି ଽ଻Ǥ଼ ଻ሻൈଵ଴଻Ǥଽଶ

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
˗
଺ଷଶଽǤ଺ൈଵ଴଻Ǥଽଶכଵ଴଴

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
=7.7811 KN/cm2

ciߪ = 77.811MPA ഥci࣌˃ =28.57MPA =>Condition non vérifiée.

On ne peut pas disposer tous les câbles à l’about, la mise en tension se fera donc en

deux familles.

VIII-2-4 : Détermination du nombre de câbles à l’about :

tsߪ =
୔

ୗ
+
୔ǡୣ ଴�Ǥ୚

୍
+
୑ ୫ ୧୬Ǥ୚

୍
തtsߪ≤ = ˗ 5.186 MPa

ciߪ =
୔

ୗ
˗
୔ǡୣ ଴�Ǥ୚ᇱ

୍
˗
୑ ୫ ୧୬Ǥ୚ᇱ

୍
തciߪ≥  = 28.57MPa

P=0.94×Pmin = 0.94×3766.56×n avec n : nombre de câbles.

σts =
଴Ǥଽସൈଷ଻଺଺Ǥହ଺୬

଺଼ଶଵ
+

଴Ǥଽସൈଷ଻଺଺Ǥହ଺୬ൈ(ି�ଽ଻Ǥ଼ ଻�)ൈଽଶǤ଺଼

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
+
଺ଷଶଽǤ଺ൈଽଶǤ଺଼כଵ଴଴

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
≥ -5.186MPA 

σts = (0.52n-0.96n+1.75).10  ≥ -5.186MPA                     n 5.25…….(1)

ciߪ =
ଶଵଶସଷǤଷଽ

଺଼ଶଵ
˗
ଶଵଶସଷǤଷଽൈሺି ଽ଻Ǥ଼ ଻ሻൈଵ଴଻Ǥଽଶ

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
˗
଺ଷଶǤଽ଺ൈଵ଴଻Ǥଽଶכଵ଴଴

ଷଷସସଶଵ଼ଵǤଶ
  ≤ 28.57MPA 

(0.52n+0.95n-1.75).10 ≤28.57MPa                       n≥4.09……(2). 
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D’après (2), on constate que l’on ne peut disposer que 4 câbles à l’about.

Conclusion :

La mise en tension se fera en deux familles de câbles, 4 câbles à l’about et 2 câbles à

l’extrados.

VIII -3: Tracé des câbles :

La poutre étant symétrique par rapport à sa section médiane ; le type d’ancrage actif-actif

nous permet d’étudier une demi portée.

La force de précontrainte est excentrée pour créer un moment Mp qui s’oppose à celui des

charges permanentes et d’exploitation vers la section médiane ; puis le moment va en

diminuant jusqu’au s’annuler vers les appuis pour une poutre simplement appuyée.

VIII -3-1 : Principe de positionnement des câbles :

On introduit une force de précontrainte « N » avec une certaine excentricité « e » en vue

de créer un équilibre entre le moment du à 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 dû à la précontrainte soit maximum et

négatif dans la section médiane et, diminue en allant vers les appuis.

 Les câbles de la 1ère famille sont régulièrement espacés sur la section d’about, de

manière à réaliser une précontrainte aussi centrée que possible, et à réduire les efforts de

diffusion de la précontrainte. L’angle de relevage des câbles de la 1ère famille est compris

entre 2° et 20°.

 Les câbles de la 2ème 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

câbles sont ancrés entre l’about et le quart ou le tiers de la portée de la poutre.
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- Câble d’about :

Fig-VIII -1 : Tracé d’un câble.

E : point du début de relevage.

t : Hauteur du point C par rapport à la fibre inférieure.

EG : tronçon parabolique d’équation y =a.x2.

GC : tronçon rectiligne pour permettre une transmission convenable d’effort entre

l’appareil d’ancrage et le câble.

La pente du tronçon rectiligne GC doit être égale a la dérivée de Y= a.x2 pour x = dc

Donc y’ (dc) = 2.a.dc = tgα               a =
௧௚ఈ

ଶൈௗ௖

GC = a.dc2 = t – d’- GC.sinα      

A= GC. Cosα                GC=
஺

௖௢௦ן
             GC.sinα =A.tgα 

a×dc2 = t – d’ – A × tgα                
௧௚ן

ଶൈௗ௖
× dc2 = t- d’-A×tgα 

dc =
ଶ

௧௚ן
�ሺݐ�െ ݀ᇱെ ܣ ൈ ݐ݃ ሻן

A : est choisi de manière à limiter de courbure de la gaine. Soit A= 1m.

dc =
ଶ

௧௚ן
�ሺݐ�െ ݐ݃ ן െ݀Ԣሻ.
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Câble extrados :

Fig-VIII-2 : Tracé du câble émergeant.

EG : tronçon parabolique d’équation y = a.x2

Pour x = dc y= a × dc2 ………. (1)

y = v’ – d’ ………...(2)

y (dc) =2×a× dc = tgα            a=
௧௚ן

ଶௗ௖
…………(3)

on remplace (3) dans (1) :

y =
௧௚ןൈௗ௖ൈௗ௖

ଶௗ௖
dc=

ଶ௬

௧௚ן
…………(4)

On remplace (2) dans (4)

dc =
ଶሺ௩ᇲି ௗᇲ)

௧௚ן

Dans notre projet :

- Câbles d’about (aux appuis) :

Les câbles seront disposés de façon à faire coïncider la résultante des forces de la

précontrainte avec le centre de gravité de la section d’about.

Nous avons une seule file d’ancrage à l’about : quatre câbles disposés verticalement. La

force à l’ancrage lors de la mise en tension vaut 1416KN.

L’enrobage minimal est pris égale : c = 10 cm.

Compte tenu de la disposition :

P1+ P2+ P3+P4= R P1 = P2 = P3=P4 = P

ܯ∑ Ȁ݂ ܾ݅ ݊݅�ݎ ݂ =R×V’ = P1×d +P2× (a’+d) +P3× (2a’+d) +P4 (3a’+d).
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ܸᇱ=
3

2
ܽᇱ൅ ݀

3

2
ܽᇱൌ ܸᇱെ ݀ ൌ ͳͲ͹Ǥ͵ʹെ ͷʹ

a’=54.88cm

V-
ଷ

ଶ
a’ =92.68 -

ଷ

ଶ
 .54.88 = 10.36 ˗ 10 cm. 

Le dispositif sera donne comme suit :

Fig- VIII-3 : Dispositifs des câbles.

A l’extrémité, les contraintes de cisaillements sont généralement importantes. Ainsi, le

meilleur tracé est celui qui minimise l’intensité de ces contraintes.

Soit α l’angle de relevage du câble moyen au niveau de l’appui. 

Les conditions liées à l’effort tranchant imposent sur appui :

-V ≤ Vred ≤ V 

V : étant l’effort tranchant limite que peut supporter la section d’appui.

 Vred = Vm – P sinα : sous l’effet minimale des charges.  

Vred = VM – P sinα : sous l’effet maximale des charges 

c.à.d.

V = Vm – P sinα ;(Vm: effort tranchant minium à l’appui sous le poids propre la poutre seule) 
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V= VM – P sinα; (VM: effort tranchant maximum à l’appui sous la combinaison la plus 

défavorable à E.L.S)

Donc on peut agir sur α de façon à ne pas créer de cisaillement excessif ; après calcul ; On 

prend comme angle de relevage :

α1 =5° ; α2 = 12° ; α3= 15° ; α3 = 18°.

La disposition des câbles est illustrée dans le tableau suivant :

N° câble α tg α t(m) d’(m) dc(m) a

1ere

Famille

1 5 0.087 0.25 0.11 1.20 0.0365

2 12 0.213 0.8 0.11 4.492 0.0237

3 15 0.268 1.35 0.11 7.256 0.0185

4 18 0.325 1.9 0.11 9.018 0.018

2eme

Famille

5 25 0.466 2.00 0.177 3.22 0.04

6 25 0.466 2.00 0.177 3.22 0.04

Tab-VIII-2 : Paramètres de calcul de la 1ere et 2eme famille de câbles.

Exemple de calcul :

Câble d’about :

dc =
ଶ

௧௚ఈ
ሺݐെ ݐ݃ ߙ െ ݀ᇱ) =

ଶ

௧௚ହ
ሺͲǤʹͷെ ݐ݃ ͷെ ͲǤͳͳሻ=1.20m.

a =
ࢻࢍ࢚

૛ࢉࢊ
= 0.0365

Câble émergeant (extrados) :

dc=
ଶ

௧௚ఈ
(V’- d’) =

ଶ

௧௚ଶହ
(1.0732- 0.177) = 3.22m

b =
௏

௧௚ఈ
=
ଽଶǤ଺଼

௧௚ଶହ
= 2.00m.

a =
௧௚ఈ

ଶௗ௖
= 0.072.

VIII -3-2: Tracé des câbles :

- Longueur totale du câble :

Lt = Lr + Lc +Ld

Avec :

Lr : Longueur du tronçon rectiligne.

Lc : Longueur du tronçon parabolique.

Ld: Longueur du tronçon droit

Lc =
ଵ

ସ௔�
ሺ����ሺʹ ܽǤ݀ ܿ൅ ඥͳ൅ ሺʹ ܽǤ݀ ሻܿʹ ൅ ʹܽ Ǥ݀ Ǥܿඥͳ൅ ሺʹ ܽǤ݀ ሻܿ2

Lr =
଴Ǥହା஺

஼ைௌఈ
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஺

஼ைௌఈ

N° câbles Lr(m) Lc(m) Ld(m) Lt (m) Lt ×2

1 1.51 1.13 18.09 20.73 41.46

2 1.534 4.531 14.798 20.863 41.726

3 1.55 7.342 12.034 20.926 41.852

4 1.577 9.17 10.272 21.019 42.038

5 1.930 3.332 12.32 17.582 35.164

6 1.930 3.332 10.32 15.582 31.164

Tab- VIII-3: Récapitulatif des longueurs des câbles
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Fig- VIII -3 : Tracé des câbles
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VIII -3-3 : Câble moyen fictif :

Dans les éléments du Béton Précontraint, on peut remplacer, d’une manière fictive,

l’ensemble des câbles traversant ses sections par un seul, passant par le point d’application de

la résultante des forces de précontraintes.

Les points de passage du câble équivalant sont déterminés, dans chaque section, par le calcul

de la distance e du centre de gravité des câbles à la fibre inférieure.

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

Section d’about : tmoy =
∑௧௜

௡

Section a X mètre de l’appui : ݐ݅ ൌ ݀ᇱ൅ ܽ݅ൈ ݔ݅ ൈ ݔ݅

Avec : xi = dc + 1 –(x)

NB : a la section médiane ti = d’

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

Section d’about Section a 1m de

l’about

Section a 3m de l’about

Câble Ti tmoy Câble Ti tmoy Sans câble

immergeant

Avec câble

immergeant

1 0.25

1.075

1 0.1625

0.852

Câble ti tmoy câble Ti tmoy

2 0.8 2 0.588 1 0.133

0.522

1 0.133

0.817
3 1.35 3 1.082 2 0.337 2 0.337

4 1.9 4 1.574 3 0.621 3 0.621

4 0.996 4 0.996

5 2.00
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Section a 5m de l’about Section a 0.5L de l’about

Sans câble

immergeant

avec câble

immergeant

Sans câble

immergeant

Avec câble

immergeant

câble ti tmoy câble ti tmoy câble ti tmoy câble Ti tmoy

1 0.396

0.345

1 0.396

0.896

1 0.11

0.11

1 0.11

0.13232 0.116 2 0.116 2 0.11 2 0.11

3 0.306 3 0.306 3 0.11 3 0.11

4 0.563 4 0.563 4 0.11 4 0.11

5 2.00 5 0.177

6 2.00 6 0.177

Tab.-VIII -4 : Câble moyen fictif

VIII -4: Caractéristiques géométriques des sections nettes :

Pour vérifier que le tracé est adéquat, il faut que les contraintes dans toutes les sections

soient respectées ; d’où en détermine les caractéristiques géométriques des sections

particulaires pour pouvoir tracer les fuseaux limites.

- Composante de la précontrainte à la section d’appui :

Soit P la force de la précontrainte d’un câble :

V = ∑ܲ݅ൈ ߙ݊ݏ݅ = Pi ×∑ ߙ݊ݏ݅ .

N= ∑ܲ݅ൈ ߙݏܿ݋ = Pi ×∑ ߙݏܿ݋ .

P =∑ܼ݅ൈ ൌ݅ߙݏܿ݋ ܰ .ܼ

ܼ݅ൌ �
∑௓௜ൈ௖௢௦ఈ

∑௖௢௦ఈ
     Avec   N=P.cosα. 

Z : La distance du point d’application de la composante N par rapport au centre de gravité

de la poutre.
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Zi : La distance du point d’application de la résultante N par rapport à la fibre inférieure

de la section (Zi = ti).

Section d’about (poutre seule) :

N° câble α (°) sinα Cosα Zi(m) Zi×cosα Zi2(m)

1 5 0.0872 0.996 0.25 0.249 0.062

2 12 0.21 0.978 0.8 0.7824 0.612

3 15 0.26 0.966 1.35 1.3041 1.7

4 18 0.31 0.951 1.9 1.8069 3.26

∑ - - 3.891 - 4.1424 5.634 

Tab VIII -5: Composantes de la précontrainte à l'about (poutre seule).

ܼ݅ൌ �
∑௓௜ൈ௖௢௦ఈ

∑௖௢௦ఈ
=

ସǤଵସଶସ

ଷǤ଼ ଽଵ
= 1.065m.

Pour tracer les fuseaux limites, il faut déterminer les caractéristiques géométriques de

quelques sections particulières de la poutre, ceci en retranchant celles des gaines aux

caractéristiques brutes.

Bgaine = n×
గൈఝ௚௔௜௡௘మ

ସ
avec ߮݃ܽ݅݊ ݁= 10cm.

Bgaine = 4×
గൈ଴Ǥଵమ

ସ
= 314.16cm2

Le moment d’inertie de la gaine par rapport à l’axe (Δ) passant par la fibre inferieure de la 

poutre est donnée par :

Ig
(Δ) =

௡ൈగൈఝ௚௔௜௡௘ସ

଺ସ
+
గൈఝ௚௔௜௡௘ଶ

ସ
∑ܼ݅2 avec n: Nombre de câbles.

Ig
 (Δ) =

ସൈగൈ଴Ǥଵర

଺ସ
+
గൈ଴Ǥଵమ

ସ
×5.634 =0.04426896748 m4=4426896.748cm4.

Désignation B (cm2) Z (cm) SΔ (cm3) IΔ (cm4)

Section brute 10333

106.5

1101786 160768391.3

Gaine 314.16 33504.9 4426896.748

Section nette 10018.84 1068281.1 156341494.6
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V’ (cm) V (cm) IG (cm4) ρ (%) ep (cm)

106.63 93.37 42433646.12 42.54 -0.13

Tab - VIII 6: Caractéristiques de la section d'about sans hourdis.

V’=
ௌ௱

஻
; V=h-V’; IG = IΔ -

ௌοమ

஻
  ; ρ =

ூಸ

஻Ǥ௏Ǥ௏ᇱ
; ep =Z-V’

Section d’about (poutre + hourdis) :

On procède de la même manière que précédemment, les tableaux ci-dessous résument

les valeurs calculés.

Désignation B (cm2) Z (cm) SΔ (cm3) IΔ (cm4)

Section brute 13363

106.5

1738086 294492391.3

Gaine 314.16 33504.9 4426896.748

Section nette 13048.84 1704581.1 290065494.6

V’ (cm) V (cm) IG (cm4) ρ (%) ep (cm)

130.63 89.37 67394611.48 44.24 -24.13

Tab VIII -7: Caractéristiques de la section d'about avec hourdis.

Pour les différentes sections leurs caractéristiques sont illustrées dans les tableaux ci-

dessous

Section Section d’about Section a 1m de l’about

Poutre seul Poutre+hourdis Poutre seul Poutre+hourdis

B 10018.84 13048.84 10018.84 13048.84

V’ 106.63 130.63 109.945 131.17

V 93.37 89.37 90.055 88.83

IG 42433646.12 67394611.48 36501462.52 66823149.84

ρ 42.54 44.24 36.8 43.95% 

ep -0.13 -24.13 -25.645 -46.87
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Section

Section à 3m de l'about

sans câble de l'extrados Avec câble de l'extrados

Poutre seul Poutre+hourdis Poutre seul Poutre+hourdis

B 10018.84 13048.84 9940.30 12970.3

V’ 108.352 131.96 107.47 131.422

V 91.648 88.04 92.53 88.578

IG 41957411.33 66095652.63 40618767.35 70440745.48

ρ 42.173 43.6 41.09 46.65 

ep -56.712 -80.32 -22.14 -46.092

Section

Section à 5m de l'about

sans câble de l'extrados Avec câble de l'extrados

Poutre seul Poutre+hourdis Poutre seul Poutre+hourdis

B 10018.84 13048.84 9861.76 12891.76

V’ 108.85 132.34 107.07 131.26

V 91.15 87.66 92.93 88.74

IG 41581741.34 65482840.8 38937204.95 63595616.9

ρ 41.83 43.26 39.68 42.35 

ep -73.2 -96.69 -9.66 -33.85

Section Section à 0.5L

Poutre seul Poutre+hourdis

B 6708.76 9928.76

V’ 105.47 135.113

V 94.53 84.887

IG 49775270.66 85152282.71

ρ 74 74.77 

ep -92.34 -121.983

Tab VIII.8: Récapitulatif des caractéristiques des différentes sections
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VIII-5 : Fuseaux limites :

Les fuseaux limites sont les zones où doit se situer le centre de pression des forces

agissantes dans la section. Chacun est limité par deux courbes.

Il faut vérifier que le câble équivalent est à l’intérieur des courbes limitant les zones ou

fuseaux limites.

1 er fuseau limite :

C’est le fuseau à l’intérieur duquel doit se trouver le tracé du câble équivalent pour qu’il

n’ait pas de traction (quel que soit le cas de charge). Pour cela il faut que :

-c’ e0 c

Avec             c’ = ρ×V’     ;        c = ρ×V     ;  e0 = ep+
ெ

ே

c;c’ : limite du noyau central.

eP : Excentricité du câble moyen.

e0 : Centre de pression.

Mmin : Moment du aux charges permanentes.

Mmax : Moment du aux charges permanentes et aux surcharges

P : Tension finale dans le câble après perte (estimées à 32%)

Donc : P = 0.68P0 = 0.68 x3766.56= 2561.261 KN = 256.1261 t.

P = ࢏ࢻcos࢏࢖∑

NB :

Le tracé du fuseau limite se fera par rapport à la ligne des centres de gravité. Le long de

la poutre. Pour le tracé, on prendra en considération les trois points suivants (section à

l’appui, section à L/4 de l’appui (0,25L), et la section médiane).
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La vérification des sections est résumée dans le tableau suivant :

Section 0,00L 0,25L 0,50L

Mmax (t.m) 0 1600.72 2062.59

Mmin (t.m) 0 435.09 555.61

P(t) 996.6015 1460.7015 1460.7015

ߩ 0.4254 0.7477 0.7477

C’ (cm) 57.79 101.02 101.02

C (cm) 39.53 63.47 63.47

-c'-(Mmin/P) (cm)(I) -57.79 -130.81 -139.06

c- (Mmax/p) (cm) (II) 39.53 -46.115 -77.74

ep -24.13 -121.983 -121.983

I ≤ ep ≤ II I ≤ -24.13≤ II I ≤ -121.983≤ II I ≤ -121.983≤ II 

Observation vérifié Vérifié vérifié

Tab VIII-9: Caractéristiques du fuseau limite de traction (poutre + hourdis)

2ème fuseau limite :

C’est le fuseau à l’intérieur duquel doit passer le câble équivalent pour que les contraintes

Extrêmes restent inférieures à leurs valeurs limites en compression.

˗a’˗
ۻ ܕ ܖܑ

ܘ
  ≤ ep ≤ a ˗

ۻ ܕ ܠ܉

ܘ

Avec : a= min (e1 , e2 ) ; a’= min (- e'1 , - e'2)

- e'1 .തcߪ ˗ V. (1.ߩ=
஻

௉
)

- e'2 .'V.ߩ= (-1 .തtߪ+
஻

௉
)

e1 = .തtߪ ˗ V. (1.ߩ
஻

௉
)

e2 = .തcߪ + V'. (˗1.ߩ
஻

௉
)
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La vérification des sections est résumée dans le tableau suivant :

തcsߪ=തciߪ 28.57 28.57 28.57

തtߪ 3.6 3.6 3.6

Mmax (t.m) 0 1600.72 2062.59

Mmin (t.m) 0 435.09 555.61

P(t) 996.6015 1460.7015 1460.7015

- e'1 3.91 -391.18 -391.18

- e'2 -51.23 16.30 16.30

a’ -51.23 -391.18 -391.18

e1 35.04 -10.24 -10.24

e2 -5.733 830.11 830.11

a -5.733 -10.24 -10.24

˗a’˗Mmin/p  -51.23 -391.47 -391.56

a˗Mmax/p  -5.733 -11.33 -11.652

eP -24.13 -121.983 -121.983

(I) ≤eP ≤(II) -51.23≤eP ≤-5.733 -391.47≤eP ≤-11.33 -391.56≤eP ≤ -11.652

observation vérifié vérifié Vérifie

Tab VIII-10: Caractéristiques du fuseau limite de compression

IX-6 : Les pertes de tension :

Introduction :

Dans les calculs de précontraintes, on ne peut déterminer, de façon précise, le taux de

travail des aciers de précontraintes, les raisons s’expliquent par un certain nombre de

phénomènes qui se manifestent lors de la mise en tension des câbles. Ces phénomènes

engendrent des pertes dans l’effort de traction des câbles appelées « perte de tension ».

Cette perte désigne la différence entre la force exercée, en un point donné des câbles, par

le vérin lors de la mise en tension, et la force qui s’exerce, sur le même point du câble,

après une durée 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 câbles).
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-Les pertes différées :

Elles se produisent durant l’exploitation de l’ouvrage, elles sont dues aux :

- Retrait de béton.

- Relaxation des aciers.

- Fluage du béton.

VIII-6-1: Les pertes instantanées :

6-1-1: Perte par frottement :

Au moment de la mise en tension du câble, ce dernier se met en contact avec la gaine, il en

résulte un frottement qui réduit la tension du câble.

La tension à n’importe quel point d’abscisse x, après la mise en tension est :

ο߮ߪ(x) = ࣌ P0ᦼ࣌� P0 ሻܔહା�૎܎ሺିࢋ.

ο߮ߪ(x) = ࣌ P0.�ሺ૚െ (ሻ࢒ାఝࢻࢌሺିࢋ

Avec:

ߪ P0: Tension à l’origine.= 1416 MPA

f: Coefficient de frottement angulaire. f = 0.18 rd-1(BPEL 91 révisé 99)

α : Somme des angles du point étudié d’abscisse (x)à l’ancrage en rad. 

߮: Coefficient de frottement linéaire. ߮= 2×10-3 m-1(BPEL 91 révisé 99)

l : Longueur en courbe des câbles.

Section (°) α (rd) 

(MPA)

X=0.00L X=1m X=0.25L X=0.5L

l Δσφ(x) l Δσφ(x) l Δσφ(x) l Δσφ(x) 

Câble 1 5 0.087 1416 0.00 0.00 1 24.7870 10.585 51.203 20.73 78.6153

Câble 2 12 0.209 1416 0.00 0.00 1 55.005 10.266 79.9948 20.863 108.0121

Câble 3 15 0.262 1416 0.00 0.00 1 67.9272 10.781 94.042 20.926 120.5942

Câble 4 18 0.3142 1416 0.00 0.00 1 80.5344 10.874 106.485 21.019 132.9475

Câble 5 25 0.436 1416 / / / / 7.437 126.2067 17.582 152.1129

Câble 6 25 0.436 1416 / / / / 5.44 121.0449 15.582 147.0472

Valeur

moy de

4câbles

0.00 82.93 110.04

Valeur

moy de 6

câbles

96.496 123.222

Tab VIII-11: Perte par frottement
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VIII-6-1-2 : Perte par recul d’ancrage :

Ces pertes correspondent à 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 câble bloque, par effet de coin, les clavettes dans les ancrages. Ce

glissement (tassement) prend des valeurs de 1 à 12 mm, suivant la puissance de l’ancrage et

le procédé de précontrainte utilisé.

Le tassement des câbles provoque un raccourcissement du câble, c'est-à-dire une perte

de tension. Cette perte ne prend effet que sur une distance « x » appelée longueur

d’influence, au-delà de cette distance, le raccourcissement est empêché par les frottements

des câbles au gaine.

X=ට
௚ൈாು

ఙ೛బሺ௙ൈ
ࢻ

ࡸ
ାࣘሻ

(BPEL 91 révisé 99)

Avec :

g : l’intensité du recul d’ancrage= 6 mm

Ep: module d’élasticité de l’acier = 2 105 Mpa.

L : longueur du câble.

N° cable L(m) α (rad) fα/L +ϕ X(m)

1 41.46 0.087 0.0024 18.79

2 41.726 0.209 0.003 16.80

3 41.852 0.262 0.0032 16.27

4 42.038 0.3142 0.0033 16.025

5 35.164 0.436 0.0042 14.21

6 31.164 0.436 0.0045 13.72

Tab VIII-12: Calcul de raccourcissement X.

NB :

Puisque X1, 2, 3 <
௅

ଶ
, On peut appliquer la tension par les deux cotés sans avoir des valeurs

de tension notable.

Calcul des pertes dues au recul d’ancrage :

(ݔ)ߪ ൌ ௣଴�ሺͳെߪ ݂ǤɅ(x) −  ϕ. X)
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N° Câble θ (rad) X(m) ௣଴ߪ σ(m) 

1 0.087 18.79

1416

1340.6122

2 0.209 16.80 1315.1525

3 0.262 16.27 1303.1448

4 0.3142 16.025 1290.5339

5 0.436 14.21 1264.6296

6 0.436 13.72 1266.0173

Tab VIII-13: calcul de σ. 

ο࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌ൌ ૛ൈ ×૙(f࢖࣌
ࢻ

ࡸ
+�૖ ).X

Pour le calcul des pertes aux différentes sections, on utilise le théorème de THALES

appliqué aux diagrammes des tensions

ο࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌ൌ ο࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌ሺ૚െ
࢏ࢄ

ࢄ
)

N° de

câble

f×α /L ∆࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌à

0L

à࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌∆

0.25L

à࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌∆

0.5L

1 0.024 140.897 68.95 0.00

2 0.003 177.25 90.035 0.00

3 0.0032 189.64 91.93 0.00

4 0.0033 196.44 94.81 0.00

5 0.0042 120.7 0.00

6 0.0045 137.15 0.00

Tab VIII-14:Calcul des pertes dues au recul d’ancrage.
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Valeurs moyennes des pertes par câble :

Désignation à࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌∆ 0L à࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌∆

0.25L

à࢒࢛ࢉࢋ࢘࣌∆

0.5L

Câble à

l'about

176.05 86.43 0

Câble à

l'extrados

128.925 0

IX-6-1-2 : Pertes dues au raccourcissement instantané du béton:

Supposons qu’une poutre soit armée avec plusieurs câbles de précontrainte ; la mise en

tension des câbles ne peut pas s’effectuer que câble par câble car la mise en tension du 2eme

va entrainer un raccourcissement de la poutre ainsi que le 1er câble : de la même manière

pour les autres câbles pour cela la mise en tension se fera en 2 phases :

-La première famille sera tendue au 14éme jour (n = 4 câbles).

- La deuxième famille sera tendue au 28ème jour (n = 2 câbles)

La 1ère famille de câbles : Chaque câble de la première famille subit une perte moyenne due

au non simultanéité de la mise en tension. La perte est donnée par la formule suivante :

ο(࢞)࢏࢖࣌ =
૚ି࢔

૛࢔
(࢞)࢔࢈࣌ ×

࢖ࡱ

࢐࢏࢈ࡱ
(BPEL91)

Avec :

οߪ௣௜: Perte de tension moyenne de n câbles

ܾ݅ܧ :݆ Module instantané de déformation du béton = 11000ඥ݂ܿ ݆య

=௕௡ߪ Mg(x)
௘௣

ூீ
+n×Ap

஢୮୧�ሺ୶ሻ�

஻
( 1+ep2஻

ூீ

)

ep : Excentricité du câble équivalent à la section considérée.

Pi(x) : Contrainte normale dans le câble après toutes pertes.

n : Nombre de câble par familles.

Ep : Module d’élasticité longitudinale de câble.

IG: Inertie de la poutre seule

Mg(x) : Moment dû au poids propre de la poutre seule amorce à l’abscisse (x).

σpi (x) : Contrainte normale dans le câble après toutes les pertes déjà déterminées.

σpi(x) ൌ ௣଴െߪ οܳߪ(௫) െ οߪ௚(௫)

Apres développement, la formule précédente s’écrie sous la forme :

Tab VIII-15:Valeurs moyennes des pertes par câble
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οߪ௣௜(ݔ) =
ா௣

ଶா௕௜
×

ெ ௚ൈ௘௣

ூீ
+

ா௣

ଷா௕௜௝
×

௡ൈ஺௣ሺఙ೛బିοఙொ(ೣ)ିοఙ೒(ೣ))

஻
. (1+

஻ൈ௘௣మ

ூಸ
)

- Exemple de calcul :

 Section d’about :

B = 10018.84 cm2

fc14 =47.62MPA

Ebi=39870.61 MPA

IG = 42433646.12 cm4

ep = -0.13 cm

EP = 2 x 105 MPa

Ap =2660 mm² = 2.6cm2

q =3.075+ 0.0047= 3.0797t/ml

=݃ܯ
௤௟

ଶ
ൈ െݔ

௤௫మ

ଶ
a x =0 , ݃ܯ ൌ Ͳ

οߪ௣௜(ݔ) = 0 +
ଶ�୶�ଵ଴ఱ

ଷൈଷଽ଼ ଻଴Ǥ଺ଵ
×

ସൈଶ଺Ǥ଺଴ሺଵସଵ଺ି଴ିଵ଻଺Ǥ଴ହሻ

ଵ଴଴ଵ଼Ǥ଼ ସ
. (1+

ଵ଴଴ଵ଼Ǥ଼ ସൈ଴Ǥଵଷమ

ସଶସଷଷ଺ସ଺Ǥଵଶ
) =22.018 MPA

Pour les différentes sections, les pertes par raccourcissement instantané du béton sont

récapitulées dans le tableau suivant :

Câble de la 1ère

famille

Section 0.00L 0.25L 0.5L

௣௜(MPA)ߪ∆ 22.018 71.24 74.02

Tab-VIII -16: Pertes par raccourcissement instantané du béton (1ère famille).

La 2ème famille de câbles :

La mise en tension de la 2ème famille des câbles se fera après la mise en place des poutres et

le coulage de l’hourdis, donc la section résistante est celle de la poutre + hourdis.

Perte subie par la 1ère famille lors de la mise en tension de la 2ème.

La perte subie par chaque câble de la 1ère famille est donnée par la formule suivante :

οߪ௣௜(ݔ) ൌ ሻൈݔ௕௡ଶሺߪ
݌ܧ

ܾ݅ܧ ݆

Avec :

οߪ௣௜(ݔ) : Variation de contrainte dans le béton due aux câbles de la 2ème famille.

(ݔ)௕௡ଶߪ =
ெ ௚ൈ௘௣

ூீ
+ n×

஺௣ൈఙ೛೔ሺ௫ሻ

஻
× (1 +

஻௘௣మ

ூீ
)

ܾ݅ܧ (28) = 11000√50
య

=40524.347 MPA

Après transformation, la relation précédente devient :

Mg(x) : Moment dû au poids (hourdis+ entretoises).
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οߪ௣௜(ݔ) =
ா௣

ா௕௜ଶ଼
×

ெ ௚ൈ௘௣

ூீ
+

ா௣

ா௕௜ଶ଼
×

௡ൈ஺௣ሺఙ೛బିοఙொ(ೣ)ିοఙ೒(ೣ))

஻
. (1+

஻ൈ௘௣మ

ூಸ
)

Exemple de calcul :

 Section à x = 0,5L (x = 20.29 m) :

B = 9928.76 cm2

IG = 85152282.71 cm4

ep = -121.983 cm

EP = 2 x 105 MPa

Ap =2660 mm² = 26.6cm2

q =3.075+0.805+0.04 = 3.92t/ml.

Mg(x) =
௤௫

ଶ
ሺܮെ ܺሻ=

ଷǤଽଶൈଶ଴Ǥଶଽ

ଶ
(40.58 − 20.29)=806.90t.m

οߪ௣௜(ݔ) =
ଶൈଵ଴ఱ

ସ଴ହଶସǤଷସ଻
× ((

଼଴଺Ǥଽ଴ൈଵ଴ళൈሺି ଵଶଵǤଽ଼ ଷሻ

଼ହଵହହଶଶ଼ଶǤ଻ଵൈଵ଴ర
+

ଶൈଶ଺଺଴ሺଵସଵ଺ି଴ିଵଶଷǤଶଶଶሻ

ଽଽଶ଼Ǥ଻଺ൈଵ଴మ
. (1+

ଽଽଶ଼Ǥ଻଺ൈଵ଴మൈଵଶଵǤଽ଼ మ

଼ହଵହହଶଶ଼ଶǤ଻ଵൈଵ଴ర
))

οߪ௣௜(ݔ)=33.66MPA

Les valeurs des pertes pour les autres sections sont résumées dans le tableau suivant :

Câble de la

2èmefamille

Section 0.00L 0.25L 0.5L

௣௜(MPA)ߪ∆ 0.00 30.66 33.66

Tab- VIII -17: Pertes subies par la 1ère famille lors de la mise en tension de la 2ème famille.

Pertes instantanées totales « Δσi(x) » : 

οߪ௜(௫) ൌ οߪொ(௫) ൅ οߪ௚(௫) ൅ οߪ௣௜(௫)

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Désignation Section Frottement Recul Raccourcissement Total

Câble de

l’about

0L 0.00 176.05 22.018 198.068

0.25L 82.93 86.43 71.24 240.6

0.5L 110.04 0.00 74.02 184.06

Câble

extrados

0L / / / /

0.25L 96.496 128.925 30.66 256.081

0.5L 123.22 0.00 33.66 156.88

TAB-VIII-18: Pertes instantanées totales à différentes sections (Mpa)
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Désignation Section Valeurs

moyennes

σp0(Mpa) σpi (Mpa) 

Câble de

l’about

0L 198.068

1416

1217.932

0.25L 240.6 1175.4

0.5L 184.06 1231.94

Câble

extrados

0L / /

0.25L 256.081 1159.919

0.5L 156.88 1259.12

Tab-VIII -19: Tensions initiales probables « σpi (Mpa) » 

VIII -6-2- Les pertes différées :

Elles sont dues à l’évolution, dans le temps, de l’état de déformation et de contraintes des

matériaux, ceci en présence du retrait et fluage du béton ainsi que la relaxation des aciers

VII-6-2-1-Perte due au retrait du béton : « B.P.E.L 91 Art.3.3.21 »

Les armatures de précontraintes, liées au béton a leurs extrémités par les encrages et tous le

long de leur tracé le coulis d’injection sont astreintes à subir les mêmes variations de

déformation que le béton adjacent.

Indépendamment de tout chargement et par l’évaporation des eaux excédentaires contenues

dans le béton, celui-ci subit, par retrait, un raccourcissement qu’a pour conséquence de

détendre les câbles de précontraintes et de fait, une perte de tension qui se mesure par la

relation suivante :

οߪ௥ ൌ ሺͳെݎߝ ሻൈ(଴ݐ)ݎ ݌ܧ

Avec :

r(t0) =
௧

௧ାଽൈ௥௠
: loi d’évaluation de retrait.

rm =
௔௜௥�ௗ௘�௟௔�௦௘௖௧௜௢௡

௣௘௥௜௠ ௘௧௥௘�ௗ௘�௟௔�௦௘௖௧௜௢௡
=

஻

௎
: Rayon de la section.

t : Age du béton à la mise en tension des câbles.

r : Le retrait final du béton tel que ε(t) = εr x ε(t) = 3 x 10-4 (nord Algérien).  

(B.P.E.L 91Art2.1.51)

Section about:

rm =
ଵ଴଴ଵ଼Ǥ଼ ସ�

଺଺ଶ
= 15.13cm.

Section médiane :



Chapitre VIII Etude de la précontrainte et les pertes de tension

106

rm =
�ଽଽଶ଼Ǥ଻଺

଺଺଺
= 14.90cm

 Perte dans les câbles de la 1ère famille :

Section d’about :

r (14j) =
ଵସ

ଵସାଽൈଵହǤଵଷ
=0.093

Donc :

οߪ௥ = 3 × 10ିସ × (1 − 0.093) × 2 × 10ହ ൌ ͷͶǤͶʹ ܯ� ܣܲ

Section médiane :

r (14j) =
ଵସ

ଵସାଽൈଵସǤଽ଴
=0.094

οߪ௥ = 3 × 10ିସ × (1 − 0.094) × 2 × 10ହ ൌ ͷͶǤ͵͸ܯ ܣܲ

 Perte dans les câbles de la 2ème famille :

Se câble sera tendu a 28j

r(28j) =
ଶ଼

ଶ଼ାଽൈଵସǤଽ଴
=0.173

οߪ௥ = 3 × 10ିସ × (1 − 0.173) × 2 × 10ହ ൌ ͶͻǤ͸ʹ ܯ ܣܲ

௥ߪ∆ 0.00L 0.25L 0.5L

La 1ere famille 14ème jour 54.42 54.36 54.36

La 2eme famille 28ème jour / 49.62 49.62

Tab- VIII -20: Valeurs des pertes dues au retrait de béton.

La parte totale moyenne due au retrait de béton, pour l’ensemble des câbles à (x = 0.5L) est

égale à :

ସൈହସǤଷ଺ାଶൈସଽǤ଺ଶ

଺
= 52.78 MPA

VIII-6-2-2-La perte due à la relaxation de l’acier :

La relaxation de l’acier est un relâchement de tension à longueur constante. Elle dépend de la

nature l’acier, de son traitement et l’on distingue des aciers :

 à relaxation normale, RN ;

 à très basse relaxation, TBR. Compte tenu de la faible différence de coût existant entre ces

aciers, l’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 à la relaxation est donnée par la formule

simplifiée suivante :
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οߪ௣(ݔ) =
6

100
ൈ ଵ଴଴ߩ × (

οߪ௣௜(ݔ)

௣݂௥௚
െ ଴ሻൈߤ οߪ௣௜(ݔ))

Tel que :

ଵ଴଴ߩ = relaxation des aciers a 1000heurs en % =2.5%

=଴ߤ 0.43 pour les armatures de tres basse relation

(ݔ)௣௜ߪ : Tension probable après tout perte instantanée

- fprg = 1770 MPa.

- σp0=1416 MPa.

Perte dans les câbles :

La 1ere famille :

Câbles 1er

Famille

Section 0.00L 0.25L 0.5L

(ݔ)௣௜ߪ 1217.932 1175.4 1231.94

(ݔ)௣ߪ∆ 47.2 41.27 49.16

Tab- VIII -21- Pertes dans les câbles de la 1ère famille.

Câbles 2eme

famille

Section 0.00L 0.25L 0.5L

(ݔ)௣௜ߪ / 1159.919 1259.12

(ݔ)௣ߪ∆ / 39.20 53.14

Tab- VIII -22- Pertes dans les câbles de la 2eme famille.

VIII-6-2-3-Perte dûe au fluage : « B.P.E.L 91 Art.3.3.22 »

C’est l’augmentation de la déformation du béton dans le temps, ce qui engendre une perte de

tension ; ce phénomène se produit sous charge.

Le BPEL 91 propose la formule suivante pour le calcul de ces pertes :

οߪ௙௟ൌ ሺߪ௕ ൅ ெߪ )
௉ܧ
௕௜௝ܧ

Avec :

:௕ߪ Contrainte finale dans le béton au niveau du câble moyen.

ெߪ : Contrainte maximale de compression du béton au niveau du câble moyen.
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 Perte dans les câbles de la 1ère famille :

Soit, comme exemple de calcul, la perte à la section médiane (x = 0.5 L) :

௠ߪ (ͲǤͷܮ) =
ൈ݃ܯ ݁݌

ܫீ
൅ ݊ൈ ൈ݌ܣ

௣௜ߪ

ܤ
× (1 +

ܤ ൈ ଶ݁݌

ܫீ
)

Avec :

݃ܯ ൌ ݍ
௟మ

଼
q (poutre seule) =3.075t/ml

݃ܯ ൌ Ǥ͵Ͳ͹ͷൈ
ସ଴Ǥହ଼మ

଼
= 632.96 t.m

B=6708.76cm2

IG =49775270.66cm4

ep = -92.34cm

௠ߪ (ͲǤͷܮ) =
632.96 × (−92.34) × 10ସ

49775270.66
+ 4 × 2660 ×

1231.94

6708.76 × 10ଶ
× (1

+
6708.76 × (−92.34)ଶ

49775270.66
)

௠ߪ (ͲǤͷܮ) ൌ Ͳ͵Ǥʹͷܯ ܲܽǤ

D’après le BPEL 91, [art3.3.24)] la perte différée totale «Δσd» est égale à :

οߪௗ ൌ οߪ௥൅ οߪ௙௟+
5

6
ൈ οߪ௣

οߪௗ ൌ ͷͶǤ͵͸൅ οߪ௙௟+
5

6
ൈ ͶͻǤͳ͸ൌ ͻͷǤ͵ʹ൅ οߪ௙௟

La contrainte dans le béton est obtenue, lorsque toutes les pertes sont produites, donc :

(ܮͲǤͷ)௙௟ߪ ൌ ሺʹ ൈ ௠ߪ (ͲǤͷܮ) ൅ ݊ൈ ൈ݌ܣ
(ܮͲǤͷ)ௗߪ

ܤ
ൈ ቆͳ൅

ܤ ൈ ଶ݁݌

ܫீ
ቇሻ

݌ܧ

௕௜௝ܧ

(ܮͲǤͷ)௙௟ߪ = (2 × 30.25 + 4 × 2660 ×
ͻͷǤ͵ʹ൅ οߪ௙௟

6708.76

ൈ ቆͳ൅
6708.76 × (−92.34)ଶ

49775270.66
ቇሻ

2 × 10ହ

39870.61

(ܮͲǤͷ)௙௟ߪ ൌ ͳͲ͸Ǥ͵ ͺ ܯ ܲܽ

Câble de la 1ère

famille

Section 0.00L 0.25L 0.5L

Abscisse 0 10.145 20.29

ௗ(x)ߪ∆ ௙௟ߪ∆+93.75 ௙௟ߪ∆+88.752 95.32 + ௙௟ߪ∆

Mg(t.m) 0 632.96 632.96

௣௜(x)ߪ 1217.932 1175.4 1231.94

௠ߪ (x) 12.93 28.32 30.25
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௙௟(x)ߪ∆ 19.81 88.16 106.38

 Perte dans les câbles de la 2ème famille :

De la même façon on calculera les pertes dans le câble de la 2ème famille.

Câble de la 2eme

famille

Section 0.00L 0.25L 0.5L

Abscisse 0 10.145 20.29

ௗ(x)ߪ∆ / ௙௟ߪ∆+82.29 ௙௟ߪ∆+93.903

Mg (t.m) 0 798.67 798.67

௣௜(x)ߪ / 1159.919 1259.12

௠ߪ (x) / 5.60 4.2602

௙௟(x)ߪ∆ / 89.09 87.02

Tab- VIII -23: Pertes par fluage "Δσfl" dans les câbles de la 2eme famille

VIII-7-Pertes différées totales et tension finale probable :

Les pertes différées totales sont données par la formule suivante :

οߪௗ ൌ οߪ௥൅ οߪ௙௟+
5

6
οߪ௣

Section 0.00L 0.25L 05L

Abscisse 0 10.145 20.29

Câble de la 1ere

famille

௥ߪ∆ 54.42 54.36 54.36

௙௟ߪ∆ 19.81 88.16 106.38

௣ߪ∆ 47.2 41.27 49.16

ௗߪ∆ 113.56 176.91 201.71

Câble de la 2eme

famille

௥ߪ∆ / 49.62 49.62

௙௟ߪ∆ / 89.09 87.02

௣ߪ∆ / 39.20 53.14

ௗߪ∆ / 171.38 180.92

Tab- VIII -24- Pertes différées totales "Δσd". 

Pour l’ensemble des câbles :

Tab- VIII -23: Pertes par fluage "Δσfl" dans les câbles de la 1ère famille.
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οࢌࢌ࢏ࢊ࣌ =
૚ൈ࢔ οࢌࢌ࢏ࢊ࣌૚൅ ૛ൈ࢔ οࢌࢌ࢏ࢊ࣌૛

૚൅࢔ ૛࢔

Avec :

n1 : Nombre de câble de la première famille.

n2 : Nombre de câble de la deuxième famille.

Δσdiff : Moyenne de pertes différées dans les différentes sections.

section 0L 0.25L 0.5L

Δσdiff 75.71 175.07 194.78

Tab- VIII -25 : Moyenne de pertes différées dans les différentes sections.

λ݌ߪ ൌ ݌ߪ (ݔ݅) െ ο݂݅݀ߪ ݂ሺݔሻ

Ψ݌ ݐ݁ݎ݁ �ൌ �
Ͳെ݌ߪ λ݌ߪ

Ͳ݌ߪ

section 0L 0.25L 0.5L

݌ߪ (ݔ݅) 1217.932 1167.66 1245.515

݂݅݀ߪ∆ (ݔ݂) 75.71 175.07 194.78

∞݌ߪ 1142.22 992.59 1050.735

݌% ݐ݁ݎ݁ 19.33 29.9 25.8

vérification vérifier vérifier vérifier

Tab- VIII -26 : pourcentage des pertes.

Conclusion :

Nous remarquons que les pertes ne dépassent pas les 32% de perte.
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Introduction :

La sécurité est l’utilisation des ouvrages doit être garantie par la justification aux états limites

ultimes et de services.

La contrainte normale exerçant dans une section droite est exprimée par :

௬ߪ ൌ ܲ൬
1

ܤ
൅ Ǥ݁݌

ݕ

ܫ
൰൅ ܯ Ǥ

ݕ

ܫ

Avec : ௠ߪ ప௡തതതതതത<ߪ௬�<ߪ௠ ௔௫തതതതതതത

IX-1-Justification à l’E.L.S :

On fait une vérification pour la classe II (admet une traction modérée). Les valeurs limites des

contraintes dans le béton sont :

:തതതܿߪ La contrainte admissible de compression dans le béton.

:�തതതതݐߪ La contrainte admissible de traction dans le béton.

Classe II

Contraintes Situation exploitation construction

�തതതതݐߪ

combinaison
zone

Rare Fréquente Quasi
permanente

Rare

Dans la section
d’enrobage

-ft28 0 / -0.7ftj

Hors la section
d’enrobage

-1.5ft28 / / -1.5ftj

തതതܿߪ Pour toute la
section

0.6 ft28 0.6 fC28 0.5 fC28 0.6ftj

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

IX-1-1-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 :

ܿ൒ ൞

Ǥ͵ܽ

4
ǣ݈ܽ݃ݎ ݎ݅݋݄�ݎݑ݁ ݖ݁ ݐܽ݊ ݈݁ �݀ �݈݁ܽ �݃ ܽ݅݊ ݁

߶ǣ݀ ݅ܽ ݉ ݎ݁ݐ݁ �݀ �݈݁ܽ �݃ ܽ݅݊ �݁
݀ ൌ ͷܿ ݉ ݈݁�ݎݑ݋݌� ݎܽݒݑ݋�ݏ ݃ ݎܽݑ݋ܿ�ݏ݁ ݏݐ݊

Avec :

a = ϕ = 10cm

ܿ൒ ቐ

ଷǤଵ଴

ସ
= 7.5

߶ ൌ ͳͲ
݀ ൌ ͷ

Donc : c = 10cm



Chapitre IX : Justification des contraintes

112

Les matériaux :

a) Béton :

jours 7 14 21 28

fcj(MPA) 43.48 47.62 49.18 50

ftj(MPA) 3.21 3.46 3.55 3.6

Tab-X-2: Valeur de fcj et ftj

b) Armatures de précontrainte (actives) :

σp0= 1416 MPA

Ap= 2660 mm2

Tension de calcul en B.P.E.L :

Selon (B.P.E.L 91 Art.1.3) :

La précontrainte de calcul est égale à la plus défavorable des deux valeurs suivantes :

௣ଵߪ ൌ ͳǤͲʹ ௣଴െߪ ͲǤͅοߪ௝ǥ ሺܫሻ

௣ଵߪ ൌ ͲǤͻͺ ௣଴െߪ ͳǤʹοߪ௝ǥ ሺܫܫሻ

I : c’est en phase de construction

II : c’est en phase d’ d’exploitation

Avec :

:௣଴ߪ Tension initial

οߪ௝: Somme de toutes les pertes à l’âge considéré

B (cm2) Ig (cm4) V(cm) V’ (cm) r2=I /B ep (cm) ρ(%) 
Poutre
seule

6708.76 49775270.66 94.53 105.47 7419.44 -92.34 74

Poutre
+hourdis

9928.76 85152282.71 84.884 135.113 8576.33 -
121.983

74.77

Tab-X-3 : Les caractéristiques géométriques de section nette.
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Phase de construction :

N° phase Date (jours) Opération Caractéristiques
0 0 Coulage de la poutre préfabriquée /
I 14 Mise en tension des 04 câbles de

la 1ere famille à 50%
Section résistante : poutre · Poids de
la poutre · Précontrainte des câbles

II 28 Mise en tension des 04 câbles de
la 1ere famille à 100%

· Section résistante : poutre ·
Poids de la poutre ·
Précontrainte des câbles

III 50 Coulages de hourdis et des
entretoises d’about

· Section résistante : poutre ·
Poids de la poutre + amorces ·
Poids du hourdis + entretoises ·
Précontrainte des câbles

IV 64 Mise en tension des câbles de la
2eme famille

Section résistante : poutre+hourdis ·
Poids de la poutre + amorces ·
Poids du hourdis + entretoises ·
Précontrainte des câbles

V 84 Mise en place de la superstructure
(revêtement, trottoirs,
corniches…)

· Section résistante : poutre+hourdis ·
Poids propre du tablier ·
Précontrainte des câbles

VI ˃90jours Mise en service de l’ouvrage Section résistante : poutre+hourdis · 
Poids propre du tablier ·
Surcharges appliquées ·
Précontrainte des câbles

Tab-X-4 : Les différentes phases de construction.

Vérification des contraintes

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

mais pour la phase d’exploitation (phase V) c’est la force P2.

a)phase de construction :

σୱ =
P1

B
൬ͳെ ��

V

rଶ
൰൅

Mmin. V

Iୋ
≥ σ୲ୱതതതത

σ୧=
P1

B
ቆͳ൅ ��

V′

rଶ
ቇ൅

Mmin. V′

Iୋ
≤ σୡనതതതത

b) phase d’ d’exploitation

σୱ =
P2

B
൬ͳെ ��

V

rଶ
൰൅

Mmax. V

Iୋ
≤ σୡనതതതത

σ୧=
P2

B
ቆͳ൅ ��

V′

rଶ
ቇ൅

Mmax. V′

Iୋ
≥ σ୲ୱതതതത
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Avec :

σ୲ୱതതതത= -1.5ftj

σୡనതതതത= 0.6fc j (En construction)

σୡୱതതതത= 0.6 fc28

σ୲నതതതത= -1.5ftj: hors section d’ancrage

σ୲నതതതത= -ftj : dans la section d’enrobage

Vérifications des contraintes pour les différentes phases :

1 ère phase :

La poutre étant sur le banc de préfabrication, on tire les 4câbles le 14eme jour à 50% chacun. ·

 Section résistante : section nette de la poutre seule.

 Moment due au poids propre de la poutre

2éme phase:

On tire les 4câbles à 100% au 28éme jour On estime que les câbles ont consommés 20% des

pertes différées.

3éme phase:

On pose la poutre sur les appuis et on coule l’hourdis.

 Section résistante, poutre seule.

 Moment du au poids propre de la poutre + dalle

 On estime que les câbles de la 1ére famille ont consommés 60%des pertes

différées

4éme phase:

Mise en tension des câbles de la 2eme famille

On estime que les câbles de la 2eme famille ont consommés leurs pertes.

5éme phase:

Mise en place des corniches, trottoirs...etc.

 Section résistante : poutre + dalle.

 Moment du au poids propre du tablier

 On estime que la 1ére famille a consommée 80% des (Δσ)diff

6éme phase:

Justification à long terme (en service).

 On suppose que les câbles ont consommés toutes les pertes

 Moment :(G + D240)
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Example de calcul:

Phase I:

௣௢ߪ ൌ ͲǤͷൈ ͳͶͳ͸ൌ ͹Ͳͅ ܯ� ܲܽ

q =3.075t/ml Mg = 632.96t.m=6329.6 KN.m

οߪ௝ ൌ ͲǤͷൈ οߪ௜ൌ ͲǤͷൈ ͳͅ ͶǤͲ͸ൌ ͻ ǤʹͲ͵ ܯ ܲܽ

௣ଵߪ ൌ ͳǤͲʹ ௣௢ߪ െ ͲǤͅοߪ௝= 1.02 × 708 − 0.8 × 92.03 = 648.54MPa

P1= n×Ap×ߪ௣ଵ= 4×2660×648.54×10-3= 6900.4KN

σୱ =
6900.4

6708.76
൬ͳെ ͻ Ǥʹ͵Ͷ

94.53

7419.44
൰൅

6329.6. 10ଶ. 94.53

49775270.66
= 11.84MPA

σ୧=
6900.4

6708.76
൬ͳ൅ ͻ Ǥʹ͵ͶǤ

105.47

7419.44
൰െ

6329.6. 10ଷ. 105.47

49775270.66
= −11.03MPA

11.84 > σ୲ୱതതതത= -1.5ftj =-5.19 MPa

-11.03< σୡనതതതത=0.6fcj=28.572 MPa

Nous procédons de la même façon pour les autres phases et les résultats sont donnes le

tableau ci-après :

Phase Pi(KN) M(KN.m) σୱ(MPa) σ୧(MPa) σ୲ୱതതതത(MPa) σୡనതതതത(MPa) Observation
I 6900.4 6329.6 1.021 1.04 -5.19 28.572 vérifier
II 13386.35 6329.6 3.14 3.27 -5.4 30 vérifier
III 12557.37 8069 3.6 -2.45 -5.4 30 vérifier
IV 16844.25 8069 0.45 -2.84 -5.4 30 vérifier
V 16211.27 8278.97 1.91 -1.464 -5.4 30 vérifier
VI 11887.26 20625.59 9.031 -1.5 -5.4 30 vérifier

Tab-IX-5 : Contraintes dans les différentes phases

Conclusion :

Les contraintes normales sont justifiées en toutes phases (d’exécution, à vide et en service).

IX-2- ferraillage passif longitudinal :

Deux sortes d’armatures passives sont à prévoir dans les ouvrages précontraints

 Armatures longitudinales de peau :

Leur but est de repartir les effets de retraits et des variations de températures, elles sont

disposées dans les zones périphériques de la pièce parallèlement à la fibre moyenne.

condition vérifier
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3cm2 /m de longueur mesuré sur la section droite de l'ouvrage.

Amin ≥max                

0,1% de la section du béton de la poutre=0.001B

Amin =0.001×B =0.001×6708.76 = 6.70876 cm2

On utilise des armatures HA14 espacé de 25cm.

 Armatures longitudinales dans les zones tendues :

C’est une section conventionnelle minimale d’armatures qu’on doit placer longitudinalement

dans les zones tendues des structures en béton précontraint.

Le BPEL propose une section d’armature qui assure le Ferraillage minimal de non fragilité

donné par la relation suivante :

൒ݏܣ
ݐܤ

1000
+
ܰ஻௧
݂݁

×
ݐ݂݆

஻்ߪ

:ݐܤ Section de béton tendu

:஻்ߪ Valeur absolue de la contrainte maximale de traction.

ܰ஻௧: Résultante des contraintes de traction correspondante.

fe : limite élastique des armatures utilisées fe = 500Mpa.

ftj : contrainte caractéristique de traction du béton à j jour. Dans notre cas la contrainte

maximale de traction apparaît en service (6éme phases) et elle est -1.5 MPa.

Fig- IX-1 : Diagramme des contraintes.

9.031

ሺ݄ െ ሻݔ
=

1.5

ݔ
���������������������������������ͳͲǤͷ͵ ͳݔ ൌ Ǥ͵͵

ݔ ൌ
3.3

10.531
ൌ ͲǤ͵ ͳ݉ ൌ ͳ͵ܿ ݉



Chapitre IX : Justification des contraintes

117

Fig-IX-2 : Détail du talon.

ൌݐܤ ͸Ͳൈ Ͳʹ൅ ʹʹ ൈ ͳͳ൅ ʹൈ ൬
11 × 19

2
൰ൌ ͳ͸ͷͳ�ܿ݉ ଶ

ܰ஻் =
஻௧ൈఙ௧

ଶ
=
ଵ଺ହଵൈଵǤହൈଵ଴షభ

ଶ
=123.825 KN.

൒ݏܣ
ଵ଺ହଵ

ଵ଴଴଴
+

ଵଶଷǤ଼ ଷൈଵ଴଴଴

ହ଴଴
×

ଷǤ଺

ଵǤହ
=596.035mm2

ൌݏܣ ͷǤͻ͸Ͳ͵ ͷܿ݉ ଶ On prend 4HA14

Fig -IX -3 : Ferraillage longitudinal de la poutre.

 Ferraillage passif transversal (Armature de talon) :

On prévoit des cadres pour l’encadrement des armatures de précontrainte localisées dans le

talon, et aussi pour assurer la continuité avec les armatures transversales de l’âme.

ൈܿܣ ݂݁ ൒ ܿൈ ൈݐ ݐ݂ʹ ͺ Si �����൏࣐ ܿ൏ ͳǤ͵࣐�����
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ൈܿܣ ݂݁ ൒ ͳǤ͵ܿൈ ൈݐ ݐ݂ʹ ͺ ൈ ߮݃ܽ݅݊ S݁i ܿ൐ ͳǤ͵࣐�����

t: Espacement des armatures =20

C =10cm : (Enrobage des câbles).

�����ൌ࣐ ͳͲ��

Donc ૚૙ ൏ ܿൌ ͳͲ൏ ͳ͵

En remplaçant ൒ܿܣ��: ͳǤͶͶܿ݉ ଶ

On adopte un cadre de HA14= 1.54ܿ݉ ଶ

IX-3: Justification à l’E.L.U :

A l’E.L.U les problèmes posés par les calculs vérificatifs proviennent du fait que

comportement des matériaux est linéaire.

Les justifications à la résistance vis-à-vis des sollicitations normales (M.N) sont données par

les règles B.P.E.L 91 Art 63.

 Principe de la méthode de justification :

Il consiste a s’assurer que les sollicitations de calcul ‘Su’ sont à l’intérieure d’un domaine

résistant dont la frontière est constituée par l’ensemble des sollicitations résistantes ultimes

‘Slim u’ le domaine résistant convexe est limité par une courbe dite d’interaction moment effort

normal.

Fig-IX-4 : Courbe d’interaction moment fléchissant-effort normal.

Pour le calcul des déformations et des contraintes qui lui correspond, on procède par itération

de manière suivante :
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Application a notre projet :

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

partiellement comprimée.

dp =205.5cm.

ds= 215cm

Ap=26.6cm/câble donc Ap=159cm2=159×10-4m2

As=ͷǤͻ͸Ͳ͵ ͷܿ݉ ଶ=5.96035×10-4m2

h=220cm.

ݑܰ ൌ ܲͲെ ο݋݌ߪൌ െ݋݌ߪ) ο݋݌ߪ)Ǥ݊ Ǥ݌ܣ

ݑܰ ൌ ܲͲെ ο݋݌ߪൌ (1416 − 535.72). 6 × 26.6 × 10ିଵ ൌ ͳͶͲ͹ͻ Ǥʹ͹ܰܭ�

Mmax=2062.59t.m

Mg=827.897t.m

Equation d’équilibre :

Nuതതതതൌ ܤ Ǥܾܿܿߪ െ െ݌ߪǤο݌ܣ (1)…………ݏߪǤݏܣ

Nuതതതതൌ ܤ Ǥܿʹ ͺ Ǥ͵͵ൈ ͳͲଷ − 15.9 × 10ିଷ ൈ ο݌ߪെ ͲǤͷͻ ൈ ͳͲିଷ ൈ ݏߪ

Mumതതതതതതതൌ ܤ� Ǥܾܿܿߪ Ǥܼ ൅ ሺ݀ݏܣ െݏ ..………ݏߪሻǤ݌݀ (2)

Mumതതതതതതതൌ ൈܿܤ� ʹͅ Ǥ͵͵ൈ ͳͲଷܼ൅ ͲǤͷͻ ൈ ͳͲିଷሺͲǤͲͻͷሻǤݏߪ

Mumതതതതതതതൌ ൈܿܤ� ʹͅ Ǥ͵͵ൈ ͳͲଷܼ൅ ͲǤͲͷͷͳൈ ͳͲଷǤݏߪ

Hypothèses de section planes:

∆ᇲᇲక೛

ఙ௣
=
ଶǤ଴ହହି௬

௬
………………... (3)

క௦

క௣
=

ଶǤଵହି௬

௬
………… (4)
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Comportement d’acier:

-Pour les armatures passives feE500

Es=2×105MPA

σs= ݏߦ× Es pour ൑ݏߦ
௙௘

ఊ௦Ǥா௦

σs=
௙௘

ఊ௦
pour ൐ݏߦ

௙௘

ఊ௦Ǥா௦

Fig-IX-6 : Diagramme contrainte déformation des aciers passif

-Pour les armatures actives (cas des torons) :

Fprg=1770MPA

Fpeg=1583MPA

Ep=2×105MPA

ൌ݌ߦ
݌ߪ

݌ܧ
+ 100(

݌ߪǤݏߛ

݂݃݁݌
− 0.9)ହ
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Fig-IX-7 : Diagramme contrainte- déformation des torons

La surtension des armatures :

∆σp = σp(ξpm + ∆ᇱξp + ∆ᇱᇱξp) − σp(ξpm)…………. (6)

݉݌ߪ ൌ
ܲ݉

݌ܣ
=

14079.27 × 10ଷ

15.9 × 10ିଷ × 10଺
ൌ ͺ ͺ ͷǤͷܽܲܯ

Avec :

ܾ݉ߪ ൌ
ܲ݉

ܤ
+ (ܲ݉ ൈ ൅݁݌ ��)

݁݌

ܫ݃

ܾ݉ߪ ൌ
ଵସ଴଻ଽǤଶ଻

଴Ǥଽଽଶ଼଻଺
+ (14079.27(−1.21983) + 8278.97)

ିଵǤଶଵଽ଼ ଷ

଼ହଵହଶଶ଼Ǥ଻ଵൈଵ଴షల
=15454.86KN/m2

ܾ݉ߪ ൌ ͳͷǤͶͷͷܽܲܯ�

D’où :

ξpm =
݉݌ߪ

݌ܧ
=

885.5

2 × 10ହ
= 4.28 × 10ିଷ

∆ᇱξp = 5.
ܾ݉ߪ

݌ܧ
= 5.

15.455

2 × 10ହ
= 3.86 × 10ିସ

1er interaction :

ξs = 10%0 ; ξb = 3.5%0

(4) ൌݕ
ଶǤଵହൈଷǤହ

ଵ଴ାଷǤହ
ൌ ͲǤͷͅ ݉

(3) ∆ᇱᇱߦ௣ =
ଶǤ଴ହହି଴Ǥହ଼

଴Ǥହ଼
× 5 × 10ିଷ = 12.72 × 10ିଷ

ൌݏߪ����������������(5) Ͷ͵ ͷܯ ܲܽ car ξs = 10%0

(6)                  ∆σp = σp(4.28 + 0.386 + 12.72) × 10ିଷ − σp(4.28 × 10ିଷ)

∆σp = σp(17.39) × 10ିଷ − σp(4.28 × 10ିଷ)
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Determination de σp :

ൌ݌ߦ
ఙ௣

ா௣
+ 100(

ఊ௦Ǥఙ௣

௙௣௘௚
− 0.9)ହ=

ఙ௣

ଶൈଵ଴ఱ
+ 100(

ଵǤଵହǤఙ௣

ଵହ଼ଷ
− 0.9)ହ avec ൌ݌ߦ ͳ͹Ǥ͵ ͻ ൈ ͳͲିଷ

ൌ݌ߪ ͳͳͅ ͲͲǤͶ

On a aussi

∆σp = 11800.4(17.39) × 10ିଷ − 11800.4(4.28 × 10ିଷ)

∆σp = 154.696MPa

De cela on peut calculer l’effort nomal Nu :

Nuതതതതൌ ܤ Ǥܾܿܿߪ െ െ݌ߪǤο݌ܣ ݏߪǤݏܣ

Avec Bc= 0.8Y.bmoy=0.461m2

Nuതതതത=15057.41KN

ݑܰ ൌ ͳͶͲ͹ͻǤʹ͹ܰܭ�൏ ͳͷͲͷ͹ܰܭ

Donc le diagramme de l’équilibre est atteint ainsi que le diagramme des déformations ultimes.



Chapitre X

Justification des

contraintes tangentielles
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Introduction :

Le but de cette justification est de montrer que les effets d’un effort tranchant cumulés aux

effets du moment fléchissant et de l’effort normal ne compromettent pas la sécurité de

l’ouvrage.

Selon le BPEL 91, on procède :

- En E.L.U à une vérification de la section d’acier transversal.

- En E.L.S à une vérification des contraintes tangentielles (de cisaillement)

X-1-Justification des contraintes à l’ELS :

La vérification doit porter sur trois paramètres caractéristiques de l’état de contraintes en un

point de la section.

σx : Contrainte normale longitudinale.

 τ : Contrainte tangentielle (de cisaillement). 

 σt : Contrainte normale transversale dont l’existence est liée à une précontrainte transversale

éventuelle (celle-ci n’existe que lorsque une précontrainte transversale est présentée).

Les contraintes σx ; τ ; σt calculées sous l’effet des sollicitations de service, doivent satisfaire

des conditions Article B.P.E.L.7.2, 2.

X-1-1-Contrainte de cisaillement dû à l’effort tranchant :

Cette contrainte est donnée par la formule suivante :

௏߬ =
V୰ୣ ୢǤܵ ሺݕሻ

௡Ǥܾܫ ௡

Avec :

ݎܸ݁ ݀ ൌ ܸ െݐݔ݁ ෍ ܲ ݅ߙ݊ݏ݅݅

௡

௜ୀଵ

bn=largeur nette de l’âme de la poutre.

bn= b0-m.k.ϕ 

Avec :

M : moment de câble par lit

k=1/2 dans le cas des câbles injectés dans le colis de ciment.

S : moment statique par rapport à l’axe Gx.

IN : moment d’inertie net par rapport à l’axe Gz.

߬ൌ ௩߬�: Pourles phases I, II, III ; IV ; V

߬ൌ ௩߬�൅ ௧߬ : Pour la phase d’exploitation VI.
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Application a notre projet :

La section la plus sollicitée vis-à-vis de l’effort tranchant est la section d’appui.

La vérification des contraintes se fera par phase de construction.

caractéristique B (cm2) IG (cm4) V (cm) V’ (cm) r2 =I/B ρ(%) ep (cm)
Poutre seule 10018.84 42433646.12 93.37 106.63 4235.39 42.54 -0.13
Poutre+hourdis 13048.84 67394611.48 89.37 130.63 5164.79 44.24 -24.13

Tab-X-1: Caractéristiques géométriques de la section nette à x = 0,00 L.

Phase 1 :

Mise en tension des câbles de la 1ère famille au 14 ème jour à 50 %.

σ௣଴ ൌ ͲǤͷൈ ͳͶͳ͸ൌ ͹Ͳͅ ܯ ܲܽ

σ௝ ൌ ͲǤͷൈ ο݅ߪൌ ͲǤͷൈ ͳͻͺ ǤͲ͸ͅ ൌ ͳͲͅ ǤͻͶܯ ܲܽ

=௉ூߪ 1.02 × σ௣଴ − 0.8 × σ௝ ൌ ͳǤͲʹ ൈ ͹Ͳͅ െ ͲǤͅ ൈ ͳͲͅ ǤͻͶൌ ͸͵ ͷǤͲͲͅ ܯ ܲܽ

ܲͳൌ ݊Ǥ݌ܣǤߪ௉ூ= 4 × 2660 × 635.008 × 10ିଷ= 6756.49KN.

q = 3.075t /ml ܸீ ൌ ݍீ .
௅

ଶ

ܸீ = 3.075.
ସ଴Ǥହ଼

ଶ
= 62.39t=623.9KN

V୰ୣ ୢ = Vୋ − P.
∑ sinαi

n

෍ ���Ƚ�ൌ ͲǤͅ͹

V୰ୣ ୢ = 623.9 − 6756.49 ×
0.89

4
ൌ െͺ ͹ͻǤͶʹ ܰܭ

V୰ୣ ୢ ൌ െͺ ͹ͻǤͶʹ ܰܭ

 Contrainte de cisaillement :

௏߬ =
V୰ୣ ୢǤܵ ሺݕሻ

௡Ǥܾܫ ௡

(ݕܵ) =
ܫீ

0.8ℎ ௏߬ =
ݎܸ݁ ݀

ͲǤͅ Ǥ݄ Ǥܾ ݊

Avec :

ܾ݊ ൌ Ͳܾെ
∅

ଶ
= 42 −

ଵ଴

ଶ
= 37 cm

௏߬ =
ି଼଻ଽǤସଶൈଵ଴

଴Ǥ଼ ൈଶ଴଴ൈଷ଻
= -1.49 MPa
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- Effort normale N1 au niveau du centre de gravité :

ܰͳൌ ܲͳǤ
∑ cosαi

݊
= 6756.49.

3.891

4
ൌ ͸ͷ͹ʹ Ǥ͵ ͺ ܰܭ

ௌߪ������ =
ேଵ

஻
(1 −

௘௣Ǥ௏

௥మ
) =

଺ହ଻ଶǤଷ଼ൈଵ଴

ଵ଴଴ଵ଼Ǥ଼ ସ
(1 −

଴ǤଵଷൈଽଷǤଷ଻

ସଶଷହǤଷଽ
)=6.54 MPa

=௜ߪ����
ேଵ

஻
(1 +

௘௣ି௏ᇱ

௥మ
)=

଺ହ଻ଶǤଷ଼ൈଵ଴

ଵ଴଴ଵ଼Ǥ଼ ସ
(1 +

଴Ǥଵଷൈଵ଴଺Ǥ଺ଷ

ସଶଷହǤଷଽ
)=6.58MPa

Au niveau du centre de gravité :

௫ߪ = 6.54 +
6.58 − 6.54

200
ൈ ͻ Ǥ͵͵͹ൌ ͸Ǥͷ͸ܽܲܯ

Vérification des deux inégalités du B.P.E.L :

߬ଶ ൑ ͲǤͶǤ݂ ݐ݆ ሺ݂ ݐ݆ ൅ ሻ………(1)ݔߪ

߬ଶ ≤ 2.
௙௧௝

௙௖௝
ሺͲǤ͸݂ ݆ܿ െ ሻሺ݂ݔߪ ݐ݆ ൅ ሻ………(2)ݔߪ

߬ଶ = 2.22 ≤ 0.4 × 3.46(3.46 + 6.56)=13.87 MPa

Condition vérifié

߬ଶ = 2.22 ≤ 2.
ଷǤସ଺

ସ଻Ǥସଶ
(0.6 × 47.42 − 6.56)(3.46 + 6.56)= 32.05MPa

Nous procédons de la même manière pour les autres phases :

phase poutre V(KN) P(KN) Vred(Kn) bn(cm) τ 
I seul 623.9 6756.49 -879.42 37 -1.49
II seul 623.9 13119.78 -2229.65 37 -3.77
III seul 623.9 12475.46 -2089.51 37 -3.53
IV Avec

hourdis
795.4 12314.35 -1882.97 37 -2.89

V Avec
hourdis

795.4 12153.24 -1847.92 37 -2.84

VI Avec
hourdis

795.4 1059.03 565.06 37 0.86

Tab-X-2-Calcul de la torsion.

Calcul de σ(x) : 

Phase Poutre P(KN) N(KN) σs σi ߪ௫
I seul 6756.49 6572.38 6.54 6.58 6.56
II seul 13119.78 12762.27 12.70 12.78 12.73
III seul 12475.46 12135.5 12.07 12.15 12.10
IV Avec hourdis 12314.35 11978.8 5.35 14.78 9.18
V Avec hourdis 12153.24 11822.06 5.27 14.58 9.05
VI Avec hourdis 1059.03 1030.17 0.46 1.37 0.83

Tab-XI-- Calcul du σs. 
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Vérification des deux inégalités :

Phase ftj fcj τ 2 (MPa) 1 2 Observation
I 3.46 47.62 2.22 2.2213.87 2.2232.05 Vérifiée
II 3.6 50 14.21 14.2123.52 14.2140.61 Vérifiée

III 3.6 50 12.46 12.4622.61 12.4640.46 Vérifiée
IV 3.6 50 8.35 8.3518.40 8.3538.32 Vérifiée
V 3.6 50 8.06 8.0618.22 8.0638.16 Vérifiée
VI 3.6 50 0.74 0.746.25 0.7418.61 Vérifiée

Tab-X-4-Vérification du moment de torsion.

Conclusion :

Les contraintes tangentielles sont largement respectées en toues phases d’exécution.

X-2: Justification à l’ELU (BPEL 91 Art. 7-3) :

X-2-1 : Armatures transversales minimales :

Elles sont caractérisées par leur section Ac et leur espacement St :

St ≤Min (1m; 0.8h; 3b0)

St ≤ Min (1m; 0.8×2.00; 3×0.42) 

St ≤Min (1m; 1.6; 1.26)                                St ≤1m 

Pour éviter une rupture due à l’effort tranchant, on disposera d’un minimum d’armatures

transversales de façon à satisfaire la condition suivante :

ݐܣ

ݐܵ
≥
ͲǤ͸Ǥܾ ݊Ǥߛ௦

݂݁

ݐܣ

Ǥܾݐܵ ݊
.
݂݁

ݏߛ
≥ 0.6

Ce minimum est notamment à respecter dans la zone centrale où l’effet tranchant est faible, et

ces dispositions ont pour but d’éviter une grande fragilité du béton de l’âme de la poutre.

஺௧

ௌ௧
≥

଴Ǥ଺Ǥ௕௡Ǥఊೞ

௙௘
=
଴Ǥ଺ൈଷ଻ൈଵǤଵହൈଵ଴మ

ହ଴଴
ൌ ͷǤͳͳܿ ݉ ଶȀ݉ ݈

On choisit des cadres HA12, At = 2,26 cm², soit : 2HA12

൑ݐܵ
ൈݐܣ ݂݁

ͲǤ͸ൈ ൈݏߛ ܾ݊
=

0.0511 × 500

0.6 × 1.5 × 0.37
൑ ͲǤ͵ Ͷ݉

On adopte 2HA12 : St = 10 cm aux appuis et 25 cm en travée.
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X-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 :

஺௧ൈ௙௘

଴Ǥ଺ൈఊ௦ൈ௦௧
൒ ௥߬௘ௗ −

௙௧௝

ଷ
ݐܽ ൅ݑߚ݊

௙௧௝

ଷ
(B.P.E.L-Art7.3; 22)

௥߬௘ௗ ≤
ൈݐܣ ݂݁

ͲǤ͸ൈ ൈݏߛ ݐݏ
ൈ ൅ݑߚݐܿ݋

ݐ݂݆

3

L’inclinaison des bielles est donnée par :

ݐܽ ݊ ߚʹ ൌ
ʹ߬ ௥௘ௗ

௨

௫ߪ
௨ െ ௧ߪ

௨

Avec :

ʹ߬ ௥௘ௗ
௨ ൌ ʹ߬ ௏

௨ ൅ ʹ ௧߬
௨

௏߬
௨ =

௏ೝ೐೏
ೆ

଴Ǥ଼ Ǥ௛Ǥ௕௡
Et ௥ܸ௘ௗ

௎ = ௨ܸ
௠ ௔௫ −

௉௨

௡
× ∑ ଷ݅ߙ݊ݏ݅

௜ୀଵ

ݑܲ ൌ Ͳെ݌ߪ݊) οߪ ݌ܣ݆(

ο݆ߪൌ οߪ (݅ͳ݁ ݂݉ܽ�ݎ ݈݈݅݁ ) ൅ ο݂݅݀ߪ (݂ͳ݁ ݂݉ܽ�ݎ ݈݈݅݁ )

A.N :

ο݆ߪൌ ͳͻͺ ǤͲ͸ͅ ൅ ͹ͷǤ͹ͳൌ ͹ʹ͵ Ǥ͹͹ͅ ܯ ܲܽ

ݑܲ ൌ Ͷ(1416 − 273.778)2660 × 10ିଷ ൌ ͳʹ ͳͷ͵ ǤʹͶܰܭǤ

௥ܸ௘ௗ
௎ =2323.9 −

ଵଶଵହଷǤଶସ

ସ
× 0.87=-319.42.2KN.

௏߬
௨ =

319.42 × 10

0.8 × 220 × 37
ൌ ͲǤͶͻܯ ܲܽ

௥߬௘ௗ
௨ ൌ ͲǤͶͻ ൅ ͲǤͅ͸ൌ ͳǤ͵ͷܯ ܲܽ

Angle d’inclinaison ࣆࢼ :

ݑܰ ൌ Ǥݑܲ
∑ cosαi

݊
= 12153.24 .

3.891

4
ൌ ͳͳͅ ʹ ǤʹͲ͸ܰܭ

ௌߪ������ =
ே௨

஻
(1 −

௘௣Ǥ௏

௥మ
) =

ଵଵ଼ଶଶǤ଴଺ൈଵ଴

ଵଷ଴ସ଼Ǥ଼ ସ
(1 −

ଶସǤଵଷൈ଼ଽǤଷ଻

ହଵ଺ସǤ଻ସ
)=5.28MPa

=௜ߪ����
ே௨

஻
(1 +

௘௣ି௏ᇱ

௥మ
)=

ଵଵ଼ଶଶǤ଴଺ൈଵ଴

ଵଷ଴ସ଼Ǥ଼ ସ
(1 +

ଶସǤଵଷൈଵଷ଴ǤǤ଺ଷ

ହଵ଺ସǤ଻ଽ
)=14.59MPa

௫ߪ = 5.28 +
14.59 − 5.28

220
ൈ ͳ͵ ͲǤ͸͵ ൌ ͳͲǤͅͳܯ ܲܽ

ݐܽ ݊ ߚʹ ൌ
ଶכଵǤଷହ

ଵ଴Ǥ଼ ଵି଴
ൌ ͲǤʹͷߚ ൌ ͹ǤͲͳι
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 Détermination des armatures verticales:

஺௦

ௌ௧
൒ ሺ߬ ௥௘ௗ

௨ −
௙௧௝

ଷ
) ×

ଵǤଵହൈ௕௡

௙௘
ൈ ݐ݃ .ߚ

஺௦

ௌ௧
൒ ͳǤͷ͸ܿ݉ ଶȀ݉ .݈

ݏܣ

ݐܵ
൒ ܯ ሺͳǤͷ͸ǢͷǤͳͳሻݔܽ

On choisit des cadres HA12, At = 2,26 cm², soit : 2HA12

Ses derniers peuvent reprendre l’effort dû à l’effort tranchant.

൑ݐܵ
ൈݐܣ ݂݁

ͲǤ͸ൈ ൈݏߛ ܾ݊
=

0.0511 × 500

0.6 × 1.5 × 0.37
൑ ͲǤ͵ Ͷ݉

On adopte 2HA12 : St = 10 cm aux appuis et 25 cm en travée.

 Armatures transversales supérieures :

Elles doivent être au moins égales à 2 cm2 /ml, soit un cadre de HA12 tous les 20cm.

X-2-3: Justification des bielles de compression du béton :

Selon le règlement la condition à respecter est la suivante :

௏߬
௨ଶ ൅ ௧߬

௨ଶ ≤ (
݂ܿ ݆

ͶǤܾߛ
)ଶ

0.49ଶ + 0.86ଶ ≤ (
50

4 × 1.5
)ଶ

0.98 ≤ 69.44    (Vérifier)

X-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 être équilibrée soit :

- Par la compression développée par la flexion et la précontrainte longitudinale.

- Par le recours des armatures longitudinales passives. L’intensité de l’effort de traction

longitudinal due à la torsion le long de l’axe neutre vaut.

ൌݐܨ ௧߬
௨Ǥܾ ݊Ǥܿ ݑߚݏ݋

ൌݐߪ
ݐܨ

݉ܽܤ �݁݊ ݐ݁ݐ݁

݉ܽܤ �݁݊ ݐ݁ݐ݁ ൌ ܤ ݐ݁ݐݑݎܾ െ ݊݅ܽ݃ܤ ݁ൌ ʹൈ ͲǤͶʹ െ Ͷൈ
గൈ଴Ǥଵమ

ସ
= 0.81cm2

ൌݐߪ
଴Ǥ଼ ଺ൈ଴Ǥଷ଻ൈ௖௢௦଻

଴Ǥ଼ ଵ
= 0.39 ≤ 0.98 (vérifie)

Conclusion :

Les contraintes tangentielles n’excèdent pas les contraintes limites de traction et de

cisaillement.
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XI-1-Zone d’appui simple d’about :

XI-1-1Justification de la bielle d’about .ܜܚۯ): ૠ. ૞, ૚۰. .۾ ۳. .(ۺ

Le mécanisme de rupture de la formation d’une fissure issue du nu intérieur de l’appui et

séparément du reste de la pièce, un bloc d’about

Principe de calcul :

On admet que la transmission des charges appliquées à la poutre se fait par l’intermédiaire

d’une bielle unique inclinée d’un angle βu tel que 

ݐ݃ ݑߚ ൌ
ଶఛ௨

ఙ௫௨ିఙ௧௨
(B.P.E.L art7.3.1)

On dispose de plusieurs câbles susceptibles d’équilibre la bielle unique.

On cherche le niveau (r) du câble qui donne une résultante de la réaction d’appuis et des

efforts Fi

On définit les angles d’inclinaison θk par :

ݐ݃ ݇ߠ ൌ
െݑܴ ∑ ܨ ௞݅ߙ݊ݏ݅݅

௜ୀଵ

∑ ܨ ௞݅ߙ݊ݏ݅݅
௜ୀଵ െ ݑܪ

Avec :

αi : Inclinaison du câble.

RU : Composante verticale de la réaction d’appui (RU = VU).

Hu : Composante horizontale éventuelle de la réaction d’appui.

Fi : Les forces limites dans chaque câble.

La ligne de pression est inclinée au moins de «βu » pour le rang r du câble si l’on à 

tan θr ≤ tan βu tan θr−1 ≤ tan βu  

Pour que ce niveau existe, il faut que :

Σ Fi cos αi − Hu ≥ [Ru − Σ Fi  sin αi] cot βu 

Pour schématiser ce phénomène, on considère que le flux de compression intéresse le niveau

« r », défini par les inégalités précédentes, situé à la distance «dr » de la fibre supérieure.

Fig-XI- 1: La bielle d’about.
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Avec :

MN : Axe de la bielle.

Zr : Hauteur de la bielle.

db : Distance à l’extrados de la résultante de compression du béton.

dr : Distance à l’extrados du câble de rang « r » au droit de l’axe de l’appui.

L’équilibre du bloc d’about s’écrit en composante verticale comme suit :

Avec :

α : Inclinaison des étriers passifs sur l’horizontale 45° ≤ α ≤ 90°  

α′ : Inclinaison des étriers actifs sur l’horizontale 45° ≤ α ≤ 90° 

αi : Inclinaison du câble de précontrainte.

St : Espacement des armatures passives transversales.

At : Somme des aires des sections des aciers passifs transversaux.

Ftu : Effort de précontrainte après toutes les pertes.

W : Effort vertical repris par le béton au droit du point « n ».

Si :

 ܼ݅൒ lܼa section d’armatures à prendre en compte est celle obtenue pour la

vérification à l’effort tranchant

 ܼ݅൏ ܼ la section d’armatures trouvée sera majorée dans le rapport «
௭

௭௥
» et la répartir

sur la longueur ൈݎݖ ߚݐܿ݋ à partir de l’axe de l’appui.

Avec Z=
ூ௚

௦
(Bras de levier du couple des forces élastiques)

Application au projet :

Vu =232.32 t = 2323.2KN

����������������������������ͳǤʹ݉݌ߪ ൌ ͳǤʹሺ݌ߪͲെ ሻݐ݌ߪ

Pmin = min

௙௣௥௚

ఊ௣
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                             1.2(1416 − (198.068 + 75.71)=1370.67MPa

Pmin = min

ଵ଻଻଴

ଵǤହ
= 1539.13MPa

Pmin = 1370.67MPa

݈݉݅ܨ ൌ ͲǢ݌ߪʹ൬���൬ͳǤ݌ܣ
ݎ݂݃݌

݌ߛ
൰൰ൌ ͸ʹ͸Ͳ(min(1699; 1539.13)) × 10ିଷ

݈݉݅ܨ ൌ ͶͲͻͶǤͲͅ ܰܭ

ݑߚ ൌ ͹ǤͲͳι (Chapitre précédant)

 Recherche du rang « r » :

On doit vérifier la condition suivante :

ܨ∑ Ǥ݅ܿ െ݅ߙݏ݋ ݑܪ ൒ െݑܴ) ܨ∑ ߙ݊ݏ݅݅ )݅ i=1-4ݑߚݐܿ݋

ݑܪ ൌ ͲǤͳൈ ݐܽܩ ܾ݈ ݅݁ ൌݎ ͲǤͳൈ ͷͷͷǤ͸ͳൌ ͷͷͷǤ͸ͳܰܭ

ܨ∑ Ǥ݅ܿ െ݅ߙݏ݋ ݑܪ ൌ ͶͲͻͶǤͲͅ ( ͷ൅ݏܿ݋ ʹͳݏܿ݋ ൅ ͳͷ൅ݏܿ݋ ͳͅݏܿ݋ ) − 555.61=15375.78KN

ቀܴ െݑ ෍ ܨ Ǥ݅݅ߙ݊ݏ ቁ݅ ݑߚݐܿ݋ ൌ ͻͺ ͷͳܰܭ

    15375.78KN ≥  ͻ ͺ ͷͳܰܭ vérifie Le rang « r » existe

 Angle d’inclinaison :

ݐ݃ ݇ߠ ൌ
െݑܴ) ܨ∑ Ǥ݅݅ߙ݊ݏ )݅ ݑߚݐܿ݋

ܨ∑ Ǥ݅ܿ െ݅ߙݏ݋ ݑܪ

Indice Ru(KN) ෍ ܨ .݅ ݅ߙ݊ݏ݅ ෍ ܨ .݅ ݅ߙݏܿ݋ Hu(KN) ݐ݃ ݇ߠ ݇ߠ

1
2323.2

356.82 4079.5
555.61

4.54 77.6

2 1208.03 8085.1 1.20 50.19

3 2267.66 12040.6 0.04 2.3

4 3532.8 15935.29 0.64 32.62

Tab-XI-1 : Valeurs de θk 

Le câble qui vérifie l’inégalité ݇ߠ ൏ ݑߚ ൌ ͹ǤͲ͸ι est le 3éme câble ; On constate que

l’équilibre est atteint au niveau de se derniers.

ܾ݀ൌ
ℎ

10

ൌݎ݀ ݄െ ݄ᇱ

ℎᇱൌ ݐ͵ െ ͲǤͷ݃ݐ ͵ߙ

A.N :
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ܾ݀ൌ Ͳʹܿ ݉

ℎᇱൌ ͳʹ ʹܿ ݉

ൌ78cmݎ݀

ൌݎܼ െݎ݀ ܾ݀ൌ ͷͅ ܿ݉

ܼ ൌ ͲǤͅܪ ൌ ͳ͸Ͳܿ ݉

൏ݎܼ ܼ

Donc :

La section d’armatures trouvée sera majorée dans le rapport «
௭

௭௥
» et la répartir sur la

longueur ൈݎݖ ߚݐܿ݋ à partir de l’axe de l’appui.

Soit : Ǥݏܣ
௭

௭௥
= 5.11.

ଵ଺଴

ହ଼
= 14.1cm2

Soit une nouvelle section d’armatures transversales égale à 8HA16 soit 16.06cm2, qui sera

répartie sur une longueur :

ൌܮ Ǥܿݎܼ ݑߚݐ݋ ൌ ͳͲͶǤ͸͵ ܿ݉ =105cm

XI-1-2-Justification de l’équilibre du coin inférieur .ܜܚۯ) ૠ. ૞, ૛۰. .۾ ۳. (ۺ :

Pour éviter toutes rupture par fendage dû à la réaction d’appui « R » appliquée au voisinage

d’une arrête, on doit vérifier que les armatures traversant le plan de rupture sont suffisantes, et

ceci quel que soit l’orientation du plan. On doit alors vérifier que la section d’acier passif

traversant le plan de rupture, satisfait l’inégalité suivante :

ൈݐܣ ݂݁

ݏߛ
൒ ൅ݑܴ)ߣ ݒ݈ܨ ݅݉ ) ൅ െݑܪ ݈݄ܨ ݅݉

Avec :

:ݐܣ Section des armatures de coutures.

:ݑܴ Composante verticale de la réaction appui.

݈݄ܨ ݅݉ : Composante horizontale de la force de précontrainte (force prise avec sa valeur

limite).

ݒ݈ܨ ݅݉ : Composante verticale de la même force.

ൌߣ
ͳǤͷെ ݐ݃ ߠ

ͳ൅ ͳǤͷ݃ݐ ߠ

 Section d’armature minimale :

Lorsque la vérification précédente aboutit à At = 0, il y a lieu de mettre en place une section

d’armature minimale d’acier passif de couture, donnée par :

ݐ݉ܣ ݅݊ ൌ
଴Ǥ଴ସǤோ௨Ǥఊ௦

௙௘
(ͷെ Ͷܭ) 0  K  1
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Fig-XI-2: Equilibre du coin inférieur (a = θ) 

Application à notre projet :

݈݉݅ܨ ൌ ͶͲͻͶǤͲͅ ܰܭ

݈݄ܨ ݅݉ ݈݉݅ܨ�= Ǥܿ ߙݏ݋

ݒ݈ܨ ݅݉ ݈݉݅ܨ�= Ǥ݅ߙ݊ݏ

Plan de
rupture

tgθ ݒ݈ܨ ݅݉ ℎ݈݅݉ܨ ߣ Ru Hu ×ݐܣ ݂݁

ݏߛ

+ݑܴ)ߣ ݒ݈ܨ ݅݉ )
+ −ݑܪ ℎ݈݅݉ܨ

Observ

AC1 1.64 356.82 4078.5 0.04
2323.2 555.61 222.17

-3415.68 vérifier

AC2 0.7 851.21 4004.6 0.39 -2210 vérifier

AC3 0.44 1059.62 3954.6 0.64 -1237 vérifier

AC4 0.33 1265.14 3893.70 0.78 -539.18 vérifier

Tab -XI-2 : Calcul de la section d’armature.

La section d’armature existante est suffisante pour éviter le risque de fendage.

XI-1-3-Des justifications relatives à l’introduction des forces de précontraintes. .ܜܚۯ) ૡ۰.

.۾ ۳. .(ۺ

Des études expérimentales ont mis en évidence l’existence de trois zones à l’aval des points

d’application des forces de précontrainte :

- Zone de surface soumise à des tractions.

- Zone intermédiaire comprimée.

- Zone d’éclatement soumise aussi à des tractions
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Fig-XI-3 : Les trois zones d’aval d’application de la précontraintes et la zone de

régularisation.

Zone de régularisation des contraintes = Pour des raisons de simplification, la longueur de

cette zone est prise égale à la hauteur de la pièce.

D’autre part, on admet que la force de précontrainte subit une première régularisation à

l’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).

Fig-XI-4: Prisme symétrique.
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XI-1-4-Equilibre de la zone de 1ére régularisation :

Les efforts d’éclatement et de surface qui se manifestent dans cette zone seront soumis à des

vérifications de contrainte dans le béton, et à la disposition d’une section d’armatures

passives.

A) Effets de surface :

La section d’armature à disposer au voisinage de la section SA est :

ൌݏܣ ͲǤͲͶ
ܨݔܽ݉ ݆݋

ݏ݈ߪ ݅݉

Avec :

Fjo : force à l’origine du câble ancré au niveau « j »

݉݅ݏ݈ߪ ൌ
2

3
݂݁

B) Effets d’éclatement :

La justification concerne :

- La vérification des contraintes du béton (traction & compression).

- Le ferraillage d’éclatement.

 Contraintes dans le béton :

A l’intérieur du prisme symétrique associé à chaque niveau d’ancrage « j », il y a lieu de

vérifier que la contrainte moyenne de compression « » à l’extrémité de la zone de 1ère

régularisation est :

݆ܿߪ ൌ
ܨ Ͳ݆

ܾǤ݀ ݆
<

2

3
݆ܿܨ

Et que la contrainte maximale de traction «ݐ݆ߪ» dans l’axe des armatures, susceptibles de

provoquer l’éclatement du prisme doit être :

ݐ݆ߪ ൌ ͲǤͷ൬ͳെ
݆ܽ

݆݀
൰ൈ

ܨ Ͳ݅

Ǥܾ݀ ݆
൑ ͳǤʹݐ݆ܨ

Avec :

dj: Hauteur du prisme symétrique associé au niveau « j ».

ai: Dimension moyenne dans le plan d’éclatement des organes d’ancrages au niveau « j ».

b : Épaisseur de la pièce dans la direction perpendiculaire au plan d’éclatement considéré.

Fj0 : force à l’origine du câble ancré au niveau j.
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 Ferraillage d’éclatement :

Pour les règles de cumul, les armatures déterminées selon les règles exposées ci-après ne

doivent pas être ajoutées directement à celles qui résultent des justifications des pièces vis-à-

vis des sollicitations tangentes.

En aval de la section « SA », sur une zone égale au max de « dj », il faut disposer d’une

section d’acier transversale, tel que :

Avec :

Kj=1 (Pour un ancrage d’extrémité)

Kj=2 (Pour un ancrage intermédiaire)

XI-1-5-Etude de l’équilibre général de la zone de régularisation :

Pour simplifier les calculs, les règles BPEL admettent que l’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).

Fig-XI-5-Equilibre général.

Sur un plan de coupure horizontal quelconque « BC » distant de « t » par rapport à la fibre

supérieure, on obtient les éléments de réductions selon la RDM :

Effort tranchant V(x), moment fléchissant Mt et effort normal Nt.
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Fig-XI-6-Sollicitations dans l’état d’équilibre général de diffusion

XI-1-6-Justification vis-à-vis de l’équilibre général de diffusion pure :

a) Justification des contraintes :

Soit�߬௠ ௔௫ la contrainte globale maximale de cisaillement :

௠߬ ௔௫ = max((߬݀ ൅ )߬ሻݐ

Avec :

߬݀ ൌ
௏௫

௕Ǥூ௥
: La contrainte de cisaillement

߬: La contrainte la plus défavorable

Cette contrainte doit vérifier la condition suivante :

௠߬ ௔௫ ൑ ͳǤͷ݂ ݐ݆

B) Armatures d’équilibre général :

Les armatures transversales régnant dans la zone de régulation des contraintes entre « SA » et

« SR » doivent satisfaire globalement à la règle des coutures. L’effort tranchant écrêté pour

lequel les règles BPEL proposent :

ݔܸ݁ ൌ ሺͳെ ൬
ݐ݂݆

͵߬ ݀
൰
ଶ

)

Si Ntc est l’effort normal au niveau ou Vx = Vx max, cette règle de couture conduit dans les

cas fréquents ou les aciers sont perpendiculaires à la fibre moyenne de la poutre, à

dimensionner leur section totale par :

ൌܿܣ
ݔܸ݁| െݔܽ݉| ݐܿܰ

ଶ

ଷ
݂݁
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Avec :

Vxe : effort tranchant réduit pour lequel les règles BPEL proposent la valeur suivante :

- Si :

൏ܿܣ ൅ݏܣ ܣ :݁ Aucun renforcement n’est à prévoir.

൐ܿܣ ൅ݏܣ ܣ :݁ Il faut prévoir des armatures complémentaires aux sections As et Ac et de

même façonnage qu’entre SA et SR, la section totale des aciers soit au moins égale à Ac.

Ces armatures complémentaires éventuelles sont à répartir uniformément à partir de la section

SA sur une longueur au plus égale
ଶ

ଷ
.ݎ݈

Application au projet :

A) Effets de surface :

 Plan vertical :

MaxFjo =1416 MPa

ൌݏܣ ͲǤͲͶ
ܨݔܽ݉ ݆݋

ݏ݈ߪ ݅݉
= 0.04 ×

1416 × 266
ଶ

ଷ
× 500

ൌ ͶǤͷܿ ݉ ଶ

Soit 3HA14 (AS=4.62cm2)

 Plan horizontal :

Pour le plan de diffusion horizontal, on considère l’effort appliqué par les trois câbles

ൌݏܣ ͲǤͲͶൈ
ସൈଵସଵ଺ൈଵ଴

మ

య
ൈହ଴଴

= 6.797cm2

Soit un cadre de૛࡭ࡴ૚૛ autour de chaque ancrage

A=4×2.26 = 9.04 cm2.

Fig-XI-7- Zone de 1ère régularisation (prisme symétrique).
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B) Effet d’éclatement :

 Vérification des contraintes du béton :

1-Contrainte de compression :

ߪ ͳܿൌ
ସ଴ଽସǤ଴଼ൈଵ଴଴଴

ଶ଴଴ൈସଶ଴
= 4.8MPa <

ଶ

ଷ
× 50 = 33.33MPa

ʹܿߪ ൌ ͵ܿߪ ൌ ߪ Ͷܿ ൌ
4094.08 × 1000

550 × 420
= 17.72MPa < 33.33MPa

2-Contrainte de traction :

ݐ݆ߪ ൌ ͲǤͷ൬ͳെ
28

20
൰ൈ ͶǤͅ ൌ ͳǤͲͅ ܯ ܲܽ ൑ ͶǤͷܽܲܯ

ݐ݆ߪ ൌ ͲǤͷ൬ͳെ
28

55
൰ൈ ͳ͹Ǥ͹ʹ ൌ ͶǤͳͅ ൑ ͶǤͷܽܲܯ

 Ferraillage d’éclatement :

1) Plan vertical:

Ae1= 0cm2

At =max Ae2=13.5cm2

Ae3=Ae4=13.5cm2

At = 13.5 cm2

Soit à prendre 3x2 cadre HA14 (A=3x2 x2, 26=13,56 cm²) de profondeur 55cm

1) Plan horizontal:

Ae1=13.5 cm2

At =max Ae2=13.15 cm2

Ae3= Ae4=13.15cm2

At = 13.5 cm2

Soit à prendre 3x2 cadre HA14.

 Effort d’équilibre général:

ൌ݅݌ߪ Ͳെ݌ߪ ο݅݌ߪ

Câble n°1 : 1416 − 140.89 =1275.103MPa

Câble n°2 : 1416 − 177.25 =1238.75 MPa

Câble n°3 : 1416 − 189.64 =1226.36 MPa

Câble n°4 : 1416 − 196.44 =1219.56 MPa

ͳൌܨ ͳʹ ͹ͷǤͳͲ͵ ൈ ͸ʹ͸Ͳൈ ͳͲିଷ =-3391.56 KN

ൌʹܨ ͳʹ ͵ͅ Ǥ͹ͷൈ ͸ʹ͸Ͳൈ ͳͲିଷ =-3289.75 KN

ൌ͵ܨ ͳʹ ͸ʹǤ͵͸ൈ ͸ʹ͸Ͳൈ ͳͲିଷ =-3262.1 KN

Ͷൌܨ ͳʹ ͳͻǤͷ͸ൈ ͸ʹ͸Ͳൈ ͳͲିଷ =-3244.03KN

Les contraintes sont vérifiées

Les contraintes sont vérifiées
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ݔ݆ܨ ൌ ൈ݆ܨ ݆ߙݏܿ݋

ݐ݆ܨ ൌ ൈ݆ܨ ݆ߙ݊ݏ݅

Fig-XI-8-Composantes des efforts de précontraintes.

 Calcul des contraintes normales à l’about :

ൌݏߪ
∑ܲ Ǥ݅ܿ ݅ߙݏ݋

݊ܤ ݐ݁ݐ݁
+

∑(ܲ Ǥ݅ܿ ൈ݅ߙݏ݋ ݁݌ ݕ݅(

ܫ݊ ݐ݁ݐ݁

ൌ݅݁݌ ܼെ ܸԢ

Fibre supérieur :

ൌݏߪ

ሺଷଷ଻଼Ǥ଺ହାଷଶଵ଻Ǥ଼ ଺ାଷଵହ଺Ǥଽହାଷ଴଼ହǤଶ଺ሻൈଵ଴

ଵ଴଴ଵ଼Ǥ଼ ସ
+

ሺଷଷ଻଼Ǥ଺ହൈ(ି଼ଵǤ଺ଷ)ାଷଶଵ଻Ǥ଼଺(ିଶ଺Ǥ଺ଷ)ାଷଵହ଺Ǥଽହൈଶ଼Ǥଷ଻ାଷ଴଼ହǤଶ଺ൈ଼ଷǤଷ଻ሻൈଽଷǤଷ଻ൈଵ଴

ସଶସଷଷ଺ସ଺Ǥଵଶ
= 12.5MPa

Fibre inférieur :

ൌݐߪ

(ଷଷ଻଼Ǥ଺ହାଷଶଵ଻Ǥ଼ ଺ାଷଵହ଺Ǥଽହାଷ଴଼ହǤଶ଺)ൈଵ଴

ଵ଴଴ଵ଼Ǥ଼ ସ
−

(ଷଷ଻଼Ǥ଺ହൈ(ି଼ଵǤ଺ଷ)ାଷଶଵ଻Ǥ଼଺(ିଶ଺Ǥ଺ଷ)ାଷଵହ଺Ǥଽହൈଶ଼Ǥଷ଻ାଷ଴଼ହǤଶ଺ൈ଼ଷǤଷ଻)ൈଽଷǤଷ଻ൈଵ଴

ସଶସଷଷ଺ସ଺Ǥଵଶ
= 13.14MPa

 Contraintes tangentielles à l’about :

(ݐ߬) =
ݎܸ݁ ݀

ͲǤ݄ͅǤܾ ݊
���������Ǣ������������������������ܸ ݎ݁ ݀ ൌ ܸ െ ෍ ܨ ݅ߙ݊ݏ݅݅

ݎܸ݁ ݀ ൌ ʹ͵ ʹ͵ Ǥʹ െ ͶͲͻͶǤͲͅ ͷ൅݊ݏ݅) ʹͳ݊ݏ݅ ൅ ͳͷ൅݊ݏ݅ ͳ݊ͅݏ݅ ) ൌ ͳʹ ͲͻǤ͸ܰܭ
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(ݐ߬) =
1209.6

0.8 × 200 × 37
ൌ Ǥʹͳܯ ܲܽ�൐ �െͳǤͷ݂ ݐ݆ ൌ െͷǤͶܽܲܯ

Fig-XI-9- Contraintes normales et tangentielles (MPa)

ܨ)ߪ )݅ = 12.5 +
13.1 − 12.5

2
ൈ ݐ

ܨ)ߪ )݅ ൌ ͳʹ Ǥͷ൅ ͲǤ͵ݐ

(ݐ)ܺ = ∫ ܨሺߪ ሻ݆ൈ ܾൈ ݐ݀
௧

଴
b=42cm

(ݐ)ܺ ൌ ͷǤʹͷݐ൅ ͲǤͳʹ ͸ݐଶ

ܨ߬) )݅ ൌ ଶݐܽ ൅ ൅ݐܾ ܿ

ൌݐ߬) Ͳ) = 0 c = 0

߬ቀݐൌ
௛

ଶ
ቁൌ ൌݔܽ݉߬� Ǥʹͳܯ ܲܽ

At + b = 0

t =
ି௕

ଶ௔
=

௛

ଶ

ି௕

௔
ൌ ݄ൌ ʹ݉ ………….(1)

߬ቀݐൌ
௛

ଶ
ቁൌ ൌݐ߬) ͳ) ൌ ܽൈ ͳଶ ൅ ܾൈ ͳൌ Ǥʹͳ……………(2)

De (1) et (2) ǣࢇ ൌ െ૛Ǥ૚�Ǣ࢈ ൌ ૝Ǥ૛

ܨ߬) )݅ ൌ െ Ǥʹͳݐଶ ൅ ͶǤʹݐ

(ݐ)ܶ ൌ න (݂݆߬ )Ǥ݁ Ǥ݀ ݐ
௧

଴

(ݐ)ܶ ൌ െͲǤʹ͹ݐଶ ൅ ͲǤͷͷݐ
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 Calcul des efforts tranchants :

(ݐ)ݒ ൌ ෍ ൈ݅ܨ െ݅ߙݏܿ݋ ܺሺݐሻ

(ݐ)ܺ ൌ ͷǤʹͷݐ൅ ͲǤͳʹ ͸ݐଶ

cable α (°) Fi(KN) Fix(KN) Fit(KN)
1 5 3391.56 3378.65 295.6
2 12 3289.75 3217.86 683.97
3 15 3262.1 3156.95 844.3
4 18 3244.03 3085.26 1002.46

Fig-XI-3- Calcul de l’effort tranchant.

 Au dessus de F1 :�Ͳ൏ ൏ݐ ͷʹ

X(t=0.25)= 1.32 MN ; V(0.25)= -1.30MN

Au dessous de F1 : V(0.25) = -1.30 +3.08526 = 1.70 MN

De la meme facon on calcul pour F2 ;F3 ;F4.

Et on trouve V(t)max = 2.8MN

 Efforts normaux :

(ݐ)ܶ ൌ െͲǤʹ͹ݐଶ ൅ ͲǤͷͷݐ

(ݐ)ܰ ൌ ෍ ܨ Ǥ݅݅ߙ݊ݏͳെ (ݐ)ܶ

 Au dessus de F1 :�Ͳ൏ ൏ݐ ͷʹ

T(t=0.25)= 0.12 MN ; N(0.25)= -0.12MN

Au dessous de F1 : V(0.25) = -0.12 +1.00246= 0.88MN

De la meme facon on procéde pour F2 ;F3 ;F4.

Et on trouve N(t)max = 1.2MN

C) Armatures d’équilibre général :

߬݀ ൌ
ଶǤ௏௫

௕Ǥ௛
=

ଶൈଶǤ଼

଴Ǥସଶൈଶ
= 6.67MPA

ൌݔܸ ݔܸ݉ ൬ͳെݔܽ ቀ
௙௧ଶ଼

ଷൈఛௗ
ቁ
ଶ

൰ൌ Ǥͅʹ ൬ͳെ ቀ
ଷǤ଺

ଷൈ଺Ǥ଺଻
ቁ
ଶ

൰ൌ Ǥʹ͹ͳMN

As =
ଶǤ଻ଵି଴Ǥସଶ
మ

య
ൈହ଴଴

ൌ ͸Ǥͅ ͹ܿ ݉ ଶ

At = 13.5+9.04 = 22.54cm2

At ˃As Condition vérifiée => aucun renforcement n’est à prévoir.
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Fig-XI-10- Ferraillage de la zone d’about.



Chapitre XII

Calcul des déformations
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Introduction :

Une poutre isostatique simplement appuyée peut subir des déformations sous l’effet de

Son poids propre, Précontrainte.

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.

XII-1-Calcul des flèches :

XII-1-1-Flèche due au poids propre

L’étude se fera à la section médiane. On supposera que la rigidité flexionnelle de la poutre est

constante et en prenant la moyenne des inerties entre la section d’about et la section médiane.

La flèche à mi- travée est donnée par l’expression suivante :

ܨீ =
ͷǤܩǤܮସ

͵ͅ ͶǤݒܧǤ݁ܫ ݍ
=
ͷǤ݃ܯǤܮଶ

Ͷͅ ǤݒܧǤ݃ܫ

Avec :

L: La portée = 40.58m

:ݒܧ Module de déformation longitudinal à long terme.

ݒܧ ൌ
11000. ඥ݂ܿ ݆య

3
ൌ ͳ͵ ͷͲͺ Ǥͳͳͷͷܽܲܯ

G : poids propre du tablier porté par une poutre.

IG: Moment d’inertie de la section équivalente de la « poutre + hourdis »

ܫ݃ ൌ
67394611.48 + 85152282.71

2
ൌ ͹͸ʹ ͹͵ ͶͶ͹Ǥͳܿ ݉ ସ

Mg = 555.61 t.m

D’où ܨீ: =
ହൈହହହǤ଺ଵൈସ଴Ǥହ଼ర

ସ଼ൈଵଷହ଴଼Ǥଵଵହହൈ଻଺ଶ଻ଷସସ଻Ǥଵൈଵ଴షర
ൌ ͻǤʹ ͷܿ ݉

XII-1-2-Flèche due aux surcharges :

ൌݏܯ െݐܯ ݃ܯ ൌ Ͳʹ͸ʹ Ǥͷͻ െ ͷͷͷǤ͸ͳ

ܨீ =
5 × 1506.98 × 40.58ସ

48 × 13508.1155 × 76273447.1 × 10ିସ
ൌ ͶǤͳ͵ ܿ݉

IX-1-3-Contre flèche :

La flèche à mi- portée est :

݂ ൌ න
ݔܯ

ܫǤ݃ܧ
Ǥ݀ ݔ

௅

଴
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Ǥ݀ݔܯ ǣ�Leݔ moment statique par rapport à l’appui de gauche de l’aire limitée par le

diagramme des moments de précontraintes dans chaque section et l’axe horizontal de

référence sur demi-largeur. Pour une poutre précontrainte.

Dans le diagramme des moments à chaque section ; on aura :

ൌ݅ܯ ܰ݅ൈ ݁݅

ܰ݅ൌ ܲ෍ ݅ߙݏܿ݋

Pour le calcul de (N) dans chaque section, on prendra comme contrainte la moyenne entre la

tension initiale et la tension finale en service.

ܲ ൌ ݉݌ߪ Ǥ݌ܣൌ
൅݅݌ߪ ݏ݌ߪ

2
ൈ ݌ܣ

Avec :

݌ߪ :݅ Contrainte initiale (h, b, B)

:ݏ݌ߪ Contrainte en service.

Dans un trapèze (h, b, B), la distance (x)

Du centre de gravité par rapport à la plus

Petite est :

௛Ǥሺଶ஻ା௕ሻ

ሺଶ஻ା௕ሻ
ݔ݅ ൌ

Fig-XII-1 : Diagramme des moments dans une poutre.
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section ݅݌ߪ ݏ݌ߪ ݉݌ߪ

0.00L 1217.932 1142.22 1180.076

0.25L 1159.919 992.59 1076.25

0.5L 1259.12 1050.735 1154.93

Tab-XII-1-Valeurs de σpm à différentes sections.

L’effort normal aux différentes sections :

ܰ ൌ ൌݔܰ ൈ݅݌ܰ ෍ ൌ݅ߙݏܿ݋ ሺ݉݌ߪ Ǥݏܣሻ෍ ݅ߙݏܿ݋

section ෍ ݅ߙݏܿ݋ σpm 

(MPa)

P (KN) Ni (KN) epi (cm) Mpi = Ni x epi

(KN.m)

0.00L 3.891 1180.076 3139 12213.85 -24.13 -2947.20

0.25L 5.70 1076.25 2862.825 16318.13 -121.983 -19908.12

0.5L 5.70 1154.93 3072.12 17511.84 -121.983 -21364.42

Tab-XII-2-Valeurs du moment à différentes sections.

Fig-XII-2-Diagramme des moments sous la précontrainte [MPa]

Trapèze (1) :

ͳൌݔ
10.145 × (2 × 19908.12 + 2947.2)

3 × (19908.12 + 2947.2)
ൌ ͸Ǥ͵ ʹ݉

ଵ

ாூ
∫ Ǥ݀ݔܯ ൌݔ

௑ଵǤ஺ଵ

ாூ

ಽ

మ
଴

=
଺Ǥଷଶൈሺଵଽଽ଴଼Ǥଵଶାଶଽସ଻Ǥଶሻൈଵ଴Ǥଵସହ

ଶൈாூ
=
଻ଷଶ଻଴଴Ǥସଶ

ாூ

Trapèze (2) :

ݔʹ ൌ
10.145 × (2 × 21364.42 + 19908.12)

3 × (21364.42 + 19908.12)
ൌ ͷǤͳ͵ ݉
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ଵ

ாூ
∫ Ǥ݀ݔܯ ൌݔ

௑ଶǤ஺ଶ

ாூ

ಽ

మ
଴

=
ହǤଵଷൈሺଶଵଷ଺ସǤସଶାଵଽଽ଴଼Ǥଵଶሻൈଵ଴Ǥଵସହ

ଶൈாூ
=
ଵ଴଻ଷଽଽ଴Ǥଽସ

ாூ

݂݌ ൌ
ሺ଻ଷଶ଻଴଴Ǥସଶାଵ଴଻ଷଽଽ଴Ǥଽସሻൈଵ଴భమ

ଵଷହ଴଼Ǥଵଵହହൈ଻଺ଶ଻ଷସସ଻Ǥଵൈଵ଴ర
= 175.35mm=17.535cm

flèche totale:

À vide :

݂ ൌ ݂݃ ൅ ݂݌ ൌ ͻ Ǥʹͷെ ͳ͹Ǥͷ͵ ͷൌ െͺ Ǥ͵ ܿ݉

À charge :

݂ ൌ ݂݃ ൅ ൅݂݌ ൌݏ݂ ͻǤʹͶ൅ ͶǤͳ͵ െ ͳ͹Ǥͷ͵ ͷൌ െͶǤͳ͸ͷܿ ݉

Conclusion :

La flèche calculée due au poids propre, précontraint et aux surcharges : f= -4.165cm

La flèche admissible : (L/500 = 8.116cm) doit être supérieure à la flèche calculée f= -1.38 cm

Donc: la condition est vérifiée

XII-2-Calcul des rotations :

XII-2-1-Sous le poids propre :

ܹ ݃ ൌ
௅Ǥெ ௚

ଷǤா௣Ǥூ௚
=

ହହହǤ଺ଵൈସ଴Ǥହ଼ൈଵ଴ల

ଷൈଵଷହ଴଼Ǥଵଵହହൈ଻଺ଶ଻ଷସସ଻Ǥଵ
= 7.29 × 10ିଷ݀ݎ

XII-2-2-Sous les surcharges :

ܹ ൌݏ
ெ ௦Ǥ௅

ଷൈா௩ൈூ௚
=

ଵହ଴଺Ǥଽ଼ ൈସ଴Ǥହ଼

ଵଷହ଴଼Ǥଵଵହହൈ଻଺ଶ଻ଷସସ଻Ǥଵൈଷ
= 1.98 × 10ିଷrd

XII-2-3-Sous la précontrainte :

ܣ :݅ Aire des trapèzes sur toute la longueur de la poutre.

ൌ݌ݓ
݅ܣ∑−

ܫܧ
=
−2(

ଵଽଽ଴଼Ǥଵଶାଶଽସ଻Ǥଶ

ଶ
+

(ଶଵଷ଺ସǤସଶାଵଽଽ଴଼Ǥଵଶ)

ଶ
)

13508.1155 × 76273447.1

ൌ݌ݓ െ͸Ǥʹʹൈ ͳͲିଷ݀ݎ
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XII-2-4-Rotation résultante :

À vide :

ܹ ൌ ܹ ݃൅ ܹ ൌ݌ ͳǤͲ͹ൈ ͳͲିଷ�݀ݎ

À charge :

ܹ ൌ ܹ ݃൅ ܹ ൅݌ ܹ ൌݏ Ǥ͵Ͳͷൈ ͳͲିଷ݀ݎ

XII-3-Calcul des déplacements d’appui :

XII-3-1. Déplacement due à la rotation :

∆௪ =
௪Ǥ௛

ଶ
=
ଵǤ଴଻ൈଵ଴షయൈଶ଴଴

ଶ
=0.107cm

XII-3-2-Déplacement dû au retrait :

οݎൌ ൈݎߝ
ܮ

2
= 3 × 10ିଷ ×

40.58

2
ൌ ͲǤͲ͸ܿ ݉

XII-3-3-Déplacement dû fluage :

∆௙௟௨ൌ .௙௟௨ߝ
ܮ

2

௙௟௨ߝ =
ଶఙ௣

ா௜
ൌ݅ܧ�; ͳͳͲͲͲ√50

య
= 40524.34

ǣContrainte݌ߪ finale dans le béton au niveau du CDG du câble moyen.

ൌ݌ߪ
݉ߪ (ͳ݁ ݎ݁ �݂ܽ݉ ݈݈݅݁ ) ൅ ݉ߪ (ʹ݁ ݉ �݂݁ܽ݉ ݈݈݅݁ )

2
=

30.25 + 4.2602

2
ൌ ͳ͹Ǥʹ͸ܯ ܲܽ

௙௟௨ߝ =
2 × 17.26

40524.34
= 8.52 × 10ିସ

∆௙௟௨= 8.52 × 10ିସ ×
40.58

2
ൌ ͳǤ͹ʹ ܿ݉
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XII-3-4-Déplacement dû à la variation de la température :

οݐൌ
ܮ

10000
ൌ ͲǤͶͲͷͅ ܿ݉

XII-3-5-Déplacement total :

∆௠ ௔௫
ା ൌ οݓ ൅ οݎ൅ ο݂݈ ൅ݑ οݐൌ ͲǤͳͲ͹൅ ͲǤͲ͸൅ ͳǤ͹ʹ ൅ ͲǤͶͲͷͅ ൌ Ǥʹ͵ ܿ݉

∆௠ ௔௫
ି ൌ οݓ ൅ οݎ൅ ο݂݈ ൅ݑ οݐൌ ͲǤͳͲ͹൅ ͲǤͲ͸൅ ͳǤ͹ʹ െ ͲǤͶͲͷͅ ൌ ͳǤͷܿ ݉

Conclusion:

Toutes les valeurs trouvées dans les différentes déformations sont d’ordres négligeables, donc

elles ne compromettent pas la pérennité de l’ouvrage.
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Introduction

Les équipements des ponts couverts un ensemble de dispositifs de nature, de

conception et de fonctionnement très divers, dont le but est de rendre un tablier de pont apte à

remplir sa fonction, notamment vis-à-vis des usagers. C’est dispositifs, parce qu’ils n’ont pas

la pérennité de la structure elle-même, ne sont généralement pas liées définitivement à

l’ouvrage et remplissent un certain nombre de fonctions. Ils permettent d’assurer la sécurité et

le confort des usagers (qualité de la chaussées, dalles de transition entre les remblais et les

culées, bordures de trottoirs et dispositifs de retenue, à savoir garde-corps, glissières et

barrières), de protéger la structure et ses abords (étanchéité, évacuation deseaux, protection

des talus par des perrés, etc.) tout en favorisant son bon fonctionnement (appareils d’appuis,

joints de dilatation). Enfin, les corniches ont un rôle principalement esthétique et les écrans

acoustiques éventuels améliorent le confort des riverains.

XIV-I-Les appareils d’appuis :

Les appareils d’appuis sont des éléments importants de la structure et non des

équipements pour lesquelles il existe une notion d’usure et de durabilité inférieure à celle de

l’ouvrage et que l’on considère comme de la matière consommable; à ce titre on devra donc

apporter tout le soin nécessaire à leur choix leur qualité, leur conception et leur mise en

œuvre. Ils interviennent directement dans le fonctionnement de la structure. Placés entre le

tablier et les appuis, leur rôle est de transmettre les actions verticales dues aux charges

permanentes et aux charges d’exploitation et permettre le mouvement de rotation. La liberté

des déplacements et rotations tout en garantissant la stabilité de l’ensemble.

Il existe quatre types d’appareils d’appuis qui sont :

Les articulations en béton. ; Les appareils d’appuis en élastomère fretté ; spéciaux ; et

métalliques

XIV-I-1-Le type d’appareil d’appui choisit pour notre ouvrage :

On constate que l’appareil d’appuis en élastomère fretté est le type le plus compatible à notre

ouvrage pour les raisons qui viendra si dessous :

Ils sont constitués de feuillets d’élastomère (en général de néoprène) empilés avec

interposition de tôles d’acier jouant le rôle 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 à cause des avantages qu’ils présentent :

 Facilité de mise en œuvre.

 Facilité de réglage et de control.

 Ils permettent de répartir les efforts horizontaux entre plusieurs appuis.
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 Ils n’exigent aucun entretien.

 Leur coût est relativement modéré.

Fig. XIV-1:Appareil d’appui frette.

XIV-I-2-Géométrie d’un appareil d’appui :

Fig. XIV-2 : Constitutions géométriques d’un appareil d’appui.

XIV-I-3. Dimensionnement de l’appareil d’appui :

Le dimensionnement des appareils est essentiellement basé sur la limitation des

contraintes de cisaillement qui se développent dans le néoprène au niveau des plans de

frettage et qui sont dues aux efforts appliqués ou aux déformations imposées à l’appareil. On

suppose l’incompressibilité de néoprène.

Notre travail persiste à mettre en œuvre les différentes étapes de calcul et enfin les appliquées

sur notre cas de projet.



Chapitre XIII les équipements d’un pont

154

TH2 =
ୌ

ୟൈୠ

On a:tgα2=
தౄమ

ଶ�ൈୋ

D’où:

୙మ

୘
= tgα2 =

ୌమ

ଶൈୋ�ൈୟൈୠ

U2 =
ୌమൈ౐

ଶൈୋൈୟൈୠ

On introduit une contrainte conventionnelle de calcul, qui sous l’effort statique seul

correspondant à la même déformation totale

U = U1 + U2

Cette contrainte conventionnelle vaut :

τୌ = G ×tgα = τୌଵ+
தౄమ

ଶ

τୌ = G ×
୙భ

୘
+

୙మ

ଶൈୟൈୠ

XIV-I-3-4-Rotation :

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 :

M = G ×
஑౐

୬
×
ୟఱ�ൈୠ

୲Ϳ
×

ଵ

୏మ

K2: Coefficient de forme en fonction de
ୠ

ୟ

T: Rotation d’appui sous l’effet des charges permanentes et des surcharges.

T=
હܜ

ܠ
: (αt angle de rotation d’un seul feuillet (rd))

Lorsque une frette solidaire de même feuillet, la réparation des contraintes de cisaillement

s’établit comme suit :

ૌહ =
۵

૛�
× ቀ

܉

ܜ
ቁ; × હܜ

Lors de la rotation les contraintes ૌ܉etૌ܊ s’additionnent vectoriellement selon deux direction

parallèles aux cotes a et b.

ૌહǤ܉=
۵

૛
×ቀ

܉

ܜ
ቁ; × હܜǤ܉

ૌહǤ܊=
۵

૛
×ቀ

܊

ܜ
ቁ; × હܜǤ܊
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Fig. XIV-6: Rotation de l’about du tablier

XIV-4-Prescription réglementaire :

XVI-4-1-Limitation de la contrainte de cisaillement :

τ= τ୒+ τ୦+ τ஑Ǥ୲ ≤ 5G 

τ୦ଵ ≤ 0,5 G    ; τN ≤ 3 

τ୦ ≤ 0,7 G    ;τα ≤ 3G 

XVI-4-2-Limitation des contraintes moyennes de compression :

(σm)max =
୒ౣ ౗౮

ୟൈୠ
≤ 15 MPa

XVI-4-3-Vérification de condition de non soulèvement :

α୲ ≤ 
ଷ

ஒ
×

୲;

ୟ;
×
஢୫

ୋ

XVI-4-4-Condition de non cheminement :

D'après le bulletin technique n°04 de SETRA page 21 les deux conditions suivantes

doivent être remplies, pour la combinaison la plus défavorable : On doit vérifier :

(σm) min=
୒ౣ ౗౮

ୟൈୠ
 ≥ 2 MPa =20 Kg/ cm²

Tel que

Nmax : est la réaction engendrée par le poids propre
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XVI-4-5.Condition de non glissement :

H < f × N

Tel que :

N : Valeur de l’effort normal

f : Coefficient de frottement, avec : f = 0,12 +
૙ǡ૛

ોܕ

Remarque :

Si la condition n’est pas vérifiée, il convient d’éviter le déplacement de

l’appareil, en 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

l’instabilité élastique. La stabilité élastique des appareils en néoprène frette impose une

limitation de la contrainte moyenne de compression.

σm≤ k ×G× 
ୟ;

୘;

Avec :

K : Coefficient de frottement.

XVI-4-6. Condition de non flambement :

Les valeurs de K ne sont pas suffisamment connues, il convient donc de

respecter les règles courantes qui consistent à limiter la hauteur nette de néoprène en

fonction de la plus petite dimension en plan d’appareil.

ୟ

ଵ଴
 ≤  T≤  

ୟ

ହ

XVI-4-7.Dimensionnement des frettes :

L’épaisseur des frettes devra respecter les deux conditions suivantes :

ts≥ 
ୟ

ஒ
×
஢୫

஢ୣ

ts ≥ 2mm  

Avec :

XVI-5. Application à notre projet :

Pour chaque appui, on disposera un appareil d’appui.

XVI-5-1. Calcul des efforts horizontaux :

a) Efforts de freinage dû à la surcharge A(l) :

FA(l) =
୅(୪)ൈୗ

ଶ଴ାሺ଴ǡ଴଴ଷହൈୗሻ



Chapitre XIII les équipements d’un pont

157

S= 10,50× 40.58= 426.09m²

S: surface surchargée

A(l) =0.833 t/m²

FA(l) =
୅(୪)ൈୗ

ଶ଴ାሺ଴ǡ଴଴ଷହൈୗሻ
=

଴Ǥ଼ ଷଷൈସଶ଺Ǥ଴ଽ

ଶ଴ାሺ଴ǡ଴଴ଷହൈସଶ଺Ǥ଴ଽሻ
=16.515 t =165.15 KN.

FA(l)=165.15 kN.

b) Efforts de freinage du à surcharge BC:

Chaque essieu d’un camion de système Bc peut développer un effort de freinage égal à son

poids.

Parmi les camions qu’on peut placer sur le pont un seul est supposé freiner FBc=30t =300 KN

XVI-5-2.Dimensionnement de l’appareil d’appui :

a) Hauteur de néoprène :

Avec

α : angle de distorsion  

Les conditions générales prépondérantes

τୌଵ= G tgα1 = G ×
୙ଵ

୘
 ≤ 0,5 Gtgα1< 0,5

tgα1=
୙ଵ

୘
 ≤ 0,5      T < 2U1

U1 = D max = 20 mm (Déformation dues aux fluages, retrait dilatation)

T ≥ 40 mm 

Tmax = n × (t + ts)

Avec : t = 12mm ; ts= 3mm

Tmax = 4× (12 + 3) = 60mm

b) Air de l’appareil :

σmax =
୒୫ ୟ୶

ୟൈୠ
 ≤ 15 MPa  

a× b ≥ 
୒୫ ୟ୶

ଵହ

Nmax: Efforts tranchant normal repris par chaque poutre.

a×b ≥ 
ଶସହǤଶସ

ଵହכଵ଴଴଴
=0.01635 m²=163.5cm²

On choisir un appareil d’appui qui convient et satisfait les conditions suivantes :

→ Condition de non flambement :
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܉

૚૙
 ≤ T≤ 

܉

૞
→5×T  ≤  10×T  

5× 60 ≤ a ≤ 10×60                   300 ≤ a ≤ 600  

Avec a < b on prend a =400mm et b= 500mm

XVI-6.Vérification :

XVI-6-1.Limitation des contraintes de cisaillement dans l’élastomère :

τ =τ୒ + τୌ + τ஑ ≤ 5G= 4 MPa                            avec G =0,8 

τ୒=1,5
஢୫

ஒ

Avec :

β=
ୟൈୠ

ଶ୲ሺ�ୟାୠሻ
=

ସ଴଴ൈହ଴଴

ଶൈଵଶሺସ଴଴ାହ଴଴ሻ
= 9.26

XVI-6-2.Distorsion :

σm =
୒୫ ୟ୶

ୟൈୠ
=

ଶସହǡଶସൈଵ଴଴଴

ସ଴ൈହ଴

=122,62kg/cm2σm=12,262MPa< 15

MPa vérifiée

τ୒ = 1,5
஢୫

ஒ
= 1,5

ଵଶǤଶ଺ଶ

ଽǤଶ଺
=1,986 MPa

τ୒=1.986 MPa< 4MPa vérifiée

a)Due au déplacement vertical lent de l’appui :

τୌଵ= G ×tgα1= G ×
୙ଵ

୘

Tmax = 60mm, U1 = 20 mm

τୌଵ= 0,8 ×
ଶ଴

଺଴
= 0,266 MPa

τୌଵ =0,266 MPa < 0,5×0,8 =0,4MPa vérifiée

b) Due à un déplacement horizontal de l’appui :

ૌ۶૛=
۶૛

��܊ൈ܉

Avec :

H2 : effort de freinage développé par Bc H2 =
ଷ଴

଺
= 5

τୌଶ=
ହൈଵ଴଴

ସ଴ൈହ଴
=0.25 MPa

τୌଶ=0.25 < 0,7G = 0.56 MPa Vérifiée
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c)La contrainte conventionnelle vaut :

τୌ= τୌଵ + 0,5 τୌଶ

τୌ =0.266+0.5×0.25 = 0.391 MPa < 0.56 MPa Vérifiée

XVI-6-3-Rotation:

τ஑=
ୋ

ଶ
ቀ
ୟ;

୲;
ቁαt < 1,5

at=
஑଴�ା஑

୬
        , α0=3×10-3rd               , α =1.12×10-2rd

n : nombre de feuillets

αt =
ଷൈଵ଴షయାଵǤଵଶൈଵ଴షమ

ସ
=3,55×10-3rd

Donc :

τ஑ =
଴ǡ଼

ଶ
�ൈ ቀ

଴ǡସమ

଴Ǥ଴ଵଶమ
ቁൈ ǡ͵ͷͷൈ ͳͲିଷ

τ஑ = 1,57

Finalement :

τ =τ୒ + τୌ + τ஑ ≤ 5G  = 4MPa 

τ =1,986+0,391+1,577

τ =3,954 MPa < 4 MPa

Donc : la condition est vérifiée

XVI-6-4. Condition de non cheminement :

Nmin= 107.3

σm min=
ଵ଴଻Ǥଷൈଵ଴షమ

଴ǡସൈ଴ǡହ
= 5,365MPa Vérifiée

XV-6-5) Condition de non glissement :

Tel que :

f=0.12+
଴Ǥଶ

ોܕ
=0,12+

଴ǡଶ

ହǡଷ଺ହ

f=0.157

H<f×N=0.157×107,3=16,84 t.

 H due à la déformation lente :

H =
ଵ଴଻Ǥଷ

ଶൈସ
=13.41t

13,41t < 16,84t Vérifiée
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XV-6-6.Dimensionnement des frettes :

ts≥
ୟ

ஒ
×
஢ౣ

஢౛

ts≥ 2 mm 

 σe =215MPa

ts≥
ସ଴଴

ଽǡଶ଺
×
ହǡଷ଺ହ

ଶଵହ
=1.077mm

ts˃2mm

ts=3mm Vérifiée

Conclusion :

Nous choisirons des appareils d’appuis de dimensions 400 x 500 x 60

XIV-II. Joints de chaussée :

Les joints sont conçus et réalisés pour assurer la continuité de circulation entre deux éléments

d’ouvrage, en dépit de leurs déplacements relatifs dus à l’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

critères fondamentaux :

 L’ouverture de joint, c'est-à-dire le jeu maximum que le joint doit permettre (le

souffle).

 L’intensité du trafic qu’il doit subir, c’est-à-dire le débit du véhicule que leur tonnage.

Le choix d’un type de joint de chaussée fait référence à une classification basée sur la notion

de robustesse. On distingue ainsi :

 Les joints lourds, pour les chaussées supportant un trafic journalier supérieur

à 3000 véhicules (ou de volume inférieur, mais à fort pourcentage de poids

lourds). Les joints légers, pour un trafic inférieur à 1000v/jours.

 Les joints semi lourds, pour un trafic compris entre 1000 et 3000v/jours.

Tout en satisfaisant un certain nombre d’autres exigences non moins essentielles :



Chapitre XIII les équipements d’un pont

161

 Confort et esthétique :

Souple, il assure la continuité de la surface de roulement quelle que soit l'importance de

l'hiatus. Absence de bruits de vibrations.

 Résistance :

Le choix des matériaux constitutifs (nature et qualité), est garant de bon comportement sous

une circulation sans cesse croissante.

 Etanche :

En assurant la continuité de l'étanchéité, il participe activement à la protection de l'ouvrage

équipé et aussi une bonne évacuation des eaux.

 Fiable :

La pureté de sa conception et la simplicité de ces principes de fonctionnement lui confèrent

son efficacité à long terme.

FigXIV-7 : Détail de joins de chaussé

XIV-II-1.Calcul du souffle des joints :

Ils se calculent selon deux conditions :

 Le déplacement dû à la variation linéaire (retrait, fluage et température) et au freinage

doit être inférieure à W.

 Le déplacement dû à la variation linéaire et au séisme doit être inférieur à 1.3W.

∆h max =
૛

૜
(∆rot +∆ret +∆fl +ht) = 20 mm

Le souffle est la variation maximale d’ouverture que peut tolérer un joint. Les variations

maximales de la longueur Δl des tabliers définissant donc le souffle du tablier.
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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, Δ 

b) Dilatation thermique :

La température étant considérée comme action durée. On prend dans le cas généralement un

raccourcissement relatif

ο୪

୪
= 3×10ିସ

Pour notre cas : L = 40.58 m 0

∆l =1,217 cm

c)Retrait :

ο୪

୪
=4×10ିସ

Pour notre cas : L = 40,58m

∆l =1.623 cm

d) fluage :

Les raccourcissements dus au fluage sont fonction des contraintes normales appliquées. On

pourra prendre en première approximation

ο୪

୪
= Kfl× 10ିସ

Kfl : Coefficient du fluage à t = 0 au moment où il subit la contrainte ોm est de 2 à 3.

Conclusion :

Suivant  et la rotation de α 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 à 170 mm (±10 mm)

Ce joint peut absorber des rotations de leurs appuis jusqu’à 0.03 rad.



Chapitre XIV

Etude de l’infrastructure
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Introduction :

La définition des appuis d’un ouvrage est une des options fondamentales du projet.

Cette définition est indissociable de celle de l’ouvrage dans son ensemble. Le choix ne peut se

faire que progressivement, ou itérativement ; il résulte d’une vaste synthèse englobant :

- La nature et le mode de construction du tablier.

- Les contraintes naturelles du site.

- Les contraintes fonctionnelles du projet.

Toutefois, il convient d’insister sur le fait qu’un projet de pont ne débute pas par l’étude de

détail du tablier. Dans la plupart des cas, on commence par implanter les appuis extrêmes,

c’est-à-dire les culées. Une fois ces culées implantées, on connaît la longueur totale de la

brèche à franchir et on peut élaborer une première esquisse de solution.

Si cette esquisse n’est pas satisfaisante, on retouche l’implantation des appuis extrêmes et on

reprend le raisonnement, selon un processus itératif.

La conception des piles est tributaire du type et du mode de construction du tablier, du type

du mode d’exécution des fondations et de certaines contraintes naturelles ou fonctionnelles

liées au site. Par ailleurs, les piles peuvent jouer un rôle plus ou moins important dans le

Fonctionnement mécanique du tablier selon que ce dernier est simplement appuyé sur elles ou

bien partiellement ou totalement encastré. Il en résulte que leur implantation ne peut résulter

que d’une étude globale de la structure assurant le franchissement.

XIV-1-Etude de la pile

XIV-1-1-Choix du type d’ouvrage :

Nous avons opté à la solution d’une pile portique pour les raisons suivantes :

Elle permet de gagner du poids et de poser les poutres sur le chevêtre qui transmit les efforts

au sol par les fûts et puis la semelle et d’éviter l’implantation d’un obstacle fasse à la cour

d’eau par la forme hydrodynamique des fûts.

XIV-1-2-Pré dimensionnement de la pile :

a)Chevêtre :

-Longueur =14.08m

- Largeur = 3.3m

- Hauteur = variable 2.19  H  1.6

b) Fûts :

Diamètre : ϕ =1.60m

Hauteur : variable d’une pile à une autre 10.25 H  16.10m
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c)Semelle :

Longueur : 14m ;

- Largeur : 6.6m ;

- Epaisseur : 2m

- Béton de propreté : 0,10m.

Ces dimensions sont représentées dans les plans accompagnés.

XIV-1-3-Etude du chevêtre :

Le chevêtre est un élément en béton armé sur lequel repose le tablier, il transmet aux futs des

efforts provenant de la superstructure. Il est soumis à son poids propre, au poids du tablier et

aux surcharges d’exploitation, d’où il sera soumis à la flexion simple.

XIV-1-3-1-Evaluation des charges et surcharges :

a)Poids propre du tablier :

Pt = 40.22t/ml

b) Poids propre du chevêtre :

Pc = ௕Ǥܸߩ =2.5×14.08×3.3×2.19=254.39t

Pc= 18.07t/ml

C) Efforts transmis par la surcharge D240 :

qd240 =12.9t/ml

Pd240/poutre =
ோವమరబ

௡
ൈ Ͷܭఈ௠ ௔௫

ܴ஽ଶସ଴ =
(1 + 0.723)

2
ൈ ͻǤ͵ ൈ ͳʹ Ǥͻ ൌ Ͳʹ͸Ǥ͹ݐ

Pd240/poutre =
ଶ଴଺Ǥ଻

ଽ
ൈ ͳǤ͵Ͷൌ Ͳ͵Ǥ͹ͅ ݎ݁ݐݑ݋݌Ȁݐ

Le calcul des sollicitations aux états limites est donné dans le tableau suivant :

Poids du tablier : Pg (MN) 0.4022
Poids du chevêtre : Pc (MN/ml) 0.1807
Poids de surcharges : Pd240 (MN) 0.3078
ELU Gu=1.35Pc 0.244

Pu=1.35 (Pg+Pc) 0.787
ELS Gs=Pc 0.1807

Ps=Pg+Pc 0.583

Tab-XIV-1-Valeurs des charges et surcharges eux états limites.
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XIV-1-3-2-Calcul des sollicitations :

Il faut vérifier dans un premier lieu si on peut appliquer la R.D.M ; en vérifiant l’inégalité

suivante :

1

30
<
ℎ

݈
<

1

5

Avec :

H : hauteur de chevêtre.

ǣ݈Entraxe des futs

0.033 < 0.39 < 0.2 (Condition non vérifiée)

Donc la R.D.M n’est pas applicable ; d’où le chevêtre sera assimilé à une poutre indéformable

reposant sur des appuis élastiques. Pour la détermination des réactions d’appui on utilise la

formule suivante :

ܴ݅ൌ
݅ܭܲ

݅ܭ∑
(1 +

݅ܭ∑

ܭ)∑ Ǥܻ݅ ଶ݅)
݁݅ Ǥܻ ݅

Avec :

ܴ :݅ La réaction d’appui ;

ܲ: La résultante des charges ;

Yi : L’excentricité de Ri par rapport au barycentre ;

ei: L’excentricité de P par rapport au barycentre ;

ܭ :݅ Caractéristique élastique de l’appui.

Le chargement est symétrique

Donc : e = 0 m → Ri = R/n (n : nombre fût=3).

ݑܴ ൌ
Ǥ݊ݑܲ ݌

݂݊
+
ܮǤݑܩ

݂݊

ݏܴ݁ ൌݎ
ݏ݁ܲ Ǥ݊ݎ ݌

݂݊
+
ݏ݁ܩ ܮǤݎ

݂݊

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

R(MN) P(MN) G (MN/ml)

E.L.U 3.093 0.787 0.244

E.L.S 2.481 0.583 0.1807

Tab -XIV-2- Evaluation des efforts.
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L’étude de chevêtre à la flexion simple est faite à l’aide de logiciel robot :

E.L.U E.L.S
Sur appuis A mi- travée Sur appuis A mi- travée

M(t.m) 10.92 5.24 4.90 6.08
T(t) 9.21 5.06 6.7 3.6

Tab-XI-3 : Efforts interne à l’E.L.U et l’E.L.S dans le chevêtre.

XIV-1-3-3-Ferraillage de chevêtre à la flexion :

Pour h=1.60

d =0.9h=1.44m

b0=3.30

Pour béton :

fc28=37MPa

ft28=2.82MPa

σbc=0.6 fc28=22.2MPa

fbu=
଴Ǥ଼ ହ௙௖ଶ଼

ఏǤఊ௕
ൌ ͲʹǤͻ͹ܯ ܲܽ

Aciers : fe500

a)Armature Longitudinale :

Le ferraillage se fait à l’ELU selon les règles BAEL91

 Section d’armature supérieure :

ൌߤ
ெ ௨

�௕ǤௗమǤ௙௕௨
=

ଵ଴Ǥଽଶ

�ଷǤଷ଴ൈଵǤସସൈଶ଴Ǥଽ଻
=0.076 ߤ௥ = 0.39

ߙ ൌ
1 − ඥͳെ ߤʹ

0.8
=
1 − √1 − 2 × 0.076

0.8
= 0.098

ൌݖ ݀(ͳെ ͲǤͶߙ) = 1.44(1 − 0.4 × 0.098) = 1.39

ൌݏܣ
ݑܯ

ݏߪǤݖ
ൌ ͳʹ ͲǤ͸ͻܿ݉ ଶ

Soit :

11HA40 (138.2 cm2)

 Section d’armature inférieure : avec la même procédure précédente :

Ai=40.9cm2
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Soit :

15HA20 (47.12cm2)

 Vérification des contraintes à l’ELS :

En fissuration préjudiciable, avec les mêmes étapes que chapitre (6)

Vérification des contraintes sur appui :

௕௖ߪ ൌ ͳʹ Ǥ͵͸൏ ௕௖തതതതൌߪ ʹʹ Ǥʹܯ ܲܽVérifié

Vérification des contraintes à mi travée:

௦௧ൌߪ ͳͅ ͲǤͻͶܽܲܯ ൏ ௕௖തതതതൌߪ ʹ͵ ͶǤǤͲ͹ܽܲܯ

b) Armature transversale :

ݑ߬ ൌ
ݑܸ

ͲܾǤ݀
൑ തതതൌݑ߬ ݉ ݅݊ ሺͲǤͳ݂ ܿʹ ͺ ǢͶܽܲܯሻ

Avec :

τu : contrainte tangentielle dans le béton. 

Vu : effort tranchant maximum à l’appui à l’ELU.

τu = 9.21 / (3.30 x 1.44) = 1.93 < 3.7 MPa.                              Condition vérifiée.

Les armatures droites sont suffisantes, on disposera donc les cadres droits espacés de St

inférieur à 20 cm :

஺௦

௦௧
≥

ఛ௨ି଴Ǥଷ௙௧ଶ଼Ǥ௄

଴ǤଽǤ௙௘
ǤݏߛǤܾ Ͳ ; K=1 Pas de reprise de bétonnage

ൌݐݏܣ ͳͶǤͲͳܿ݉ ଶ

XIV-1-3-4-Etude et ferraillage du chevêtre à la torsion :

La torsion dans le chevêtre est due à l’excentricité des appareils d’appui par rapport à son plan

de symétrie, cette torsion ne peut avoir lieu que lorsqu’une seule travée est chargée. Les essais

ont montré que les poutres à section pleine se comportent comme des poutres tubulaires, c’est

à dire que la partie centrale ne participe pas à la résistance à la torsion. Les règles de «

B.A.E.L » adoptent une épaisseur fictive de la paroi :

b0 = D/6 = 0,26m

Le cas le plus défavorable pour la justification du chevêtre à la torsion, se présente en

exploitation lors du passage du convoi D240.

1) Calcul du moment de torsion :

Mtu = 1.35 [(RG + RD) .a – RG. a]

Mtu = 88t.m =0.88 MN.m
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2) Justification du béton :

Il faut vérifier que :

ଶሺܸݑ߬ ሻ൅ݑ ሻ൏ݐܯଶሺݑ߬ തതതଶݑ߬

(ݑܸ)ݑ߬ = 1.93MPa : Contrainte de cisaillement due à l’effort tranchant.

(ݐܯ)ݑ߬ : Contrainte de cisaillement due à la torsion.

(ݐܯ)ଶݑ߬ =
ݐܯ

ǤʹߗǤܾ Ͳ

ߗ ൌ ൬ܾ െ
ܦʹ

12
൰൬ܽ െ

ܦʹ

12
൰ൌ ൬͵ Ǥ͵Ͳെ

2 × 1.60

12
൰൬ͳǤ͸െ

2 × 1.6

12
൰ൌ ͶǤͲͶͶ݉ ଶ

(ݐܯ)ݑ߬ =
଴Ǥ଼ ଼

ଶൈସǤ଴ସସൈ଴Ǥଶ଺
= 0.42MPa

(ݑܸ)ଶݑ߬ ൅ (ݐܯ)ଶݑ߬ = 1.93ଶ + 0.42ଶ ൌ Ǥ͵ͻͲܯ ܲܽ

തതതଶݑ߬ ൌ ͳ͵ Ǥ͸ͻܯ ܲܽ

Ǥ͵ͻͲܯ ܲܽ ൏ ͳ͵ Ǥ͸ͻܯ ܲܽCondition vérifié

3) Calcul des armatures de torsion :

Armatures longitudinal :

൒ݐܣ
Ǥܷݐܯ

ǤʹߗǤ
௙௘

ఊ௦

ܷǣPerimetre de l’aire Ω. 

ܷ ൌ ʹൈ ቀ݄ െ
ଶ஽

ଵଶ
ቁ൅ ቀܾ െ

ଶ஽

ଵଶ
ቁ= ʹൈ ቀͳǤ͸െ

ଶൈଵǤ଺

ଵଶ
ቁ൅ ቀ͵ Ǥ͵Ͳെ

ଶൈଵǤ଺

ଵଶ
ቁൌ Ǥ͵͵ Ͳ݉

൒ݐܣ
0.88 × 3.30

2 × 4.04 ×
ହ଴଴

ଵǤଵହ

ൌ ͵ͅ Ǥʹ ͸ܿ ݉ ଶ

Soit 8HA25 (39.27cm2)

Armatures transversal:

ݐʹܣ ൒
ܯ ݐ

ǤʹߗǤ
௙௘

ఊ௦

ൌ ͲǤ͸͵ ܿ݉ ଶ

On prend S=15cm

At = ͳ൅ݐܣ ݐʹܣ ൌ ͳͶǤͲͳ൅ ͲǤ͸͵ ൌ ͳͶǤ͸Ͷܿ ݉ ଶ

On prend :

1cadres HA12, 1 épingle HA12 et 2 étriers HA12 (15.83cm2)
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Fig -XIV-1- Ferraillage du chevêtre.

XIV-1-4-Etude du fût :

Les fûts sont sollicités en flexion composée.

XIV-1-4-1-Evaluation des efforts :

a) Efforts verticaux :

 Charges permanentes :

Poids propre du tablier :

ൌݐܰ
1632.13

3
ൌ ͷͶͶǤͲͶݐ

Poids propre du chevêtre :

݄ܰܿ ൌ
254.39

3
ൌ ͺ ͶǤͅݐ

Poids propre du fût :

݂ܰ ൌ Ǥʹͷቆ
ൈߨ ͳǤ͸ଶ

4
ൈ ͳ͸ǤͳͲቇൌ ͺ ͲǤͻ ݐ͵

 Surcharge :

-Bc+qtrott :

Nbc= (Tmax Bc +Tmax tr)/3 = (94.16+5.52) /3=33.23 t

-A(l) +qtrott (1voie) :

NA= (Tmax A(l) +Tmax tr)/3 = (129.17+5.52) /3 =44.89t

A(l) +qtrott (2voie) :

NA= (Tmax A(l) +Tmax tr)/3 = (258.34+5.52) /3 = 87.95t

A(l) +qtrott (3voie) :
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NA= (Tmax A(l) +Tmax tr)/3=(387.52+5.52) /3 = 131.01t.

D240 (Une travée chargée) :

ND=173.54/3= 104.57 t

 Effet du séisme vertical :

Ns v .NG = v(Nt Nc  Nf)

Ns =  0,07 (544.04+84.8+80.93) =  49.68 MN

b) Les efforts horizontaux :

 Surcharge :

-Freinage dû au système Bc :

HBC =
ଷ଴´ଵǤହ�

ଷ
= 22.5 t

-Freinage dû à A(L) :

HA=16.614t 3 travée chargée.

HA = 11.276 t 2 travée chargée.

HA =5.638t 1 travée chargée.

 Effet du séisme horizontal : A=0.2

Hstab = 0,1×544.04= 54.404t

Hsfût = 0,1×84.8=8.84t

Hschev = 0,1×80.93=8.093 t

XIV-1-4-2Calcul des sollicitations :

Condition normal Condition sismique

ELU 1,35G+KQ+0.8T° G+Fséisme+0.5T

ELS G+KQ+0.6T -

Tab XI-4-Combinaison des efforts

K=1.35 (pour D240) ELU

K=1.6 (pour les autres charges)

K=1(pour D240) ELS

K=1.2 (autre charge)

Dans le cas le plus défavorable :

N=1.35×628.84+1.5×131.01=1044.315t

M=16.614×16.40=272.47t.m
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XIV-1-4-3-Stabilité du fût au flambement :

On doit vérifier que ൏ߣ: ߣ̅

ൌߣ
݈݂

݅

݈݂ ൌ ͲǤ͹Ͳ͹݈ Ͳ�=11.6

i =
థ

ସ
=

ଵǤ଺

ସ
= ൌߣ0.4 ͻʹ

ൌߣ̅ ���൬ͷͲǢ݉ ݅݊
͸͹Ǥ݁ Ͳ

ܦ
ǤͳͲͲ൰ൌ ͷͲ

൏ߣ ߣ̅ (Condition vérifié)

XIV-1-4-4-Calcul d’une section circulaire en flexion composée :

D’après les abaques de René WALTHER donnant le ferraillage d’une section circulaire en

flexion composée en calculant le couple (m, n) et l'on obtient la valeur de w :

݊ ൌ
ܰ

Ǥܴߨ ଶǤݓߚ

݉ ൌ
ܯ

Ǥܴߨ ଶǤݓߚ

ݓߚ ൌ ݂ܿ ʹͅ ൌ ͹͵ܯ ܲܽ

݊ ൌ
10.44315

ǤͲǤͅߨ ଶ. 37
= 0.14

݉ ൌ
2.724

ǤͲǤͅߨ ଶ. 37
= 0.04

h’ = 0.096

d=2R=1.6

En fonction des valeurs obtenues, on tire de l’abaque la valeur de w =0.16

ݓ ൌ
ݏܣ

Ǥܴߨ ଶ
×

݂݁

݂ܿ ʹͅ

Fig-XIV-2-Calcul des paramètres de
Walther.
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ൌݏܣ
గǤோమǤ௙௖ଶ଼Ǥ௪

௙௘
=
గǤ଴Ǥ଼ మǤଷ଻Ǥ଴Ǥଵ଺

ହ଴଴
= 206.52 cm2

ℎᇱ

ܦ
= 0.06

Condition de non fragilité

݉ܣ ݅݊ ൌ ͲǤͷΨට
ଵ

థ
ǤߨǤܴ ଶ=67.85 cm2< 206.52 cm2 la condition est vérifie

 armateur transversal

3
l

t


  Donc

66.10
3

32
 mm

On prend des cercles 12. , avec un espacement de 20 cm
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Fig XIV-3 : Ferraillage de fut

XIV-1-5- Etude de la semelle :

a)Caractéristique géométrique de la semelle :

Longueur : L = 14.00 m

Largeur : B = 6.60m

Epaisseur e =2m

XIV-1-5-1- Vérification des dimensions :

D’après le fascicule 62 titre II, il faut que :

 - L’entraxe des pieux soit ≥ 3Φ 

3.67 ˃ 3×1.2 =3.6 

ℎ ≥
߶͵

2.5

2 ≥
3 × 1.2

2.5
= 1.44

Nous devant respecter l’encrage des armatures en laissant 15cm entre le nu des pieux

d’extrémité et les parois de la semelle (vérifier)

XIV-1-5-2-Evaluation des efforts agissant sur la semelle :

En plus des efforts calculés dans l’étude des fûts, on doit tenir compte du poids de la semelle

et du poids des terres.
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Poids propre du remblai :

Pr ൈݎߩ= )ݎ݄ െݏܵ ݂ܵ ) = [(1.8× 2) – (14×6.6)- 3. (.2²)/4]= 98.1t

Poids propre de la semelle

ൌݏܲ Ǥʹͷൈ ͸Ǥ͸ൈ ͳͶൈ ʹൌ Ͷ͸ʹ ݐ

Avec la même méthode on trouve le différend efforts agissant à la base de la semelle

N=3417.24t

M=305.7t.m

b) Détermination de nombre des pieux :

On a des pieux de 12 m de profondeur et d’une portance QN = 280 t (donner par rapport

géotechnique)

 Nombre de pieux

8.7
pieudeportanteCapacité

maximalnormalEffort
n

On prend n=8pieux

 Effort revenant à chaque pieu :

Les pieux présentent une symétrie par rapport (XOY), chaque fût ramène un moment et un

effort normal.

L’effort normal qui revient à chaque pieu est donné par la formule suivante :




2

y

2
x

i
x

xM

y

yM

n

N
N , avec les hypothèses suivantes :

 Déformation pieu semelle proportionnelle à la charge.

 Semelle infiniment rigide.

 Pieux identiques.

 Condition normale :

N1 = t34.435
2.8

01.131

8

24.3417


N2 = t96.418
2.8

01.131

8

24.3417

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 Condition sismique

N1 = 484.68 t

N2 = 369.28 t

 Vérification de pieu :

 Poinçonnement :

R max =275,08 < 280 t condition vérifiée

 Soulèvement :

R min > 0 condition vérifiée

XIV-2-6- Ferraillage de la semelle (méthode des bielles) :

Armatures transversales inférieures

La Condition de la méthode est:











42

45

bL
h



tg  = 208,1

42




bL

h
 = 50.38° > 45° Vérifie.

m
bL

2,1
42
 < 1,45 m. Vérifie.

-Condition normale

s = min (2/3 fe;max (0,5fe; 110√ η ftj)),η = 1,6 pour HA, ft28= 2,4 MPa

Donc : s =215,55 MPa

A = .63.78
95,1

2,1

21555

68.484
)

42
(

21 cm
h

bL

s

N






Ainf = 78,63 cm2.

-Condition sismique

MPas e 500 

A = .0113,0
45,1

2,1

50000

16.550 2m

Ainf = 113,82 cm2.

La condition normale est la plus défavorable As = 113,82cm2.

L=3.67m

B

 
H

D

b/4
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On prend 15 HAØ32, Ainf = 120,64 cm2.

n : Nombre de barre = 15 barres.

d : Enrobage = 5 cm.

 : Diamètre de pieu = 1,2 m.

L’espacement est de St = .1818,0
1

cmm
n

dH





On prend : St = 18 cm.

Les armatures transversales placées dans les bandes axées sur les pieux, ayant pour largeur

(L) telle que : L= h + pieu = 1,5 + 1,2 = 2,7 m.

Entre les différents bandes, on placera des armatures de répartitions tel que :

A1 = A
3

1
= .21,4064,120

3

1 2cm Soit : 9 HAØ25 Ainf1 = 44,18 cm2.

 Armatures longitudinales inférieures dans la semelle

Elles jouent un rôle de répartition dans la transmission des efforts entre les fûts et les pieux

de fondation.

Ali = A
3

1
= .21,4064,120

3

1 2cm Soit : 9 HAØ25, Alinf = 44,18 cm2.

St = .32
19

5
cm

H






 Armatures de construction

Armatures transversales supérieures:

Ats = .06,12
10

64,120

10
2cm

A
 Soit: 8 HAØ14. Asup = 12,32 cm2. St = .38

18

5
cm

H






Armatures longitudinales supérieures

Als = .21,40
3

64,120

3
2cm

A
 Soit: 9 HAØ25 Ainf1 = 44,18 cm2. St = .32

19

5
cm

H





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Armatures latérales :

Al = .06,12
10

64,120

10
2cm

A
 Soit : 8 HAØ14. Asup= 12,32 cm2. St = .38

18

5
cm

H






Fig XIV-4: Ferraillage de la semelle en plan (nappe supérieure)

Fig-XIV-5: Ferraillage de la semelle en plan (nappe inferieure)
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Fig-XIV-6: Ferraillage de la semelle

XIV-1-6-Ferraillage des pieux :

Les fondations sur pieux sont utilisées quand le sol de surface n’a pas une bonne portance,

ce qu’il faille descendre à une grande profondeur jusqu’au bon sol (substratum). La

disposition des pieux dépend des impératifs suivants : Une disposition symétrique pour éviter

les tassements différentiels, centré sous les efforts pour assurer une diffusion directe des

charges.

N.B: On ne tiendra pas compte du flambement pour le calcul des pieux car la butée des terres

est toujours suffisamment pour s’y opposé.

 Action sur les pieux :

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer mathématiquement

à l’aide de l’équation différentielle du 4éme ordre :

0
4

4

 yU bC
dx

yd
EI .

b : Diamètre du pieu.

CU : Module de réaction du sol.

y : Déplacement en tête du pieu.

H M

CU

FigXIV-7-: Système statique des pieux
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Une solution de cette équation est de la forme :

.
4

4

bC

EI

U



 : Longueur élastique du pieu.

Calcul de  :

: Coefficient d’amortissement du module de WARNER

b = .120cmpieu  .

CU = 3000 t/m3.

E : module d’élasticité du béton = 11000 3
28

fc = 34.17 x103MPa

I : moment d’inertie du pieu 46
44

1017,10
64

)120(

64
cmx

D



.

.2257.0
4

14  m
EI

bCU D’où : 7,2122257.0 L avec L = 12 m.

 Effort tranchant en tête du pieu :

-Condition normale :

Freinage = 16,32 t.

D’où : P =
6

H
= 2,72 t/pieu.

-Condition sismique :

Séisme = 104,72 t.

D’où : P =
6

H
= 17,45 t/pieu.

 Calcul des moments par la formule de WARNER :

La méthode de WARNER permet de donner des moments fléchissant auquel, le pieu

est soumis en différents points, à l’aide de la formule suivante : PM

PM
EI  




20 

Notre pieu est encastré à la semelle en tête donc la seule déformation qui peut se produire, est

le déplacement avec rotation nulle. PM

P
MzM  


 )(

M : Moment en tête du pieu
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 : Coefficient d’amortissement =


1
.

PM   , : Donnés par les abaques de WARNER en fonction de L.

M(z) = PM

PM
EI  




20  =0 M = -






 P

M

P  .

 Détermination des coefficients M , P :











16,15,13

93,161,12

MP

MP

L

L








L = 2,7  391,1,533,1  MP  

Condition normale : pieutP /72,2  ..28,13 mtM 

Condition sismique : pieutP /45,17  ..20,85 mtM 

Valeurs des coefficients M , P en fonction de Z : (Abaques de WARNER).

Tab-XIV-5- Les valeurs des coefficients M , P

 Détermination des moments tout le long du pieu :

PM

P
MzM  


 )( .

Condition normale : PMzM   
2257,0

72,2
28,13)(

Condition sismique : PMzM   
2257,0

45,17
20,85)(

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

.

Z

).( pM

0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L 0,6L 0,7L 0,8L

M 0,98 0,91 0,85 0,71 0,52 0,35 0,20 0,09

P 0,25 0,45 0,58 0,54 0,50 0,40 0,25 0,13
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Z

).( pM

0,1L 0,2L 0,3L 0,4L 0,5L 0,6L 0,7L 0,8L

C.N -10,002 -6,662 -4,298 -2,921 -0,880 0,173 0,357 0,371

C.S -64,167 -42,740 -27,577 -18,742 -5,646 1,106 2,289 2,383

Tab XIV-6- Récapitulatif donnant les moments en fonction de Z

D’après les résultats donnés, on constate que les sollicitations des conditions sismiques

sont les plus défavorables : Mmax = - 85,20 t.m.

 Ferraillage longitudinal :

Le ferraillage est fait à l’aide des abaques de Walter. Le pieu est considéré comme une

pièce soumise à la flexion composée :

Nmax = 275,08 t.

Mmax = 85,20 t.m.

02,0
2


W

r

DR

M


.

.88,9513,0 2

2
cmF

R

F
a

W

fa







On prend 20 HAØ25 espacée de15 cm pour, As =98,17 cm2.

 Armatures transversales

On prendra des cerces hélicoïdales de HAØ10 et un espacement de 20 cm dans la zone

courante et 15 cm dans la zone de jonction.

.08,0
2


W

r

R

N



W=0.13



Chapitre XIV Etude de l’infrastructure

182

Fig-XIV-8-Ferraillage de pieux
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 Dalle de transition : l=5 m, L=14.30 m, E =0.30m

 Semelle : l=7.6 m, L=16m, E =2.00m

 Mur en retour : H=9.75 m, L=2.95m, E= 0.65

 Mur de front : H=7.1 m, L=15m, E=1.45 m

 Corbeaux : Le corbeau sert d’appuis pour la dalle de transition.
Il a une forme de trapèze ayant une base de 1.92m,
Une petite base de 1.45 m et une hauteur de 55cm

L=14.3-2×0.65 = 13m

XIV-2-3.Evaluation des efforts sollicitant la culée :

Le coefficient de poussée sera déterminé par la formule de MONONOBE-OKABE qui est

citée dans le RPOA :

Kah =
(ࣂାࢻାࢾ)૛࢙࢕ࢉ

ቈ૚ାට
(ࣂషࢼష࣐)ܖܛǤܑ(ࢾశ࣐)ܖܛܑ

ሻࢼశࢻ�ሺ܁۽Ǥ۱(ࣂశࢻషࢾ)ܛܗ܋
቉

૛

Ǥ࢙࢕ࢉ૛ࢻ

.k.
ሻࢻିࢾ�ሺ࢙࢕ࢉ

ሻࣂାࢻି࣐ሺ࢙࢕ࢉ

=࣐ 35° : Angle de frottement interne du remblai.

ࢻ = 0: Angle d’inclinaison du talus.

ࢼ = 0 : Angle d’inclinaison de la culée/ à la verticale.

ࢾ = 0 : Angle de frottement remblai-culée.

ࣂ = 0 : angle entre la direction du séisme et la verticale.

ઽH = 0.1 : coefficient sismique horizontale. vࢿ = 0.03 : coefficient sismique verticale.

K= ඥ�ઽ۶૛ + (૚േ (ࢂࢿ�

=°ࣂ Arctg
ࡴࢿ

ሺ૚േ࢜ࢿ�ሻ
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Notation
Action du

séisme
εH εV K θ˚ Kah

1er cas Condition
normale

0.00 0.00 1.00 0 0.271

2éme cas Vertical +
Horizontal

0.1 0.03 1.035 5.545 0.336

3éme cas Horizontal. 0.1 0.00 1.005 5.711 0.327

4éme cas Vertical +
Horizontal.

0.1 -0.03 0.975 5.886 0.320

Tab.XV-1: Récapitulation des accélérations pour les quatre cas de séisme.

 Poussée des surcharges de remblai :
L’intensité q = 1t /m2, qu’on majore par 20 ℅ :
P = q. S
Avec :
S : surface de contact.
 Poussée des terres agissant sur une hauteur H et sur une lonrgueur L :

                  P = Kah γ H²L 
Avec :

γ =1,8 t / m3, poids volumique des terres.
Le calcul des efforts sur la culée se fait par rapport au point A.
Ms : désigne le moment stabilisant
Mr : désigne le moment renversant.
Les résultats sont représentés dans le tableau suivant :

Désignation P(t) Hߝ

Efforts
horizon

taux
εH. p(t)

vߝ

Efforts
verticaux

(1± v).Pߝ

Bras
de

levier

ZV (m)

Bras
de

levie

r

Zh

(m)

MR(t.m

)
Ms(t.m)

Poids de tablier 816.06

0 0 0 816.06

10.455 1.4

0 1142.5

0.1 81.606 0.03 840.542 853.19 1176.8

0.1 81.606 0 816.06 853.19 1142.5

0.1 81.606 -0.03 791.578 853.19 1108.2

Mur garde grève
31.26

0 0 0 31.26

10.425 2.15

0 67.20

0.1 3.126 0.03 32.20 32.589 69.23

0.1 3.126 0 31.26 32.589 67.20

0.1 3.126 -0.03 30.32 32.589 65.18

Mur de front
386.06

0 0 0 386.06
6.55 1.4

0 540.5

0.1 38.606 0.03 397.64 252.87 556.69
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0.1 38.606 0 386.06 252.87 556.69

0.1 38.606 -0.03 374.48 252.87 524.27

Mur en

retour 46.74

0 0 0 46.74

6.875 2.2

0 102.8

0.1 4.674 0.03 48.14 32.134 105.90

0.1 4.674 0 46.74 32.134 102.8

0.1 4.674 -0.03 45.34 32.134 99.74

semelle
608

0 0 0 608

1 2.5

0 1520

0.1 60.8 0.03 626.24 60.8 1565.6

0.1 60.8 0 608 60.8 1520

0.01 60.8 -0.03 589.76 60.8 1474.4

dalle

de transition 53.63

0 0 0 53.63

11.25 4.5

0 241.33

0.01 5.363 0.03 55.24 60.33 248.58

0.01 5.363 0 53.63 60.33 241.33

0.01 5.363 -0.03 52.02 60.33 234.09

corbeau 30.12

0 0 0 30.12

11.05 2

0 60.24

0.1 3.012 0.03 31.02 33.28 62.04

0.1 3.012 0 30.12 33.28 60.24

0.1 3.012 -0.03 29.22 33.28 58.44

Poids des

Terres sur

Dalle de trasition

12.21

0 0 0 12.21

11.575 5.95

0 72.64

0.1 1.221 0.03 12.58 14.133 74.85

0.1 1.221 0 12.21 14.133 72.64

0.1 1.221 -0.03 11.84 14.133 70.44

Poids des

Terres sur la

Semelle
302.11

0 0 0 302.11

5.55 3.5

0 1057.4

0.1
30.211 0.03 311.17 167.67

1089.0

9

0.1 30.211 0 302.11 167.67 1057.4

0.1 30.211 -0.03 293.05 167.67 1025.7

Poids des

Surcharges 82.94

0 0 0 82.94

11.25
4.5

0 373.23

0.1 8.294 0.03 85.43 93.31 384.43

0.1 8.294 0 82.94 93.31 373.23

0.1 8.294 -0.03 80.45 93.31 362.02

Poussée Mur GG 481.53 481.53 / / 4.25 2046.5 /
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Des terres+ Mur

frontal
597.03 597.03

2537.3

8

/

581.03 581.03
2469.3

8

/

568.6 568.6
2416.5

5

/

semelle 14.93 14.93

/ / 0.4

5.972 /

18.51 18.51 7.404 /

18.01 18.01 7.204 /

17.63 17.63 7.052 /

Poussée des

surcharges

Mur GG

+Mur

frontal

54.64 54.64

/ / 5.78

315.82 /

67.75 67.75 391.6 /

65.93 65.93 381.08 /

64.52 64.52 372.93 /

semelle 9.951 9.951

/ / 0.6

5.971 /

12.34 12.34 7.404 /

12.01 12.01 7.206 /

11.75 11.75 7.05 /

Totale

Cas 1 561.05

1
2286.52

/ /

2374.3
5186.8

Cas 2
695.63 2366.092 2913.5

5333.2

Cas 3
676.98 2286.52 4465.2

5194.0

3

Cas 4
662.5 1396.03 4403.9

5022.5

Tab-XV-2:Valeurs des moments dus à la poussée des terres

Vérification de la stabilité de la culée à vide (culée + remblais) :

Le tableau suivant donne la somme des efforts agissant sur la culée (à vide) tout en vérifiant
les deux conditions de stabilité au renversement et la stabilité au glissement:



Conclusion

À l’issue de ce qui se passe, on peut déduire certains points essentiels dans un projet
d’ouvrage d’art :

- l’élaboration et l’exécution d’un projet d’ouvrage d’art nécessitent une bonne
reconnaissance de site ainsi la nature d’obstacle franchi.

- la conception d’un pont résulte, le plus souvent, d’une démarche itérative dont
l’objectif est l’optimisation technique et économique de l’ouvrage de franchissement
projeté vis-à-vis de l’ensemble des contraintes naturelles et fonctionnelles imposées

- un projet de pont ne peut être établi que par ou avec un ingénieur expérimenté,
possédant une solide culture technique dans les demains de modélisation des
structures, des normes et des conception et de calcul et de propriété physique et
mécanique des matériaux utilisables dans des conditions économiques acceptables et
des méthode d’exécution.

- Le béton et l’acier sont les matériaux privilégiés pour la construction d’un pont

- Le recours à la fabrication permet de faciliter l’exécution, réduire la durée Réalisation
et nécessite moins de mains d’œuvre toute en garantissant une meilleure qualité, ont
grandement orienté la conception des ponts modernes.

Pour cela, la culture technique de demain des ouvrages d’arts constitue une source
d’information indispensable à chacune des étapes de la naissance d’un pont. En cet effet,
cette reconnaissance permet:

-Au stade d’étude : de bien définir le projet (recherche sur les solutions
techniquement envisageables en évaluant leur coût et leur aspect architectural. Pour
aboutir au meilleur choix, à la fois sur le plan technique, économique et esthétique, il doit
bien connaître l’éventail des solutions possible, avec leurs sujétions, leurs limites et leurs
coûts.

-Au stade de l’exécution ; de réaliser les travaux avec des minimum de
financement possible (choix des moyens et des matériels Aux adaptés à la conception
choisie, et les techniques de procédées…etc.)
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