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Abstract

The goal of this work is to design and study a highway Viaduct on a penetrating that links the
city of Sidi Abdallah and Zéralda along 6 Km.

At the end of the design process we decided to work on an independent spends bridge with
prestressed beams, which includes 2 traffics with 12 meters width for each deck, comprising of
8 isostatic spans at a length of 33,4 meters . The deck stands on nine supports (two abutments
and seven piles). The reinforced concrete slab rests on sixteen beams.

The plans and schemas were made with the software AutoCAD 2016, the modelization and the
solicitation was determined by Autodesk Robot structural Analysis 2017.

Keywords
Viaduct, beem, prestressed concrete, reinforced concrete, slab, pile, abutment.

Résumé

Le but de ce travail est la conception et I’étude d’un viaduc autoroutier sur la pénétrante reliant
Sidi Abdallah a Zéralda sur 06 Km.

Aprés 1’é¢tude de différentes variantes, notre choix s’est porté sur un Viaduc a travées
indépendantes a poutres multiples en béton précontraint par post tension. Il est composé de
deux tabliers jumelés de largeur chacun de 12 metres, comportant 8 travées isostatiques de
longueur 33,4 m chacune. Le tablier repose sur neuf appuis (deux culées et sept piles). La dalle
en béton armé s’appuie sur huit poutres.

Les plans et schémas ont été réalisés a 1’aide du logiciel AutoCAD 2016, La modélisation et les
vérifications des calculs ont été effectuées a I’aide d'Autodesk Robot structural Analysis 2017.

Mots Clés

Viaduc, Poutres, Béton précontraint, Post tension, pile, culée.
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Introduction générale

Dans le cadre du nouveau terme (une ville intelligente), 1’ Algérie a commencé le projet de la
nouvelle ville Sidi Abdallah au niveau de la wilaya d’ Alger. Pour franchir les obstacles naturels,
améliorer, développer le tracé routier et la relier a d’autres villes, 1’état a lancé une pénétrante
reliant Sidi Abdallah a Zeralda sur 6 km.

Notre projet de fin d’étude a pour objectif la conception et I’étude d’un pont sur 260 m du PK
1+600.700 a PK 1+867.717et de largeur 24 meétres.

A cet effet, pour ce projet, nous avons proposé trois variantes pour cet ouvrage : la premiére un
pont mixte bipoutre, la deuxieme un pont voussoir et la troisiéme un pont a poutres
préfabriquées précontraintes par post-tension (VIPP).

Pour ces trois variantes, un prédimensionnement a été effectué et on a opté de prendre la
troisitme variante qui est VIPP (en fonction des moyens de l'entreprise ENGOA et son
expérience dans le domaine).

Nous proposons un pont de 8 travées identiques de longueur 33,4 m et de deux tabliers jumelés
de largeur 12 m chacun. Ayant deux tabliers identiques dans la suite de tout notre travail, on ne

s’intéressa qu’a un seul tablier. Cet ouvrage s’appuie sur 7 piles et 2 culées. Chaque pile est
constituée de 3 colonnes reposant sur des pieux forés.

Le mémoire est constitué de quatre chapitres principaux :

Nous commencons par la conception et la présentation du projet, qui consiste a donner le plan
de situation, le tracé de la route, le choix de la variante la plus appropriée avec un meilleur
rapport qualité-prix et la durée de réalisation.

Apreés I’évaluation des charges, nous passons a la modélisation du tablier. Ensuite, nous traitons
I’étude de la superstructure, qui comprend : la précontrainte, ’hourdis ainsi que le calcul des
déformations et des éléments du tablier.

Enfin, une étude de I’infrastructure qui consiste au dimensionnement des piles et des culées est

faite afin d’assurer la stabilité de 1’ensemble de la structure.

Nous terminerons par une conclusion générale dans laquelle nous allons exposer les points
essentiels abordés dans ce mémoire.
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Chapitre 1 : Conception et
présentation du projet



. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

1.1 Introduction

Le réseau routier est un facteur essentiel dans la vie économique et sociale d'un pays, les ponts
constituent les points sensibles du réseau. Leur défaillance provoque toujours une perturbation
importante sur le trafic.

D’une facon générale on appelle un pont tout ouvrage permettant a une voie de circulation de
franchir un obstacle naturel ou une autre voie de circulation. Selon le cas, on distingue : pont
route, pont-rail, pont-canal.

1.2 Présentation du projet

Le présent travail a pour objectif la conception et 1’étude du viaduc V1+600.700 au PK
1+867.717, il fait partie de la pénétrante reliant Sidi Abdallah & Zeralda sur 06 Km.
Pour la conception d’un tel ouvrage, nous avons besoin de données fonctionnelles et naturelles.

PK 1+4600.700 PK 1+867.717

Figure 1.1 : Vue satellite du site de lI'ouvrage
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. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

PK 1+867.717

PK 1+600.700

Figure 1.2 : Plan de situation

1.2.1 Données fonctionnelles

Les donneées fonctionnelles rassemblent I'ensemble des caractéristiques permettant au pont
d'assurer sa fonction et sa mise en service. Pour cela, il est nécessaire de définir les
caractéristiques des voies portées et des voies ou obstacles a franchir.

En général, les principaux eléments a considérer sont : le tracé en plan, le profil en long, et le
profil en travers.

1.2.1.1 Tracéen plan

Le tracé en plan est la ligne définissant la géométrie de 1’axe de la voie portée, dessinée sur un
plan de situation et repérée par les coordonnées de ses points caractéristiques (Calgaro, 2000).
Le tracé de la chaussée portée par I’ouvrage en plan est droit de longueur totale de 260 m et
d’une largeur de 24 m.

Figure 1.3 : Tracé en plan

182 ||

Figure 1.4 : Coupe sur tracé en plan
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. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

1.2.1.2 Profil en long

Le profil en long est la ligne située sur 1I’extrados de 1’ouvrage (couche de roulement mise en
ceuvre), définissant en élévation le tracé en plan. Il doit étre défini en tenant compte de
nombreux paramétres liés aux contraintes fonctionnelles de 1’obstacle franchi ou aux
contraintes naturelles (Calgaro, 2000). La figure ci-dessous présente le profil en long de notre
ouvrage.

wers pPH=1+680 wers _—
ZERAL DA
plc=14+&00.700

Pk=1+867.717

250, 7348

R4+-11000 11000

M T

Figure 1.5 : Profil en long

1.2.1.3 Profil en travers

Le profil en travers est I’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et 1I’équipement de
la voie dans le sens transversal (Calgaro, 2000). Notre ouvrage possede les
caractéristiques suivantes :

e Lalargeur du tablier est de 12m.

e 2 trottoirs de largeur : Lg=1,2m, Lg =0,8m.
e Une seule corniche.

e 2 glissiéres de sécurité.

e 2 gardes corps.

e Ledévers: 2,5% vers ’extérieur.

VERS ALGER VERS ZERALDA
10,001 ey N 1000 e
20 300 350 35 550 4% 300 (1%

Figure 1.6 : Profil en travers

ENP 2019 18



. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

1.2.2 Données naturelles
1.2.2.1 Données géotechniques

L’¢étude de sol du terrain destiné a recevoir Ce projet d’ouvrage d’art au niveau du PK 1+700 a
montré que le sol est constitué d’une couche de marne limoneuse brunatre avec présence de
graves reposant sur une couche de marne grise tendre devenue mi-dure en profondeur.

1.2.2.2 Les donnees sismiques

Selon le réglement parasismique algérien RPOA/2008, la région d’ALGER est située dans la
zone Ill-a, de trés forte sismicité, et le sol est classé dans la catégorie S2 (site ferme). 1l y a lieu
d’en tenir compte lors de 1’étude de 1’ouvrage.

FISINML

MAR

Figure 1.7 : Carte de zonage sismique de 1’ Algérie (RPOA, 2008)

1.3 Conception

La conception des ponts a pour objectif de rechercher la solution la plus économique en
respectant I'ensemble des contraintes naturelles et fonctionnelles imposées, tout en intégrant un
certain nombre d’exigences de durabilité et de qualités architecturales.

1.3.1 Démarche de conception d'un pont

L'é¢tude d'un pont ne peut Etre entreprise que lorsque 1'on dispose de I’ensemble des données et
des informations indispensables pour engager cette étude dans de bonnes conditions sont
détaillées ci-apres :
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. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

1.3.1.1 Implantation et caractéristiques d’ensemble de ’ouvrage

En rase campagne, I'implantation d'un ouvrage d'art est souvent fixée par le projet routier qui
I'englobe, s'il s'agit de franchir une grande bréche ou un fleuve, I'ancrage du pont ou du viaduc
doit étre examiné avec soin.

En milieu urbain, les contraintes d’environnement sont souvent déterminantes pour la

conception (Calgaro et al., 1994).
1.3.1.2 Recueil des données naturelles

L’ensemble des données et renseignements a recueillir sur place durant la visite de 1’Ingénieur
des lieux sont :

» Topographie :

Il convient de disposer d'un relevé topographique et d’une vue en plan du site indiquant les
possibilités d’acces, ainsi que les aires disponibles pour les installations du chantier, les
stockages, etc.

» L’hydrologie :

Dans le cas du franchissement d’un cours d’eau, il est indispensable d’en connaitre le régime ;
fréquence et importance des crues et débit solide.

» Données géologiques et géotechniques

Leur recueil (la nature du sol, niveau de la nappe phréatique) constitue une étape décisive pour
le choix du type de fondations.

» Actions naturelles susceptibles de solliciter un pont

- Des actions directes comme celles du vent, dont la force peut étre accrue dans le cas d’une
vallée encaissée.

- Des actions indirectes comme celles les actions physico-chimiques du milieu environnant.
1.3.1.3 Données fonctionnelles

Pour commencer un projet, il convient de dresser a I’avance la liste des données indispensables.
Cette liste comprend :

- Letracé en plan.

- Le profil en travers, tenant compte éventuellement d’élargissement ultérieurs.

- Le profil en long.

- Les charges d’exploitation, normales et exceptionnelles.

- Les hauteurs libres et ouvertures a réserver (route, voie ferrée, voie navigable).

1.3.2 Choix du type d’ouvrage

Pour franchir une bréche donnée, on recherche la solution la plus économique respectant les
contraintes imposées dont la nature peut étre trés diverse, pour obtenir le meilleur choix, il faut
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. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

d’une part bien connaitre 1’éventail des solutions possibles avec leurs suggestions, leurs limites
et leurs codts, cette opération fait appel a I’expérience et a la connaissance de 1’Ingénieur.

1.3.3 Proposition des variantes

Nous proposons 3 solutions différentes avec pour chacune un prédimensionnement,
nous analysons les trois en citant pour chacune d’elle ses avantages et ses inconveénients, puis
nous opterons pour celle qui parait la plus avantageuse.

1.3.3.1 1fvariante : pont mixte bipoutre

Un tablier mixte est constitué par 1’association d’une ossature métallique, d’une dalle en béton
armé et de connecteurs. Le role des connecteurs est d’empécher le glissement et le soulévement
de la dalle par rapport a 1’ossature.

L’ossature métallique est composée de deux poutres. Si le tablier est assez large une solution
consiste a appuyer la dalle longitudinalement sur les deux poutres et transversalement sur les
piéces des ponts espacées tous les 4m environ. Si le tablier n’est pas trés large, on peut appuyer
la dalle seulement sur les deux poutres espacées d’environ 0,55 fois la largeur de la dalle, et
reliées par des entretoises (Calgaro et al., 1994).

» Les avantages
- L’ame du bipoutre posséde un meilleur comportement vis-a-vis du risque d'instabilité
par voilement ;

- Un gain sur les colts de construction : on observe une réduction des dépenses de
fabrication, de transport, de montage ainsi que de la protection anticorrosion en raison,
tout simplement, de la diminution du nombre des poutres a réaliser et d'une grande
simplification dans le dessin et I'assemblage des éléments transversaux d'entretoisement ;

» Les inconvénients
- Larésistance et la stabilité de la structure en place doivent étre vérifiées a tous les stades

importants du montage, ainsi qu'un contréle strict sur les chantiers ;

- Requiert une main d’ceuvre qualifiée (en particulier soudeurs).
» Prédimensionnement
» Longitudinalement

La gamme usuelle des portées pour les ponts mixtes va jusqu’a 110 ou 120m pour les travées
continues et jusqu’a 80 ou 90m environ pour les travées indépendantes (SETRA, 1985). Le pont
mixte que nous proposons est de longueur totale de 260 m, donc on prend 2 travées de rive de
40 m et 3 travées centrales de 60 m. Le rapport de portée 1 doit étre compris entre les valeurs
de 0,65t 0,8 :

0,65 < == =0,67<08
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. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

Nous optons pour un ouvrage hyperstatique et I’implantation des deux culées sont :

Pour la premiére culée : PK 1+610.500
Pour la deuxiéme culée : PK 1+877.550

‘\*'ersﬁlger@ 40m 60m 60m omo gy d0m @VersZeralda

Vers Alger— Cmmmme ||| Vers Zeralda
i | '
1] 1 .
< | =>
)
:'!
o o - & ® ® ' ®

Figure 1.8 : Coupe longitudinale et le tracé en plan de la 1°® variante

» Transversalement

Le tablier n’est pas trés large (en-dessous de 13 a 14 m environ), la solution la plus courante
consiste a connecter longitudinalement une dalle en béton (23 a 27 cm d’épaisseur) aux deux
poutres et transversalement a des entretoises espacées de 8 m environ.

L <13alkm ‘
™ R ZEGEAtT R O S »|
L‘-‘Q-g.___ T W ESEEp .y 'A_M'J 1 20¢m mini
Entretoise )
tous les Bm |,

environ

| b | by b (
L N S
Figure 1.9 : Coupe transversale de la variante 1 (SETRA, 1985).

1- Prédimensionnement de la poutre

La poutre est de forme I, comporte une ame et deux semelles. Le prédimensionnement (SETRA,
1985) est :

ENP 2019 22



. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

o Nombre de poutres (N) :

Le nombre des poutres N = 2 (puisque bipoutres).
La =12 m; (largeur de tablier).
b1 = 6 m ; (’entraxe des poutres).

Onprend : b,=0,5% by =3 m.
o Elancement de poutres :

Les valeurs optimales de 1’élancement indiquées dans le tableau ci-dessous correspondent au

rapport optimal des portées de I’ouvrage :

|‘ L 1/22

! i i

|

] hauteur constante |hauteur variab'le‘

I !
1

YL oL YL T

!A_T-__ﬁ\ 1/28 f.ur appu‘l‘. -/25i

i a mi-travée : ]

| 1/40 3 1/50 l

Figure 1.10 : Valeurs optimales de 1’élancement d'un pont mixte a bipoutres (SETRA, 1985).

o Hauteur (hw) :

On opte pour les travées centrales, une hauteur constante :

L 60
hw:_=_=2,2m
28 28

Et pour les travées de rive, une hauteur variable :

- A Dlabout:

L 40
—=—=1,6m
25 25

- Section intermédiaire :

On garde la hauteur constante de la travée centrale, qui est de : hy= 2,2m

o Epaisseur de I’Ame (tw) :

L'épaisseur de I'ame dépend :
- De I’usinage (difficultés d'usinage si I'ame est trop mince).
- Des phénomeénes de voilement (nombre de raidisseurs).

- De l'esthetique (déformations des &mes au niveau des raidisseurs visibles de I'extérieur).

Ces conditions conduisent a une épaisseur minimale de I’ame :
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tw= 0,005 hyw
< 100 N/mm? en état limite de service.

v

wX Ty

tw= 12 mm pour les &mes raidies longitudinalement des poutres principales.

o Largeur et épaisseur des semelles (bs, bi, ts, ti) :

Les semelles sont déterminées par les efforts au bétonnage et en exploitation par des conditions :
D’instabilité et de résistance.

Les conditions d’usinage et de voilement local conduisent en général a :
b
400 mm < b <1300 mm  avec: =30

Les largeurs des semelles en fonction la plus grande portée sont données dans le tableau ci-
dessous, pour un ouvrage continu, d’élancement courant et de largeur moyenne 10m.

Tableau 1.1 : Tableau des largeurs des semelles en fonction de la plus grande portée (SETRA,

1985).
portée [largeur de la semelle sup.|largeur de la semelle inf.
< 30 400 500
30 3@ 50 500 500 - 70O
50 & 70 600 800
70 a 85 700 900
85 3 100 ‘ 80O i 1 000

Les valeurs retenues sont répertoriées dans le tableau qui suit :

Tableau 1.2 : Dimensions du profil de la poutre

Dimensions (mm) Sur appuis En-travée
tw 30 30
bs 600 600
bi 800 800
ts 25 25
ti 30 30

2- Prédimensionnement de la dalle

On fixe I’épaisseur de la dalle a 25c¢cm, comme schématisée ci-dessous, car la largeur du tablier
est inférieure a 13m.

K Ai 20 cm mini

—
Figure 1.11 : Coupe transversale d'un pont mixte bipoutre (SETRA, 1985).
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Tableau 1.3 : Epaisseur de la dalle (Calgaro et al., 1994).
b (m) em (cm) ep (cm) Epaisseur constante
5 24 28 25
3- Prédimensionnement des entretoises

L’espacement est en général d’environ 6 a 10m en fonction du risque de flambement latéral des
membrures comprimées (SETRA, 1985).

~

o Ame:

- Epaisseur : 10 4 12 mm

- Hauteur : de I’ordre de 1/10°™ & 1/15°™ de la portée.
o Membrures :

- Largeur : 220 a 300 mm (déversement lors du bétonnage et fixation des connecteurs).
- Epaisseur : environ 20 mm.
Remarque : Au stade du prédimensionnement, on pourra prévoir un IPE 600.

Section a I'about L .
Section a mi ravée

i— 600 mm - ! o

30 mm

4
SDmmj_!_ J - ammm A00 mm

800 mm | !

Figure 1.12 : Prédimensionnement de la 1% variante
/

1 (1)

Figure 1.13 : Coupe transversale de la variante sur culée
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d 1.2 0 i ADm x5m O[5 i1sm T % im am
P ! i ] !
‘- & oy & |5 | 7 |
el | 28K ‘_E_ )]

L

Figure 1.14 : Coupe transversale de la variante sur pilé

1.3.3.2 2*™ variante : Pont en béton précontraint construit en encorbellements
successifs

Ce mode de construction consiste a exécuter I'essentiel du tablier d'un pont sans cintres ni
échafaudages au sol, en opérant par trongons successifs dénommes voussoirs, chacun de ces
éléments étant construit en encorbellement par rapport a celui qui le précéde. Apres exécution
d'un voussoir, les cables de précontrainte qui aboutissent a ses extrémités sont mis en tension,
ce qui permet de les plaquer contre les voussoirs précédents et de constituer ainsi une console
autoporteuse pouvant servir d'appui pour la suite des opérations (SETRA, 2003).

/Wll‘j\r:rL__L__liL:lj.\

Figure 1.15 : Mise en tension des cables de fléau
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] e - r
5 EFTT ] Foeeen] LT T WS :
N ! —
-
——— -
T B T R e
‘—E-— | | I - - - BT - 3
. L - I
-.
4 | —
. ——— =
e - i i S e i e -
ﬁ T r—— r—— F
r P
A
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Figure 1.16 : Principe de la construction par encorbellement de fléaux successifs
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L’opération de solidarisation de deux fléaux ou de raccordement d'un fléau avec une travée de
rive est appelé « Clavage ».

» Les avantages

- L’entretien n’est demandé qu’au bout d’une certaine période de mise en service.
- Lastructure massive du tablier donne de belles formes esthétiques.
- La portée de ce type de viaduc est importante ; ce qui diminue les appuis au sol.

> Les inconvénients

- Consomme plus de béton et d’acier par rapport a un pont a poutre.

- Nécessite des échafaudages importants.

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

» Prédimensionnement

Avant d’entamer le dimensionnement longitudinal et transversal des différents éléments
constitutifs d’un pont construit par encorbellements successives, il faut tout d’abord déterminer
la travée principale et, les différentes caractéristiques de la section transversale.

k el 5
L € . D L€ _{
€4 ‘ €3 €
Y
§ - - ¥

N\ ~ 1
Déviatenr en travéc 2 B - Entreloise sur pile

He

Figure 1.17 : Coupe transversale d’un caisson simple

» Longitudinalement

La longueur totale de notre ouvrage est de 260 m, on fixe la travée principale L=120m
On détermine les travées de rive telle que (SETRA, 2003) :

- 0,5xL=0,5%x120 =60 m.
- 0,7xL=0,7x120 = 84 m.

Donc on prend la travée principale de 120m, et les 2 travées de rive de 70 m.
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— Partie coulée h . h
/ sur cintre

\i—‘f — j
Lxr :
. 3 ) - 3
Demi fléau \ P Woussoir courant ‘

Voussoir sur pile - :
‘ P ‘— Voussoir de clavage

0.5a0.65L L | 0540651

Figure 1.18 : Coupe longitudinale

Les deux culées sont donc implantées :

Pour la premiere culée : PK 1+590.800
Pour la deuxiéme culée : PK 1+857.850

COUPE LOMNGITUDINALE

¢ MOm o  120m = o 70m

\E‘Sm‘ﬂ

o -

Figure 1.19 : Coupe longitudinale et le tracé en plan de la 2°™ variante

=  Transversalement

Il s’agit de déterminer la hauteur des voussoirs, pour notre cas la hauteur de voussoir est
variable, parce que la travée principale est supérieure a 65 m/70 m, la variation de hauteur entre
la culée et la pile est généralement parabolique.

o Hauteur des voussoirs :

. . L L

Dans les cas courants, la hauteur sur pile hp est comprise entre : o< hy, < P
. o . L L

La hauteur sur la culée hc est en général comprise entre : =< h, < 5

L : la travée principale pour notre cas L = 120 m.
L

H . — L —
- Surpile: E_14+E_) hp=7,2m
- Surculée :hL =19+ ; - he=3,3m

C
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o Hourdis supérieur :

Dans un caisson simple, les @mes sont souvent implantées au quart de la largeur du caisson
(C = B/4). L’hourdis supérieur est une dalle pleine dont I'épaisseur varie transversalement pour
s'adapter aux efforts transversaux a reprendre (SETRA, 2003).

- B représente la largeur du tablier de notre chaussée, B = 12m.
- D représente la portée de la dalle, D = B/2 = 6m.
- C=12/4=3m
Ainsi, on détermine les épaisseurs :
a) L’épaisseur e1 a I’extrémité des encorbellements dépend du dispositif de retenue choisi
elle est au minimum :
- 16 a18 cm en cas de garde-corps,
- 23 cmeen cas de barriére normale BN1,
- 24 cmen cas de barriére normale BN4,
On prend e; = 24 cm.

b) A I'enracinement de I'encorbellement, I'épaisseur e dépend des équipements et du profil
en travers. On suppose que e2 = 45cm.
€) On détermine I’épaisseur e4 par la formule suivante :
Do, <2 o 20<e, <24
30 25
On prend e4 = 24 cm.

d) A I'encastrement, la valeur es peut étre estimée en métre telle que :

0,1+ 225 34cm
€3=4{>¢,—0,1 = €={>35cm = Onprendes=45cm.
> 1,5e, > 36m

o Hourdis inferieur :

L’¢épaisseur de I’hourdis inferieur

- Sur pile : 35 < Epile < 80 cm, on prend Epie = 40 cm.
- Sur culée : on prend Ecuiee= 25 cm.

o L’épaisseur de ’ame :

L’¢épaisseur de I’ame dépend essentiellement de type de cablage et de la résistance a 1’effort
tranchant, et pour le calcul on utilise la formule suivante :

E.=0,26 + SLR =50 cm : = Eame= 50 cm.
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o Prédimensionnement des goussets :

Les goussets inférieurs sont normalement coffrés par la partie inférieure du noyau central du
coffrage du voussoir. Leur pente est alors comprise entre 40 et 45° pour favoriser I'écoulement
du béton et éviter la formation de nids de cailloux ou de défauts de bétonnage (SETRA, 2003)
On prend J=45°.

2m
| 1]
\ 024m /
\ | 72m
05m | | | |
| '\ )
A 7
04m
Sur pile
12m
[ ]
\\ 024 m r”/
05ml | [ | 33m|
AN J
\ I /
025m— [
Sur culée

Figure 1.20 : Prédimensionnement du voussoir

Figure 1.22 : Coupe transversale de la variante sur pile

ENP 2019 30



. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

1.3.3.3 3*M variante : Pont a poutres multiples en béton précontraint par post-tension
(VIPP)

Les ponts a poutres préfabriquées en béton précontraint par post- tension, présentent une
solution classique et trés économique pour le franchissement de travées dont la longueur peut
s’échelonner entre 30 et 50 métres (SETRA, 1996).

» Les avantages

- Une grande simplicité de conception et une bonne réutilisation des coffrages ;

- Les poutres peuvent étre préfabriquées et stockées pendant la réalisation des fondations
et des appuis ;

- Le délai de construction peut étre trés rapide.

» Les inconvénients

- Les talons étant plus comprimés que les membrures supérieures sous les charges
permanentes, le fluage différentiel peut provoquer une déformation du tablier vers le
haut a long terme ;

- Les joints de chaussée qui séparent les travées sont des organes fragiles qui nécessitent
un entretien couteux.

» predimensionnement
» Longitudinalement
Pour cette variante on prend 8 travées isostatiques et identiques de portée L= 32,4m.

Les deux culées sont donc implantées :

Pour la premiére culée : PK 1+600.700
Pour la deuxiéme culée : PK 1+867.717

€ 323 .M@ 24 @) 1559 .3*4 @3?31@ 32,4 3234 (€2)

Viers Alger Vers Zeralda
L i | -
| | _| =
[i ) EI
e = =1 i
ﬂ} —— L
@ & é & 8 8 ® @ e

Figure 1.23 : Coupe longitudinale et le tracé en plan de la 3°™ variante

ENP 2019 31



. Chapitre 1 : Conception et présentation du projet

* Transversalement
Il s’agit de déterminer le nombre, 1’espacement et les dimensions des poutres.
o Hauteur des poutres :

L’¢lancement de la poutre doit étre compris entre les valeurs suivantes :

Donc : 1,47 < hi< 2,025 ; = On prend h;=1,50m

o Largeur de la table de compression :

La largeur de la table doit vérifier la condition suivante :
0,6 < b <0,7 ht

09<b<105;=0nprend:b=103m.
o Epaisseur de la table de compression :

L’épaisseur de la table de compression est comprise entre les valeurs suivantes (SETRA,
Février 1996) :
10cm<e<15cm; = Onprende=1lcm.

o Nombre de poutres par travée :
Le nombre de poutres est déterminé par le rapport entre la largeur de tablier et I’espacement :
Lq
N=-2
X
La : la largeur de tablier =12 m;

X : I’entraxe des poutres telles que « X » estcomprisentre 1L5m<x<25m
On prend x =1,50 m.
Donc:N=-2 =8 poutres.
1,50
o Largeur de talon Lt:

La largeur des talons dépend de 1’élancement des poutres, et cette largeur variée entre 60 et
90cm.
60 cm < Lt<90 cm ; = On prend Lt = 0,47 m.

o Epaisseur du talon :

L’épaisseur du talon est comprise entre les valeurs suivantes : 10 cm < et< 20 cm
On prend : e =15 cm.

o Epaisseur de I’ame en travée bo :

En zone médiane, ou l'effort tranchant est faible, les &mes sont dimensionnées au minimum
constructif telles que : 18 cm < bo< 25 cm ; =On prend : bo = 21 cm.
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o Epaisseur de I’Ame aux abouts bo :

Pour permettre de placer les ancrages des cables de précontrainte, et pour bien reprendre 1’effort
tranchant qui sera maximum a 1’appui. L’épaisseur de 1’ame a I’about de la poutre doit étre
grande. Pour cela on prend bo = 47cm.

o Gousset de la table de compression :

. N 103 . : 103 .
En travee : @¢1=11° = e1= 6 cm. | i I

11—
@z =45°=€,=10 cm. %

28
A l’about:a3z =11°=e3=5cm.

]

150

134

o Gousset du talon :

En travée : a4 =57° = e4= 20cm

Hourdis : 1 4 | 4

Figure 1.24 : Gousset de la table de compression et du talon

En général 1’épaisseur de la dalle
est comprise entre les valeurs suivantes :

20 cm < e dae < 30 cm ; = On prend : edalle = 25 €M

Oeouussee 160 10,00 (ouusses
3.50 0.79,0.79 5

;_! = | hlls é" ” il
A T T T LTI LT T =]
]

3.00 : 3. 3.00 1.20,

_?q10|150=130]1301150l15[}l 50 p7 ?4150[150J101133[15{1| 50 | 150

Coupe transversale

103 . 103 .
I I
[ 1 E
— _ = — —
28 |
5 =
Y w
- 47 L
|4z | o 1 L
Section médiane Section intermédiaire Section d*about

Figure 1.25 : Section transversale

Décision

Apres la prise en compte des moyens et I'expérience de l'entreprise par rapport aux
différentes variantes existantes nous optons pour la 3™ variante qui fera donc I'objet de
notre projet.
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1.4 Caractéristiques géometriques de la poutre

>

: Section de la poutre ;
¢ Y : Distance des différents centres de gravité des sections a la fibre inférieure (4).

¢ lo: Moment d’inertie par rapport au centre de gravité :
3

. . . bh
- Pour une section triangulaire : lo = —~

. . bh3
- Pour une section rectangulaire : lp = Ty

¢ I,=lo+ AY?: Moment d’inertie par rapport & A ;
S: Moment statique ;

V : Distance du centre de gravité a la fibre supérieure ;
V" : Distance du centre de gravité a la fibre inférieure ;

* & o o

Le centre de gravité de la section :

S
- Yg=\V=2Areteavec:V=h-\V

nette

Moment d’inertie :  16= labrute - SabruteX V° Figure 1.26 : Notation utilisée

*

p : Rendement géométrique :

— Ig
Anette XVXV/

- Anette = 95%Aubrute
Sanette = 95% Subrute

- lanette = 90% laprute
La section nette est celle qui ne comprend pas la section des gaines.

1.4.1 Caractéristiques géométriques de la poutre a mi travée

Tableau 1.4 : Caractéristiques géométriques de la poutre a mi- travée

Poutre seule Poutre + hourdis
Abrute 0,511 m? 0,886 m?
Anette 0,485 m? 0,842 m?
Shrute 0,429 m® 1,039 m®
Shette 0,408 m® 0,987 m®
Inbrute 0,500 m* 1,492 m*
Ipnette 0,450 m* 1,343 m*
V'(Ye) 0,842 m 1,173 m
\Y 0,658 m 0,577 m
I 0,138 m* 0,273 m*
p 51,5 % 47,9 %
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6 JTJ-'— T S e ‘le
t 10 4 i _;Or
LE.+.L.| L T
21
BEL 150 3 -
/ \ B
/ . 20 . 20
“y S [ Ay S SR X
15 15
—_— 3 L X
T 8 o
Poutre a mi-travée avec hourdis Poutre a mi-travée sans hourdis

Figure 1.27 : Géométrie de la poutre a mi-travée

1.4.2 Caractéristiques géométriques de la section intermédiaire

Tableau 1.5 : Caractéristiques geométriques de la section intermédiaire

Poutre seule Poutre + hourdis

Abrute 0,646 m? 1,021 m?

Anette 0,614 m? 0,970 m?

Sbrute 0,536 m? 1,145 m3

Shette 0,509 m?3 1,088 m?3

Lybrute 0,593 m* 1,586 m*

Ipnette 0,534 m* 1,427 m*

V'(Yg) 0,829 m 1,121 m

\/ 0,671 m 0,629 m

I 0,149 m* 0,302 m*

p 43,74 % 4411 %
N 103 ,
T |

w} s ] e ' I‘“‘----ﬁ-_J3 5 [— £

(=2 2 =0
T e v =
1 a7 | 1 a7 |
Poutre intermédiaire avec hourdis Poutre intermeédiaire sans hourdis

Figure 1.28 : Géométrie de la poutre intermédiaire
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1.4.3 Caractéristiques géométriques de I’about de la poutre

Tableau 1.6 : Caractéristiques géométriques de la poutre a I’about

Poutre seule Poutre + hourdis
Abrute 0,781 m? 1,156 m?
Anette 0,742 m? 1,098 m?
Shrute 0,637 m? 1,246 m?®
Shette 0,605 m? 1,184 m®
Lybrute 0,684 m* 1,676 m*
Ixnette 0,615 m* 1,508 m*
V'(Ye) 0,816 m 1,079 m
Vv 0,684 m 0,671 m
I 0,164 m* 0,332 m*
p 39,63 % 41,73 %

150 103

47
47

Poutre a 1’about sans hourdis Poutre a ’about seule

Figure 1.29 : Géométrie d’about de la poutre

1.5 Conclusion

Apres avoir présenté le plan de situation de notre ouvrage, son tracé de circulation, nous avons
choisi trois variantes possibles. Nous avons effectué leur prédimensionnement et nous avons
opté pour la 3°™ variante (VIPP) qui est la plus réalisable en tenant compte des moyens et de
I'expérience que posséde ’entreprise de réalisation ENGOA. Ensuite, nous avons calculé les
caractéristiques géometriques de la poutre avec et sans dalle.
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. Chapitre 2 : Evaluation des charges et modélisation

2.1 Introduction

Durant 1’étude et aprés avoir choisi une variante pour le projet, 1’Ingénieur doit étre toujours
concentré et bien précis dans le calcul, I’évaluation des charges et surcharges. De plus, il doit
effectuer une bonne modélisation ce qui signifie qu’il doit posséder une bonne maitrise des
informations théoriques et une extrapolation directe dans la pratique, c’est une étape tres

critique qui demande beaucoup d’interprétations logique.
2.2 Charges et surcharge

Dans ce paragraphe, on va calculer les charges et les surcharges que le pont doit supporter. Les
actions appliquées sur I’ouvrage peuvent étre : permanentes et d’exploitation.
2.2.1 Lesactions

Les actions appliquées a un pont sont de deux types :
a) Les actions hors trafic

- Permanents : poids propre des éléments porteurs (poutre, caisson...) et le poids propre
des éléments non porteurs de type (trottoirs, corniche, revétement, garde-corps...).

- Variables : charges climatiques (vent et température).

- Accidentelles : charges sismiques.

b) Les actions dues au trafic

- Des actions variables représentées par des systemes de charges prédéfinies (systeme de
charge A, B, militaires et convois exceptionnels).

- Des actions accidentelles dues au choc d’un véhicule sur un des éléments porteurs du
pont.

2.2.2 Evaluation des actions hors trafic
2.2.2.1 Les actions permanentes

On peut deviser la charge totale de 1’ouvrage sur deux secteurs principales vis-a-Vvis a leurs role
dans la participation porteuse, donc on considere :

- Charge permanente (CP).

- Complément de charge permanente (CCP).

» Les élements porteurs (charge permanente CP)
o Poids propre de la poutre :

La poutre étant de section variable, on a :

HOURDIS

f
22m[ 5m [ 19m !

Figure 2.1 : Répartition des sections d'une poutre
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Le poids propre d’une poutre par métre linéaire est :
Ppoutre= [2 X (Pl + P+ P3)] /L,

Avec :
L=33,4m, et y=25 KN/m3 : poids volumique du béton.
P1=11 x $1x25;  $=0,78m?% hLh=22m; dou P:=42,9KN
Po=1, xS, x25;  S,=0,656m% l,=5m; dou P.=8125KN
Ps=13x S3x25; S3=0,51m?, 13=9,5m; dou Ps;=121,125KN
Ppoutre= 14,69 KN/ml
Ppoutres: 8 X14,69 :117,5 KN/ml

o Poids propre de la dalle :
Epaisseur de la dalle est : 25cm
Largeur de tablier : 12m
Le poids de la dalle est : Pgalle =25%12x0,25%1=75 KN/ml

Donc on a la charge permanente : CP = Ppoutres + Pdalle
CP =117,5+75=192,5 KN/ml  soit CP =6429,5 KN

» Complément de charge permanente (CCP)

o Poids du revétement :
Une couche de revétement en béton bitumineux de 10cm d’épaisseur placée sur le tablier, de
poids volumique de 24 KN/m®.
Prevétement= 10x24x0,10x1 = 24 KN/m
o Poids des trottoirs :
Ptrottoirs= Ptrottoir1 + Ptrotoirr2 = (0,9 + 0,8)x0,25%25x1 =10,625 KN/ml
o Poids des corniches :
Pcorniche = S X 1 X ygp = 0,18x1x25 = 4,5 KN/ml

0. 45m

0. 25m

0.34m
0.75m

O.5m)|

Figure 2.2 : Les détails de la corniche

o Poids de la glissiere de sécurité :

Le poids de la glissiere de sécurite est Pes= Pgs-gauche + Pas-droite= 0,6 X2=1,2 KN/ml
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o Poids du garde-corps :
Le poids du garde-corps est : Pec = 0,5x2 = 1 KN/ml.
CCP= Prevétement +Ptr0ttoirs + Pcorniche + PGS + PGC

CCP=24+10,625+4,5+1,2+1= 41,325 KN/ml  soit CCP =1380,255 KN.
Récapitulation des résultats :

Tableau 2.1 : Récapitulatif des charges hors trafic

Lo S Eléments Poids linéaire Poids total

(KN/ml) (KN)

cp Poutres 117,5 3924,5
Dalle 75 2505
Revétement 24 801,6

Trottoir 10,625 354,875
CCP Corniche 4,5 150,3
Glissiere de sécurité 1,2 40,08
Garde-corps 1 33,4

G 233,83 7809,8

2.2.2.2 Action thermique

Le gradient thermique résulte d’un échauffement ou d’un refroidissement unilatéral de courte
durée de la structure porteuse. Selon le tableau 3.2-RCPR : AT (A®) = + 7°C.
On adopte une variation uniforme de température T de : + 35°C / -15°C.

2.2.3 Evaluation des charges dues au trafic

Pour calculer ces charges, on utilise le RCPR (Régles définissants les Charges a appliquer pour
le calcul et les épreuves des Ponts Routes).

2.2.3.1 Caractéristiques du viaduc
Les caractéristiques du viaduc sont résumées dans le tableau suivant :

Tableau 2.2 : Caractéristiques du viaduc

La largeur roulable (Iy) 10 m
La largeur chargeable (Is) 9,5m
Nombre de voies (N) 3 voies
La largeur d’une voie (lv) 3,17m
Classe du viaduc 1% classe

1,20 0,50 Lalargeur chargeable =9,5m 0,80 0,80 La largeur chargeable = 9,5m 50 1,2

0,
1 ' ]
La largeur roulable = 10m La largeur roulable = 10m

Figure 2.3 : La largeur roulable et la largeur chargeable

¢
|
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2.2.3.2 Systeme de charge A

Pour les ponts comportant des portées unitaires inférieures ou égales & 200 m, la chaussée
supporte une charge uniforme dont I’intensité est égale a :

A=arxaxA(L)
Ou : A(L) exprimée en kg/m?, est donnée en fonction de la longueur chargée (L) exprimée en
métre.

A(L) =230 + 322
L+12
Donc : A(L) = 230 + 2222 = 1023 Kg/m? = 10,23 KN/m?
33,4+12

Le coefficient a; est donné en fonction de la classe du pont et du nombre de voies chargées,
a1 = 0,90 (RCPR).

. 1 , .
Le coefficient a, :1—0, Iv étant la largeur de la voie Iy = 3,17m, et lo= 3,50m (RCPR).
\"%

D’ou pour 3 voies chargées : A =10,165 KN/m? = 96,67 KN/ml
2.2.3.3 Systeme de charge B

Comporte lui-méme trois systémes a appliquer séparément, et indépendants I’un de I'autre.

v Le systéme Bc qui se compose de camions types (300 KN) ;
v’ Le systéme Bt se compose de groupes de 2 essieux dits «essieux tandems» ;
v’ Le systéme B se compose d’une roue isolée (10 KN).

» Systeme de charge B

- Disposition dans le sens transversal : chaque file est supposée circulante dans I'axe d'une
bande longitudinale de 2,5 métre de largeur. Les diverses bandes peut étre contiglies ou
séparées.

- Disposition dans le sens longitudinal : nombre de camions est limité a deux (RCPR).

60KN 120KN 120KN | 60KN 120KN  120KN

10,50 10,50

> >

Longitudinalement

Transversalement

Figure 2.4 : Systeme B¢

Bc=1800xb; =1800 x0,95 = 1710 KN ;(bc : coefficient de majoration cas de 3 travées)
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» Systeme de charge Bt

Longitudinalement En plan
Pour un seul tandem

bt

e

=) h.

160 KN 160 KN k
= _‘L

Transversalement M % 4

3,00 3,00 =
(o
LT_T1]1 [ - i@_@_ 3
0,50/ |, 2,00 | 1,00 | 200 R ‘ 1,35
i Ll L > e

Figure 2.5 : Systéeme B
Bt =640 x bt =640 x 1,2 =768 KN ; (bt : coefficient de majoration)

» Systeme de charge Br

Longitudinalement Transversalement En plan
0,30

—]
r Y /

(=]

=)

=17

100 KN 100 KN

Figure 2.6 : Systéeme B

» Charges militaires Mc 120

Longitudinalement

/ I—l \ En plan
N A —
o 077

2,30
430

Transversalement

1,00

6,10

le
.00 | 230 | [|1.00

Figure 2.7 : Convoi Mc 120

La charge du systéeme militaire Mc 120 est : Mc 120 = 1100 KN.
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» Convoi exceptionnel D240

—O-O-O-0lO-O-0-0lo-O0-0-0

Figure 2.8 : Convoi exceptionnel D240
La charge du convoi est : D240 = 2400 KN

2.2.3.4 Coefficient de majoration dynamique

Les charges du systeme B et Mc120 sont multipliées par un coefficient de majoration
dynamique. Le coefficient relatif a un tel élément est déterminé par la formule (RCPR) :
0,6 0,4

§=1+ -
1+4 XE 1+ 0,2 XL

Dans laquelle :

L : représente la longueur de 1’élément exprimée en metres ;
G : sa charge permanente ;

S : la surcharge maximale correspondante ;

Tableau 2.3 : Valeurs de coefficient de majoration dynamique

Systeme de charge S (KN) G (KN) dBc
Systeme de charge Bc 1710 1,083
Systeme de charge Bt 768 2800.8 1,066
Systéme de charge B, 100 ’ 1,054

Charges militaires Mc 120 1100 1,073

2.2.3.5 Efforts de freinage

» Systéme de charge Bc

Chaque essieu d'un camion du systeme B¢ peut développer un effort de freinage égal & son
poids. Parmi les camions B¢ que I'on peut placer sur le pont, un seul est supposé freiner (RCPR).

Fgc= 300 KN.
» Systeme de charge A

L’effort de freinage qui correspond au systeme de charge A est donné par :

_ A XS
"~ 2040,0035 XS

(KN)
Dans laquelle :
S : surface chargée en (m?).

Pour 3 voies chargees : Fa = 152,936 KN.
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2.2.4 Surcharges des trottoirs

Nous appliquons sur les trottoirs une charge uniforme de 1,5 KN/m? réservée exclusivement a

la circulation des piétons et des cycles de fagon a produire 1’effet maximal envisagé.
Donc : Pst = Pst1 + Psi2 = 1,5 (1,2 + 0,8) = 3 KN/ml.

2.2.5 Calcul des éléments de réduction

Aprés I’évaluation des charges et surcharges, on va étudier les efforts longitudinaux dus a ces
charges et surcharges.

2.2.5.1 Calcul des éléments de reduction dus au poids propre

233 83K N/ml

LI LTI T T I T T T T T T T TT T T T TIT T T TTTT I T TTTT] I I I A B | IJB
M(0.5L
05L "
Ra L. =33.4m B
Figure 2.9 : Coupe longitudinale de la poutre
En utilisant la méthode de la RDM :
RA=Rg=G X 2: 233,83x 16,7 =3904,96 KN
Mmax = GX £ = 32606 4 KN.m
Trax= GX = = 3904,96KN
2.2.5.2 Calcul des éléments de réduction dus aux surcharges
» Surcharge A(L)
A(L)1voie = 35.8 KN/ml
A []]I[\]IIT]II[]II[III[I]I[]]I[]lIH]III]II[lII[TII[[Q‘ll[[lI[l]III]II[]II[TII\B
*\ M(0.5L)
05L H
=X L-334m 'Re

Figure 2.10 : Poutre sous chargement A(L)
Ra=Rs=A(L) 1o X = = 35,8 X 16,7 = 597,86 KN
2
Mmax = A(L)X %

Tmax: A(L)X %
T... = 1614,389 KN

Pour 3 voies chargées : {Mmax — 13480.15 KN. m

» Surcharge Bc

1- Calcul de moment fléchissant max

Appliguons le théoreme de BARRE afin de déterminer la section dangereuse, c'est-a-dire le
moment fléchissant maximum. Ce théoréme stipule que le moment fléchissant est maximum au
droit de I’essieu de fagon que cet essieu et la résultante du convoi se trouvant symétriquement

par rapport a 1’axe de la poutre.
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Pour notre cas la résultante est positionnée au droit de 1’essieu de 12t (point ¢) et symétrique

par rapport a I’axe de la poutre.

.
12t 12t ‘ R 12t 12t
p [ el ]

8975 a5m 1.6m Bm a.5m T5m 7025 m 4
m e e Jﬂ * j- e Mple
. s
\

Re

Figure 2.11 : Position de la section dangereuse -systéme Bc

2P Xj

Ona: Xg= P

(12 x4,5)+(12 x6)+(6 X10,5)+(12 x15)+(12 X16,5) _ 567
6+12+12+6+12+12 60

XG= =9,45m

Cequidonne:a=X-6=3,45m

- Calcul des réactions Ra et Rg:
XM /p=0 = L(Ra) = 6(24,425) + 12(19,925) + 12(18,425) + 6(13,925) + 12(9,425) +12(7,925)
Ra= 225 = 26,90t = 269 KN

33,4

Res=60—26,90 = 33,1t = 331 KN
- Calcul de moment M :
M/c = Ra (14,975) — 6(6) — 12(1,5) = 348,83t.m = 3488,3 KN.m
Le moment fléchissant max est évalué a partir de 1’équation suivante :

Mmax =N X M ¢ X 8gcxbe = 10776,75 KN.m  ;avec n = 3 ; (nombre de voies).

2- Calcul de Peffort tranchant max

t 12t 12 t 12t
T T
1.5m, . 4.5m We1.5m | 4.5m |
pt b Pt 16.9m
|" 33.4m

Ra Re

Figure 2.12 : Poutre sous le chargement B

- Calcul des réactions Ra et Rg :
M5 =0 = L(Ra) = 12(33,4) + 12(31,9) + 6(27,4) + 12(22,9) + 12(21,4) + 6(16,9)
Ra= RmaX!::: = 47,34t = 473,4 KN

Re=60—-47,34 = 12,66t = 126,6 KN

- L’effort tranchant max est évalué a partir de I’équation suivante :

Tmax =N X RmaxX dscXbe = 1462,52 KN ; n = 3 (nombre de voies).

ENP 2019 45



. Chapitre 2 : Evaluation des charges et modélisation

» Surcharge Bt

1- Calcul de moment fléchissant max
Appliquant la méme méthode précédente : théoreme de BARRE.

16t | F 16 t

0675 m | 0675 m
e A

¥
16.7m

ple
i :I
33.4m "'?3

16.7m

»
5598
0
N

Figure 2.13 : Section dangereuse sous le systeme de charge Bt
- Calcul des réactions Ra et Rg:
Ra =Rg =16t = 160 KN
- Calcul de moment M :

0,675
2

M ¢ = Ra (16,7 2% ) = 261,8t.m = 2618 KN.m

- Le moment fléchissant max est évalué a partir de 1’équation suivante :

Mmax =N X M ¢ X dgexbt = 6704,2 KN.m ; n = 3 (nombre de voies).

2- Calcul de Peffort tranchant max

A B
136m * f
33 4am

Figure 2.14 : Poutre sous le chargement B
- Calcul des réactions Ra et Rg:

M5 =0 = L(Ra) = 16(33,4) + 16(33,4 — 1,35)

1047,2
33,4

RA= Rmax = = 31,35t =313,5 KN
Re=32-Ra=0,65t=6,5 KN
- L’effort tranchant max est évalué a partir de I’équation suivante :

Tmax =NnX RmaxXSBtth = 802,8 KN
» Surcharge Br

1- Calcul de moment fléchissant max

1LO t

A |1 B
f 6. 7m e 16.7m g
R 33 d4m

Rs

Figure 2.15 : Poutre sous le chargement B, pour le calcul de moment fléchissant max
- Calcul des réactions Ra et Rg:
Ra =Rg=5t=50 KN
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- Le moment fléchissant max est évalué a partir de 1’équation suivante :

Mmax =RaX % Xdpr=50 X 16,7 x1,054 = 880,09 KN.m

2- Calcul de Peffort tranchant max

10t

A+ TE‘
R 33.4m

, R

Figure 2.16 : Poutre sous le chargement By pour le calcul de I’effort tranchant max

- Calcul des réactions Raet Rg:
M;p =0 = Ra=10t =100 KN
Ra=Rg =100 KN
- L’effort tranchant max est évalué a partir de I’équation suivante :
Tmax = Raxdgr= 100 x1,054 = 105,4 KN
» Surcharge Mc 120

1- Calcul de moment fléchissant max

(!M--mn =18.03 t/ml

A B
16.7 m bi¢ 16.4 m
L=334m

Ra Re

Figure 2.17 : Poutre sous le chargement Mc 120pour le calcul de moment fléchissant max
- Calcul des réactions Ra et Rg:
Mg =0 = L(Ra) = 18,03x 6,10 16,7

1836,7
RA= Rmax = L =
ax 33,4

55t = 550 KN

- Calcul de moment M ¢ :

Myc = Rax16,7 - 18,03x 2> = 834,6t.m = 8346 KN.m

Le moment fléchissant max est évalué a partir de 1’équation suivante :

Mmax =M ¢ X0mc120 = 8346 x1,073 = 8955,7 KN.m

2- Calcul de Peffort tranchant max

e =18.03 t/ml

¥
)
Rs

Figure 2.18 : Poutre sous le chargement Mc 120 pour le calcul de I’effort tranchant max

[ L=334m
R
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- Calcul des réactions Ra et Rg:

Mg =0 = 33,4 XRa=18,03% 6,10 x 30,35
RA= Rmax =2 = 99,941 = 999,4 KN
Re= 18,03 x 6,10 — 99,94 = 10,04t = 100,4 KN
- L’effort tranchant max est évalué a partir de I’équation suivante :
Tmax = RmaxX dmc120 = 999,4 x1,073 = 1072,4 KN
» Convoi exceptionnel D240
1- Calcul de moment fléchissant max

0 =12.903 t/m]

T I S T I eI
A B
" 9.3m ™ 9.3m 4
16.7m M 16.7m
33.4m
R- Rs

Figure 2.19 : Poutre sous le chargement D240 pour le calcul de moment fléchissant max
- Calcul des réactions Ra et Rg:
Mg =0 = 33,4x Ra=12,903% 18,6 x 16,7

4007,9
33,4

- Calcul de moment Mmax :

Mmax= Rax16,7 — 12,903 9'2—32 = 1444,3t.m = 14443 KN.m

RA= Rmax =

=119,9t = 1199 KN

2- Calcul de Peffort tranchant max

n:+::12.903t/m1
A H\I\IIHII\IIIHI\I‘HIHII\I\HI\IIIIJ B
18.6 m " ?
\ L=33.4m l
Rx Rs

Figure 2.20 : Poutre sous le chargement D240 pour le calcul de I’effort tranchant max

- Calcul des réactions Ra et Rg:

Mg =0 = 33,4 XRa=12,903% 18,6 x 24,1

Ra= Rmax—222 = 173 2t = 1732 KN

33,4
Rs=12,903x 18,6 — 173,2 = 66,8t = 668 KN

- L’effort tranchant max est :

Tmax = Tp2ao = Ra= 1732 KN
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Récapitulation des résultats :

Tableau 2.4 : Récapitulation des efforts calculés de différentes charges et surcharges

Les charges Effort tranchant max Moment fléchissant

(KN) max (KN.m)

Charge permanente 3904,96 32606,4

Surcharge A 1614,389 13480,15

Bc 1462,52 10776,75
Surcharge B Bt 802,8 6704,2
Br 105,4 880,09
Charge militaireMc120 1072,4 8955,7
Convois exceptionnelD240 1732 14443

2.3 Modélisation de I’ouvrage

2.3.1 Etapes de modélisation
La modélisation en 3D de notre ouvrage passe par les étapes suivantes :
1- Ladéclaration des lignes de constructions.
2- La déclaration des nceuds.
3- Relier les nceuds soit par des éléments rectilignes (barre), soit par des éléments plaques.
4- Définition de différentes caractéristiques des matériaux (Acier, Béton).
5- Définition et affectation des différentes sections.
6- Définition et affectation des différentes charges et surcharges.
7- Définition des différentes combinaisons de charges.
8- Définir I’appui correspondant au fonctionnement de la structure.
9- Analyse sous les différentes combinaisons de charges.

10- L’exploitation des résultats obtenus.
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2.3.2 Modélisation des éléments de la structure

2.3.2.1 Poutres

Pour la modélisation de la poutre on utilise 1’élément « barre ».

220,500 000 500 2

GA

Figure 2.21 : Modélisation des poutres

2.3.2.2 L’hourdis
La dalle a été modélisée en utilisant 1’élément « panneau » avec un maillage carré de 5 m
transversalement et de 5 m longitudinalement.

Figure 2.22 : Modélisation de 1I’hourdis
2.3.2.3 Appuis

Le systéme des supports du modéle est modélisé selon la disposition suivante :

Figure 2.23 : Modélisation des appuis

ENP 2019 50



. Chapitre 2 : Evaluation des charges et modélisation

2.3.3 Modélisation des charges et surcharges
2.3.3.1 Formes générales des combinaisons d’actions

Le tableau suivant récapitule les différentes combinaisons de charges susceptibles de solliciter
le pont en objet :
Tableau 2.5 : Combinaison d’action
Etats de combinaison Les formules

1,35G+1,6(A+Sy)
1,35G+1,6(Bc+S))
1,35G+1,35D240
1,35G+1,35Mc120
G+1,2(A+Sy)
G+1,2(Bc+Sy)
G+D240
G+Mc120

ELU

ELS

2.3.3.2 Affectation des charges

La charge constituée par le poids propre des éléments en béton armeé (poutres, hourdis) sont
calculées automatiquement par le logiciel.

Figure 2.24 : Les charges permanentes appliquées sur le modéle globale

Les autres charges permanentes sont appliquées comme suit :
» Surcharges A(l) :

Les surcharges A(l) sont modélisées comme des charges réparties sur une partie ou la totalité
de la dalle.
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Figure 2.25 : Affectation des charges type A

» Les charges mobiles :

Les charges (Bc, Bt, Mc120, D240) sont appliquées suivant des lignes de circulation qui ont été
définies en relation avec I'axe de la voie, les charges mobiles ont été appliquées pour chaque
ligne avec I'excentricité nécessaire a positionner le véhicule dans la position désirée.

Les différentes positions possibles des charges mobiles sont représentées dans les figures ci-

dessous :

Figure 2.26 : Affectation des charges type Bc
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Figure 2.27 : Affectation des charges type Bt
2.3.3.3 Résultats

Les résultats nécessaires pour la suite de calcul sont présentés dans les figures suivantes, les
autres sont mentionnés en Annexe B.

» Moment dd au poids propre de la poutre :

Figure 2.28 : Diagrammes des moments fléchissant dus au poids d’une poutre
Mwmax=1721,11 KN.m

» Moment dd au poids poutre + dalle :

Figure 2.29 : Diagrammes des moments fléchissant dus aux charges permanentes

Mwmax=2919,97 KN.m
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> Moment a PELS max :

Figure 2.30 : Diagrammes des moments fléchissant sous combinaison la plus défavorable a
ELS

Mmax= 5761,28 KN.m

> Effort tranchant ELS max :

Figure 2.31 : Diagrammes des efforts tranchant sous combinaison la plus défavorable a ELS

Tmax = 733,18 KN

> Moment ELS min :

Figure 2.32 : Diagrammes des moments fléchissant dus au poids du G
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Mmwmin= 3770,25 KN.m

> Effort tranchant ELS min :

Figure 2.33 : Diagrammes des efforts tranchant dus au poids du G

Twmin = 489,56 KN

> Moment ELU max :

Figure 2.34 : Diagrammes des moments fléchissant sous combinaison la plus défavorable a
ELU

Mwmax= 7740,18 KN.m
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> Effort tranchant ELU max :

EFz 200kN

Max=985,15
i Min=.980,28
Cas! 44A60 62A107

3D Z=0,00 m-Base ‘.‘v

Figure 2.35 : Diagrammes des efforts tranchant sous combinaison la plus défavorable a ELU

Tmax = 985,15 KN

2.4 Conclusion

Pour effectuer la modélisation du tablier on a estimé d’abord, les charges et les surcharges
analytiquement. Ensuite, pour commencer 1’étude des forces de précontrainte, on a effectué un
calcul automatique afin de déterminer le moment le plus défavorable a ELS et le moment du au
poids propre.
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. Chapitre 3 : Etude de la superstructure

3.1 Introduction

La superstructure est la partie aérienne d’une construction (Roy et al., 1998). Elle est constituée
du tablier et des poutres.

Dans ce chapitre on va modéliser et étudier notre tablier et vérifier les déplacements et les
efforts qu’elle subit.

3.2 Etude de la précontrainte

Le béton est un matériau qui résiste bien a la compression, mais par contre, il a une trés
mauvaise résistance a la traction.

Il est donc intéressant de construire en béton, mais en évitant que ce matériau ne soit trop tendu,
et qu’il risque de se fissurer. Et pour cela, il faut le comprimer de facon artificielle et en
permanence, dans les zones ou les charges extérieures développent des tractions, de fagon qu’au
total le béton reste comprimé (ou assez peu tendu pour ne pas risquer de se fissurer) et donc
résistant, en tous cas de charge. L’effort de compression volontairement développé a cet effet

est appelé I’effort de précontrainte (CHAUSSIN, 1990).

Deux modes sont possibles pour la mise en ceuvre de la précontrainte :
- La précontrainte par pré-tension.
- La précontrainte par post-tension de I’acier.

Dans ces termes, les préfixes « post » et « pré » décrivent le moment d’application de la force

dans I’acier par rapport a la mise en place du béton.
3.2.1 Dimensionnement de la précontrainte (BPEL 99, 1999)
3.2.1.1 Calcul du nombre de cables & mi- travée

La valeur minimale de la section de précontrainte sera calculée au milieu de la poutre a L/2.
Donc les caractéristiques pris en compte dans le calcul sont celles de la section médiane avec
hourdis.

A . . . Pmi
Le nombre de céble est donné par la relation suivante :n > %
0

Tel que : Pwmin c’est la valeur minimale de la précontrainte en service qui est donnée par :
Pwmin = sup (Pi, Pu)

I Ig—
AM+ -5 0pe1+ <,/ Obt2 . ..
Pi= ———————, section sous-critique.
Avec : f
Mpm + V_qabtz . ..
Pn= ———————, section sur critique.
p X V+Vi—dr

Et : Po c’est I’effort de précontrainte limite qu’un céble de 1T15 peut créer, Po est estimé a
25 % de pertes.
Po=min {(0,8 x fprg X Ap) ; (0,9 X fpeg X Ap)}
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Donnees :

forg = 1800 MPa
fpeg = 1500 MPa
A, = 1800 mm?

> Evaluation de Pmin

Tableau 3.1 : Caractéristiques de la section médiane avec hourdis
A’ (m?) V’ (m) V (m) I (m*) p (%) H (m)
0,842 1,173 0,577 0,273 47,9 1,75
Ope1 = -1,5 fos =-4,05 MPa ; 0y, = -fris=-2,7 MPa; d’=0,1x H=0,175m
Nous avons :
Mm =5,761 MN.m, et Mm = 3,770 MN.m.—» AM = My — Mnm = 1,991 MN

Application numérique :

0,273 0,273

p, = 1,991— 1'173(4,05)— o577 @7 = 027 MN
0,479 x1,75 !
0,273
5,761 — =227
Py = 1173 = 4,03 MN

0,479 x0,577+1,173-0,175

Pu> Pi: Alors notre section est sur critique, le fuseau de passage du céble a une de ses frontiéres
coupe la zone d’enrobage.
La précontrainte doit reprendre 100 % du poids propre donc : Pmin= sup (P, Pu) = 4,03 MN.

> Evaluation de Po:

Po = min {(0,8 x 1800 x 1800) ; (0,9 x 1500 x 1800)}

Po=2,44 MN

Nous estimons des pertes de précontrainte a 25% de Po :
. ) . 4,03 _

Onaura:Pmin<0,75nPo=> n> 75x2dd 2,20

Alors le nombre de cables a mi- travée est : 3 cables de 12T15.
» Vérification de la borne supérieure de la précontrainte :

On estime les pertes a 25% de Po, donc :
Pmin = Po— AP = 0,75 Po

obe =0,6 feos, €N construction.

AM
PminXn < opc x A’ - on

9,07 < 15,31 =>condition vérifiée.
3.2.1.2 Détermination du nombre de cables a ’about

Les caractéristiques géométriques a prendre en compte sont celles de la poutre seule a mi travée.
Ces cables sont tirés a 100% avant la mise en place de la dalle.

ENP 2019 59



. Chapitre 3 : Etude de la superstructure

Tableau 3.2 : Caractéristiques de la section mediane sans hourdis
A’ (m?) V’ (m) V (m) I (m*) p (%) H (m)
0,485 0,842 0,658 0,138 51,4 1,50
Pour déterminer le nombre de cables a I'about, on doit vérifier les contraintes sur les deux fibres
superieure et inférieure. Soit la vérification des deux inégalités :
- Fibre supérieure : o, >0y,
- Fibre inférieure : 6,y <oy,

MowreV /1 eV
Oy = L2 4 (E + I—)) > 6= -1,5f; (BPEL99)
G G
Moutre-V' 1 eV
Oinf= - %"‘P (XT> < opc=0,6f;

Mpoutre = 1,754 MN.m ; e0=-( V’=d’)=- 0,692 m

Osup= 8,363-1,237P>-4.05MPa .............. (1)
Oing=-10,702 + 6,284 P<21MPa. .................... (2)
Fibre supérieure => n < 5,48
Fibre inferieure=> n < 2,78

Donc on place 2 cables de 12T15 a I’about.
3.2.1.3 Vérification des contraintes

Pour faciliter les travaux de la mise en tension de la précontrainte, on préconise de placer deux
cables en intrados et un cable en extrados, puis Vérifie les contraintes si elles sont satisfaites.
La vérification a : x= L/2, se fait selon les 5 phases suivantes :

» Premiére phase : Aprés 7 jours

La premiére étape de vérification des contraintes est conditionnée par :

- Apres le septiéme jour, la mise en tension est a 50 %.
- Les pertes considérées sont de 10 %.

fer=23,18 MPa ; f = 1,99 MPa ; 5.7=13,91 MPa ;5,55 = -2,99 MPa ; 355 = -1,39 MPa

» Deuxiéme phase : Aprés 28 jours

La deuxiéme étape de vérification des contraintes est conditionnée par :

- Lamise en tension des cables qui sera & 100 % au 28°™ jours.
- Les pertes considérées sont de 20 %.

fe2s =35 MPa ; frs = 2,7 MPa ; 0,.= 21 MPa ; 03,1 = -4,05 MPa ; 73,1, = -1,89 MPa

» Troisieme phase :

On pose les poutres sur leurs appuis définitifs et on coule I’hourdis sur place. Les efforts
consideérés dans cette phase sont :

- Efforts dus a la deuxieme phase.
- Poids propre de I’hourdis coulé sur place.
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Vu que I’hourdis n’est pas assez résistant dans cette phase, la section résistante reste celle de la
poutre seule.

» Quatriéme phase : Tablier a vide (poutres + superstructures).

- Lamise en tension du 2™ famille du cable est faite a 100 %.
- Les pertes considérées sont de 25 %.

feos = 35 MPa ; 5,.= 0,5xfe2s = 17,5 MPa ; En exploitation la combinaison quasi permanente.

» Cinquiéme phase : En service
La derniére étape de vérification des contraintes est conditionnée par :

- Mise en tension qui est déja faite a 100 %.
- Les pertes considérées sont de 25 %.

fes =35 MPa ; frg = 2,7 MPa ; 03,.= 21 MPa ; 63,11 = -4,05 MPa ; 6;,:,= -1,89 MPa
Les efforts considérés dans cette phase sont :

- Efforts dus aux actions hors trafic.
- Efforts dus aux actions du trafic.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau 3.3 : Les contraintes normales

Y g - €o M Po P Ginf Osu
Phase de vérification M) (MN.m) (MN) (MN)  (MPa) (MPF;) Obs
Phase 1 0,692 1,754 2,44 2,20 3,12 564 CV
Phase 2 0,692 1,754 244 390 1383 353 CV
Phase 3 0,998 2,957 244 3,90 8,67 265 CV
Phase 4 0,998 3,770 244 549 138 291 CV
Phase 5 0,998 5,761 2,44 5,49 531 712 CV

Avec :
- Auniveau de fibre inférieure : 03, < 0y < Opc
- Auniveau de fibre supérieure : 0,4 < 05y < Opc
Nous remarquons bien que durant toutes les phases de réalisation de 1’ouvrage, les contraintes

sur les fibres supérieure et inférieure ne dépassent pas les contraintes admissibles.

3.2.1.4 Disposition constructive des cables
» Positionnement des cables

o A l’about

A T’about on prendra un espacement > 28 cm entre deux cables successifs, et on détermine d
de telle sorte que le point d’application de la résultante des forces de précontrainte sortant sur
la face d’about coincide avec le centre de gravité de la section pour obtenir un moment dad a la
précontrainte nul (ou faible), (SETRA, 1996). Pour notre cas on place deux cables en intrados
et un céble en extrados.
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Pour la disposition des cables a I'about on suit les conditions suivantes (SETRA, 1996) :

d >165cm
d = 16,5cm
a=28cm
On prend a = 45 cm

> M/Fibre inferieure = 0 - )

=> (P1+P2) V' =P1 (a + d) + P2 (d) N - o
Avec : P1=P2=Po, et V’ =0,842cm Y

2 X Po X 0,842 = Py x (0,45+ d) + Pox d " ol .
D’ou:d=0,617 m. .
a+d+d =1,50 m. | L
d’=0,433 m.

Figure 3.1 : Tracé des cables sortants de I’about.
Pour des raisons constructives on adoptera

dans notre cas pour la section d’about :

d=67,8cm
d =37 cm
a=45,2cm

o A mi- travée

La distance entre deux cables est fixée selon les recommandations du BPEL qui dans notre cas
est égale ou supérieure au diametre de la gaine, nous prenons 1’espacement égal a 22 cm.
dio=22cm; 2c+22=47cm =>c=125cm; ds =28cm

S —

=

L, =

= = e

i
o -
s
28
12
124 22 o5 o -
Disposition des cables & mi- travée Disposition des cébles a I'about

Figure 3.2 : Disposition des cables

> Détermination de I’angle de relevage
L’angle de relevage a est donné par la formule suivante :

. (VM—V . (Vqp+V
Arcsin %ﬁ a <Arcsin Ymt

Avec :

Vwm : effort tranchant maximum a I’appui sous la combinaison la plus défavorable a E.L.S) ;
Vm= 0,733 MN
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Vn : effort tranchant minimum a 1’appui sous le poids propre la poutre seule ; Vm = 0,489 MN

V: effort tranchant limite que peut supporter la section d’about ; V =1. b, .0,8h
- 1= contrainte tangentielle limite a ’E.L.S ; t=f/0,4ftj(ftj+cx)

- Oy : contrainte normale au niveau de la fibre neutre ; ox = P/Bn

nx3,14x0?

- Bn : surface nette de la section d’about + hourdis ; Bn = Bprute — "

- Dbn: largeur nette de la section d’about + hourdis ; bn =bo-n X @
- n:nombre de gaines par lit, onprendn=1;
- bo: largeur brute

Tableau 3.4 : Résultats de calcul

bh 10,39m
Bn 1,14 m?
P | 5,49 MPa
ox | 4,81MPa
T 2,85 MPa
V | 1,56 MPa
Ceci donne :
(0,733—1,56) (0,489+1,56)

Arcsin < o <Arcsin

5,49
-8,61° <a<21,87°

Avec : I’optimum théorique de 1’angle de relevage est donné par la formule suivante :

topi=Arsin LmVM) — g 390

a, = 8,497°

On adopte pour la premiere famille : {az = 13,715°

Pour la deuxieme famille de cable (en extrados) : a;= 25°

> Allure des cables

Pour optimiser au mieux 1’effet de la précontrainte tant sur le plan de la résistance en flexion

que sur celui de la résistance a 1’effort tranchant. Le tracé adopté est un tracé parabolique.
Chaque cable est divisé en deux parties, 1’une rectiligne 1’autre parabolique. Cette derniére est

régie par I'équation => Y= ax?+bx + c, (Le repére a pour origine le point d’ancrage).

Tableau 3.5 : Les équations des cables
Equation
Cable 1 Yi(x)=(2,1262.10°) x> - (0,0688) x + 0,678
Cable 2 Ya(x) = (3,8485.10%) x* — (0,1247) x + 1,13
Cable 3 Y3(x) = (4,4687.10°) x? — (0,1506) x + 1,50

N.B : Le tracé de cables se trouve dans I’annexe B.
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3.2.2 Calcul des pertes (CHAUSSIN, 1990)
3.2.2.1 Tension al'origine

Les efforts de précontrainte sont variables le long des armatures et dans le temps. Ils sont
évalués a partir de la valeur probable de la tension a 'origine, notée « Gpo ».

opo = min {(0,8 X fprg) ; (0,9 X fpeg)} = 1350 MPa
3.2.2.2 Pertes de tension instantanées
o Pertes par frottement :
Ce type de perte se produit par frottement des cables sur la gaine lors de la mise en tension.
Aoy = opy (1— e~ (fot 0x)

a : L’angle de relevage du cable en rad.

x : la longueur du cable calculée a I’aide du logiciel AutoCAD.

f : Coefficient de frottement du cable dans les courbes, tel que f = 0,18/rad. (BPEL99)
¢ : Perte relative de tension par métre, telle que o= 0,002/m. (BPEL 99).

opo : Contrainte de tension a I’encrage opo = 1350 Mpa.
Les résultats sont resumés dans le tableau 3.6 :

Tableau 3.6 : Valeurs des pertes dues aux frottements

Section cél\é)le X (m) a (rad) fotoex (I\ig;) A(i;r:;y
1 8,810 0,1483  0,0443 58,5179 60,062
0,25L 2 8,845 0,2394  0,0608 79,6053 ’
3 6,810 0,4363  0,0922 118,8548 118,8548
1 4,906 0,1483  0,0365 48,395 8 998
0,125L+0,5 2 4,923 0,2394  0,0529 69,600 8,
3 3,905 0,4363  0,0863 111,681 111,681
1 17,620 0,1483  0,0619 81,0745 91.478
0,5L 2 17,690 0,2394  0,0785 101,8810 ’
3 13,620 0,4363 0,1058 135,5093 135,5093

o Pertes dues au recul d*ancrage :

Cette perte de tension résulte du glissement de I'armature par rapport a son ancrage, du
tassement ou de la déformation de I'ancrage.

d= g Eq .
apo(f %'I'(P) ’

d : la longueur de glissement du bloc d’ancrage.

AvVec :

g : I'intensité du recul d’ancrage = 6 mm.
Ea: module d’¢élasticité de 1’acier = 190000 Mpa.
L : longueur de cable calculée avec AutoCAD.
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Les valeurs de « d » sont résumées dans le tableau 3.7 ci-apres :

Tableau 3.7 : Valeurs de la longueur sur laquelle s’effectue le recul d’ancrage

o A fo/L+ ¢ d
N° de cable L (m) a (rad) (rad) il
1 35,24 0,1483 0,00276 17,50
2 35,38 0,2394 0,00322 16,20
3 27,24 0,4363 0,00488 13,15

Calcul des pertes dues au recul d’ancrage :
o(d) = o0p,(1—fa —¢.(d))

Tableau 3.8 : Les pertes dues au recul d’ancrage

N° de céble a d Opo 1-fa—o (d) o(d) (MPa)
1 0,1483 17,50 1350 0,9383 1266,713
2 0,2394 16,20 1350 0,9245 1248,086
3 0,4363 13,15 1350 0,8952 1208,474

AGyecul = 20p, (f% + (p) .d

Pour le calcul des pertes aux différentes sections, on utilise le théoreme de THALES appliqué
aux diagrammes des tensions :

Xi
AOrecul = A0recu (1 — E)

Tableau 3.9 : Valeurs des pertes dues au recul d'ancrage aux différentes positions

N°de fa/L+ ¢ Ao recul a Ac recul a Ac recul a Ao \
A d (m) recul a
cable (rad) oL L/8+0,5 0,25L 0.5L
1 0,00276 17,50 130,407 93,846 64,755 0
2 0,00322 16,20 140,836 98,040 63,938 0
3 0,00488 13,15 - 121,818 83,542 0
Tableau 3.10 : Valeurs moyennes des pertes par cable
Désignation  Acrecul aOL Ao recul a L/8+0,5 Ao recul 4 0,25L Acore;cﬂ a
Cable a I'about 135,622 95,943 64,347 0
Cable a I'extrados - 121,818 83,542 0

o Pertes par déformation instantanée du béton :

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

E
AGracc = Z—;Gb]‘ (BPEL 91)

Ea : module d’¢lasticité de I’acier = 190000 Mpa.
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Ei: module de déformation longitudinale instantanée du béton.

Ei = 110003\/;

obj : contrainte du béton ;
PX

e? MpoutreX €

+

P
Obj= o +

n ITL

In

Avec : P = nx1800(0po- AGrecui-A0frort), €L E = - (V- Y).

a) Perte dues a la mise en tension de la premiére famille de céble :

La section a considérer dans ce cas est la section nette de la poutre seule.

Tableau 3.11 : Les pertes par raccourcissement instantané pour I’about

Section x (m) oL 0,125L+0,5

P (MN) 4,37 4,30

e (x) 0,009 -0,578
Mpoutre (MN.m) 0 0,820
Section (m?) 0,742 0,614
Inette (M*) 0,615 0,534
6b(X) 5,892 8,810
AGacey 17,848 26,685
AGracczs 15,557 23,261

b) Pertes dues a la mise en tension du 3¢ cable :

0,25L
4,38
-0,721
1,309
0,485
0,450
11,995
36,332
31,669

0,5L

4,53
-0,722
1,754
0,485
0,450
11,773
35,659
31,082

La section a considérer est la section de la poutre +hourdis .Le raccourcissement du béton
provoque simultanément des pertes dans les cables de la 19 et la 2°™ famille.

La contrainte obj st donnée par :

P1  Pilxe? M
+ i,

xXeq

Opj— —

Ap Iy Iy

P2
+ —=

P2xe’
+ 2

M¢Xe
4+ Ztx€2

A

It

P1=2X 1800(0,0- AGyecui-A0frott-A0yqcc) 5 pour la 1% famille.

P1=1X1800(0y0- AGrecui-A0froee) 5 pOUr la 2™ famille.

Tableau 3.12 : Les pertes par raccourcissement instantané pour 1’extrados

Sectionx (m)  0,125L+0,5

P1(MN) 4,19
P2(MN) 2,01

M, (MN.m) 0,820
Mt (MN.m) 1,353
o(X) 13,178
AG,ace 34,794

0,25L
4,22
2,07
1,309
2,182
14,823
39,136

It

0,5L

4,37

2,19
1,754
2,975
11,489
30,333
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Le tableau suivant récapitule I’ensemble des pertes instantanées :

Tableau 3.13 : Tableau récapitulatif des pertes instantanées

Désignation Section (I\ﬁg;) (MAPC;F)““‘ ﬁ\(/’lg‘gi
oL 0 135,622 15,557
Cables de I'about 0,5+0,125L 58,998 95,943 23,261
0,25L 69,062 64,347 31,669
0,5L 91,478 0 31,082
oL 0 0 0
Cable de l'extrados 0,5+0,125L 111,681 121,818 34,794
0,25L 118,8548 83,542 39,136
0,5L 135,5093 0 30,333

3.2.2.3 Pertes différées

o Pertes par retrait :
AGretrait = Ep.er. (1 - r(j))

e = 3x10™: retrait total du béton.

r (j) = —2=— : fonction du temps variant de 0 & 1, avec j : jour de mise en tension.

U+9rm)’
rm: aire de section nette/périmetre de cette section.

1 ére famille : j = 7 jours
Les caractéristiques a prendre en compte sont celles de la poutre.

Tableau 3.14 : Les pertes dues au retrait pour la 1°® famille & 7 jours

Section 0 0,125L+0,5 0,25L 0,5L
rm (cm) 14,945 12,096 9,384 9,384

r () 0,04947 0,06042 0,07654 0,07654
Aot (Mpa) 54,18 53,56 52,64 52,64

1 ¢ famille : j = 28 jours
Les caractéristiques a prendre en compte sont celles de la poutre.

Tableau 3.15 : Les pertes dues au retrait pour 1% famille a 28 jours

Section 0 0,125L+0,5 0,25L 0,5L
rm (cm) 14,945 12,096 9,384 9,384
r(j) 0,1723 0,2046 0,2490 0,2490
Aor (Mpa) 47,18 45,34 42,81 42,81

2 €me famille : j = 56 jours
Les caracteéristiques a prendre en compte sont celles de la poutre+dalle.
Tableau 3.16 : Les pertes dues au retrait pour 2™ famille & 56 jours

Section 0 0,125L+0,5 0,25L 0,5L
r'm (Cm) 0 16,13 13,77 16,13
r(j) 0 0,1617 0,1843 0,1617
Aot (Mpa) 0 47,78 46,50 47,78

Totale

151,18
178,20
165,08
122,56
0,00
268,29
241,53
165,84
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o Perte par fluage :

A 2 Ep
Ofluage = ¢ X Op X
Epij
P  Pxe? M X e
b= — + + poutre .
An In In

P =nx 1800(0p0' AO-recul'Ao-frott'Ao-racc)

- A I’about : nous avons une dissipation de 15 % due au fluage aprés 7 jours du béton

donc :
190000
A Ofuage = 2 X 7o a=0pj X (1 = 0,15)= 8,9770,,

- Al’extrados : on a une dissipation de 50% du fluage en service donc :

190000
A Ofuage = 2 X 7o a==0pj X (1 = 0,50)= 5,2800,

Les pertes dues au fluage sont données au tableau suivant :

Tableau 3.17 : Les pertes dues au fluage du béton

X (m) oL 0,125L+0,5 0,25L 0,5L
A 0pya4¢(MPa), a I’about 35,291 44,743 51,492 49,629
A 0f1a9¢(MPQ), 4 I’extrados - 63,714 63,569 45,133

o Perte par relaxation :

A orelax=0,06. p1ooo. (Glf)i 0 _ 1o). Spi (X)
prg

p1000= 2,5% ; (relaxation a 1000 heures).
o = 0,43 (coefficient pris pour I’armature TBR, (BPEL 91 révisé 99)).
opi = opo — (Acf(x) + AGrecul(X) + AGracc(X))

1 ¢ére famille

Tableau 3.18 : Les pertes dues a la relaxation des aciers pour les cables de 1’about

Section 0 0,125L+0,5  0,25L 0,5L
opi(x) 119883  1170,13 = 118297 = 122556
0 0,6660 0,6501 0,6572 0,6809

Aoreiax (X) 42,44 38,63 40,32 46,12

2¢me famille

Tableau 3.19 : Les pertes dues a la relaxation des aciers pour les cables de 1’extrados

Section 0 0,125L+0,5 0,25L 0,5L
opi (X) 0 1070,71 1100,91 1183,4
u 0 0,5948 0,6116 0,6574
Acrelax (X) 0 26,47 29,99 40,37
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Les pertes différées totales sont données par 1’expression suivante (BPEL) :
5
Aoy (x)= A0retrair + A Ofluage * gA Grelax

Tableau 3.20 : Les pertes différées totales

Section x(m) oL 0,125L+0,5  0,25L 0,5L
A rerrait 47,18 45,34 42,81 42,81
Cables A O uage 35,291 44,743 51,492 49,629
d'about SA Grelax 35,367 32,192 33,6 38,433
6
Acy 117,838 122,275 127,902 130,872
AG rerrait 0 47,78 46,50 47,78
Cable A O yage 0 63,714 63,569 45,133
d'extrados SA Grelax 0 22,058 24,992 33,642
6
Ao, 0 133,552 135,061 126,555

3.2.2.4 Calcul du pourcentage des pertes totales
La notion de contrainte effective se traduit par les relations suivantes :
Actotale= 2><(Ao-instan,about"'Ao-d,about ) +1X(A0instan,extrados +A0d,extrados )

A
Pertes(%) = —otale
3X0'p0

Tableau 3.21 : Pertes totales

X(m) oL 0,125L+0,5 0,25L 0,5L
AGtwe (MPa) 538,02 1017,1 974,02 803,78
Pertes(%) 13,28 24,76 23,77 19,73

On constate que le pourcentage des pertes a long terme ne dépasse pas celui des pertes estimées
a25%. D’ou le nombre de cable est de 3 (12T15).

3.2.3 Calcul justificatif des poutres

La vérification des contraintes revient a montrer qu’en tout point de la poutre les contraintes
totales ne dépassent pas les limites admissibles :

Oomin< & <Omax
3.2.3.1 Vérification a PELS

> Vérification des contraintes normales :

On considere la section médiane.
La contrainte normale s’exer¢ant dans la section d’ordonnée « y» :

P y
o(M=gHPetM)7

La vérification des contraintes normales se récapitule dans le tableau ci-dessous et le détail de
calcul se trouve dans I’annexe B.
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Tableau 3.22 : Vérification des contraintes normales a ’ELS

P1 P2 Ginf Osup

e M
Phase de vérification (MN.m) (MN) (MN) (MPa) (MPa) Obs
Phase 1 1,754 2,39 - 635 381 C.V
Phase 2 1,754 4,60 - 1527 496 C.V
Phase 3 2,957 4,60 - 1299 6,72 CV
Phase 4 2957 451 224 1133 639 CV
Phase 5 3,770 450 2,23 10,58 6,72 CV

A vide 3,770 423 263 1081 6,8 C.V

Phase 6 Encharge 5761 383 184 6,68 6,78 C.V

> Veérification des contraintes tangentielles :

La vérification des contraintes tangentielles s’effectue phase par phase (les phases sont les
mémes que celles considérées pour la vérification des contraintes normales).
On doit vérifier pour cela les inégalités suivantes :

([ <04t (ftj + gcx) -
{sz < 2%(0,6ftj — oy ) (fy + ;o'x) =12
Avec :
ox : contrainte normale longitudinale ; ox = =<4
VreaS®)

T: contrainte tangentielle de cisaillement ; T = -
n-“n

Vred : effort tranchant réduit ; Vies=Vser -Y P sinai
S : moment statique par rapport a ’axe horizontal passant par le centre de gravité de la section
situé au-dessus de I’axe neutre.

bn : largeur nette de I’ame de la poutre ; by = bo — mK®

m: nombre de gaines par lit;
K = 0,5; dans le cas des cables injectés au coulis de ciment;
@ = 80mm; diametre de la gaine;

| : moment d’inertie de la section considérée.

Approximativement : S(y) = O;—“xh
Vried

D’ou;t=
! 0,8xbyxh
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On considére la section d’about (1 famille).

Tableau 3.23 : Veérification des contraintes tangentielles

P P Ox V'ed T2 1'_2 1'_2
Phase de vérification (MN) (MPa) (MN)  (MPay (Mlga)z M I§a)2 Obs
Phase 1 2,37 6,26 -0,677 1,720 4,909 8,093 CV
Phase 2 452 11,95 -1505 8,506 11,523 14,891 C.V
Phase 3 451 1193 -1,359 6,936 11,508 14,905 C.V
Phase 4 4,44 792 -1,329 4877 8,621 16,105 C.V
Phase 5 4,41 787 -1,210 4,037 8,580 16,098 C.V

a vide 418 747 -1124 3,485 8294 16,032 CV

Phase®  oncharge 377 674 0720 1429 7770 15827 C.V

3.2.3.2 Vérification a PELU
» Sécurité a la rupture en flexion :
La combinaison a L’ELU doit vérifier les inégalités suivantes :
Mu= 1,35 Mg +1,5Mq < MRra
Mu=1,35 Mg +1,5Mq < MRrs

Mge : représente le moment résistant a la rupture du béton, et Mra celui des aciers actifs (la
précontrainte).

Mu= 1,35 (3,770) + 1,35(5,761) = 12,867 MN.m
o Calcul du moment résistant des aciers actifs Mra
Mga = (h-d”)xnXApxforg = 15,309 MN.m
o Calcul du moment du béton Mrs
Pour ’ame :
MRge ame = 0,8e X (h-d’) 2xfp,= 8,265 MN.m
Avec : fy, : résistance ultime a la compression, et e : épaisseur de I’ame.

Pour ’hourdis :

On ajoutera au moment de rupture de 1’ame, le moment de 1’hourdis de largeur totale b et
d’épaisseur ho (ho = 11 + 25 = 36 cm) qui constituent la table de compression. Le moment de
rupture de 1’hourdis sera évalue en adoptant la valeur minimale des deux résultats suivants :

h
0,8 (b — bo) (h — 2)hyfes

MRB hourdis = min{
0,35(b — bo)hzfczg
11,53 MN.m

MRB hourdis = mln{24,92 MN.m
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= MRB hourdis = 11,53 MN.m

Nous avons :

Mgrg = MRg ame + MR8 hourdis = 8,265 + 11,53 = 19,795 MN.m
La vérification vis-vis de la sécurité a la flexion est verifiée.

» Sécurité a la rupture par Ieffort tranchant

Vu=1,35Ve + 1,35 Vo - Vp = 1,35 (0,486) +1,35 (0,733) — 0,235 = 1,411 MN

D’ou:
Vy-S
Tu=7T7""
bpet—I
Nous vérifions que :
Tu< fe2s

Tu=2,576 MN <5,833 MN
La vérification vis-vis de I’effort tranchant est vérifiée.
> Vérification de ’inclinaison des bielles

L’angle de fissuration le plus probable avec la ligne moyenne de la poutre ne doit pas dépasser
30°, et est calculé suivant la formule :

g 28= 2 =1 498

Ox
B =28,14° < 30°
La condition est vérifiée.

3.2.3.3 Ferraillage de la poutre

» Armatures longitudinales de peau :
Leur but est de repartir les effets de retrait et les variations de température. Les armatures sont
disposées dans les zones périphériques de la piéce parallélement a la fibre moyenne.

3 cm?/m de longueur mesurée sur la section droite de I'ouvrage.
Amin = Max

0,1% de la section de la poutre.

3% (0,47 + 1,50) X 2 = 11,82cm?

A >M {
min =K1 106 x (4852,6) = 4,853 cm?

Donc : Apin = 11,82 cm?;
» Armatures longitudinales dans les zones tendues :

On adopte un ferraillage minimal car 1’aire du béton tendu est nulle et les armatures de peau
sont suffisantes pour la limitation des fissures du béton, la répartition des efforts de variation
de température, et la résistance dans le cas ou le béton présente des insuffisances.

As = 12 cm? : soit 6HAL16.
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» Armatures transversales de peau :
La section de ses armatures est fixée au moins a 2cm?(soit 2cadre HA12) par métre linéaire.
» Armatures passives transversales :

Le minimum d'armatures transversales placé dans I'ame de la poutre, de sorte a éviter les
ruptures, est donné par la condition suivante :

0,6XbuXVs

A Lo s oeMPa o ‘Sﬁz -
t e

bnxs; Vs
Avec :
A:: section minimale des armatures transversales.
bn : largeur réduite au sens du BPEL 91.
St : espacement des armatures.
St< min (0,8h, 0,3bame, 1m) = min (1,4 ; 6,3 ; 1) =1m
Nous avons :

A
S—f >5934x 10™*m=5,934x 10~2 cm
t

Nous optons pour des cadres 2HA12 ; soit A = 2,26 cm?.

Ce qui est donne :
A

Si< —————=238.cm < 100 cm.
5,934x10

= St= 15 cm pour la section d’about, et St = 35 cm pour la section médiane.

HA12 HAT2 HA12 HAZ  HAl2  HAR2 HAIZ WAl HAR
| N B! booh
HA2— IR HATZ R HAI2 7 13
e S g G A N g A
r o [ "] 12 \‘v.‘f 12
ar 210m HA12 | . | .\/‘ Ehen HA12
_ 1
HA Wi AN =ba w1
~ I 1 — |p 9
HA12 e — = 1 il | S HA12
HAT2 | —TTY /\
HA12 = h HA{? —m / HAT
||| I HAL
2XBHATS — HADD — EH’“S‘E g
[ ) — I
Mg —— i HATG HAT2

Figure 3.3 : Ferraillage passive de la poutre
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3.3 Etude du tablier

3.3.1 Calcul des déformations

Dés la fin de la mise en ceuvre, le béton est soumis a des déformations, méme en absence des
charges. Les différentes déformations que peut subir une construction en béton sont :

- Les fleches qui sont dues essentiellement aux charges permanentes et aux surcharges.
- Les déplacements horizontaux (fluage, retrait et température).

3.3.1.1 Calcul des fléches
» Fléche due au poids propre :

Les fleches sont comptées positivement vers le bas et négativement vers le haut (contre fleche).
La fleche est donnée par la formule suivante :

_5X Mg x L?
T 48 X Ey X |

fe =2,69cm

Avec : Mg = 3,770 MN.m ; (Moment dd au poids propre (poutre + hourdis)) ;

» Fléche due aux surcharges :

La fleche due aux surcharges est donnée par I’expression suivante :
5xMgxL2
fs= —————
48XEyXI
La fléche maximale a I’ELS est donnée par la combinaison de calcul : G +1,2 (Bcat+St)
M;s=5,761 MN.m

fs= 4,12 cm
» Fléche due a la précontrainte :
2 __
fp:mf MP(X)M dx

Avec :
M: Moment unitaire a mi- travée.
Mpx) : Moment di a la précontrainte, donné par 1’expression suivante :

Mp(x) = 2 Ni€pi

N; = Y P, cos(q;
! i cos(e) e : excentricité des cables.

AVeC : X
{Pi = (opo — Aor)A,

Ce qui nous donne :

Tableau 3.24 : Valeurs des moments Mp(x)

Section Cables d’about Cable d’extrados Mp=Nixer+N2xer
e (m) Ni (MN) e (m) Ni (MN) (MN.m)
oL -0,269 1,435 0 0 -0,386
0,5L -1,053 0,983 -0,893 0,983 -1,913
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[ Mp(x)M dx : représente I’air du diagramme des moments de précontrainte.
[ Mp(x)M dx = - % (8,35) (16,7) (-0,386 - 2x1,913) = 97,89 KN.m
f,=-1,204 cm
> Fleche de construction :

La fleche de construction est donnée par la formule suivante :
3 3
fo= Z(| fol- fe) = 7 (1,204 -2,69) =-1,115 cm

> Fleche totale :
La fleche totale maximale est donnée par les sommes des différentes fleches déja calculées :
o Enservice a vide :
fi=fc+ fp + fc= 2,69 -1,204 -1,115 = 0,371 cm
o Enservice en charge :
fi=fc + fp+ fc + f5=2,69-1,204 - 1,115 + 4,12 = 4,491 cm

Conclusion : La fleche admissible (L/700 = 4,8 cm) doit étre supérieure a la fleche calculée
4,8 cm > 4,491 cm = la condition est vérifiée.

3.3.1.2 Déplacements horizontaux

» Deéplacement dU a la température :

La température constitue une part importante du souffle. La variation de longueur d'une
structure librement dilatable, en fonction de la température est donnée par :

AT=§ X &t
& : coefficient de la température ; &= 0,0003.
AT=5,01x10°m
» Déplacement dd au retrait :

C’est le raccourcissement spontané du béton au cours de son durcissement en 1’absence de toute
contrainte. On pourra prendre en premiere approximation :
AL == X g
&r =0,0003.
AL=5,01x10°m
» Déplacement di au fluage :

Les raccourcissements dus au fluage sont en fonction des contraintes normales appliquées. On
prendra en premiére approximation :

ALfluage= “2:—’;:9 —4,165x102m
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3.3.1.3 Calcul des rotations

» Rotation sous le poids propre :

_ qxL3

T 24XE,XI
g = 803,771 KN ; (poids propre du tablier porté par une poutre).

©6=0,077rd

G

> Rotation d’appui sous la précontrainte :
_ 2
p_Ev leq
[ Mp(x)M dx : représente ’air du diagramme des moments de précontrainte.
[Mp(x)Mdx=A+B

A =¥ [1(2 x 0,386 + 1,913) + 0,5(0,386 + 2 x 1,913)] = 13,33

[ Mp(x)M dx

B= % X 0,5 X 16,7 X (0,386 + 2 X 1,913) = 5,862

0,=1,18x 1073 rd
> La rotation totale :

La rotation totale maximale est donnée par la somme des différentes rotations déja calculées :
Fleche a état (vide) :

6= O+ 6p=0,077+1,18x 10°3= 0,078 rd
3.3.2 Etude de I’hourdis

3.3.2.1 Modélisation et évaluation des efforts

On prendra une longueur de I’hourdis égale a 1 m, les autres dimensions (largeur, épaisseur)
sont prises égales aux dimensions reéels.

Les charges a appliquer sur la dalle sont les mémes actions définies au chapitre 2 (poids propre,
poids des équipements, A(l), Bc, Bt Mcl120, D240), ainsi que leurs combinaisons
correspondantes.

Les résultats obtenus sont donnés ci-dessous. Nous ne considérons que les efforts obtenus sous

les combinaisons les plus défavorables a 1’état limite de service (ELS) et a 1’état limite ultime
(ELU).

¢ MmaxELS:G+1,2(Bcs+St):

FER

Figure 3.4 : Moment max a I’ELS de la combinaison G + 1,2 (Bcz + St)
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o Tmax ELS: G+ 1,2 (Bcs +S71) :

Figure 3.5 : L’effort tranchant max a I’ELS de la combinaison G + 1,2 (Bcz + St)

e Mwmax ELU : 1,35G+ 1,6 (Bcs + S1) :

Figure 3.6 : Moment max a I’ELU de la combinaison 1,35G+ 1,6 (Bcs + St)

o Tmax ELU : 1,35G+ 1,6 (Bcs +S7) ;

Figure 3.7 : L’effort tranchant max a ’ELU de la combinaison 1,35G+ 1,6 (Bcz + St)

ELS

ELU

Tableau 3.25 : Tableau récapultatif des efforts

Moment max (KN.m)

Sur appui
G +1,2(Bcs+St) -19,43
G +1,2(ALstST) -4,07
G + D240 -10,21

1,35G + 1,6(Bcs+Sr) -25,93
1,35G + 1,6(ALs+ST) -5,46
1,35G + 1,35D240 -13,78

A mi- travée

26,85
2,19
5,18

35,82
2,94
6,99

Tmax
104,82
16,12
38,66
139,87
21,61
52,19

Effort tranchant (KN)

Tmin
-116,46
-15,72
-38,78
-155,39
-21,06
-52,35
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3.3.2.2 Ferraillages

Le ferraillage transversal de la dalle est calculé a I’aide du logiciel ROBOT expert 2010, les
résultats sont présentés ci-dessous :

» Ferraillage de la nappe supérieure (sur appui) :
o Armature transversale :
As = 4,2 cm?/ml ; On opte pour 5T12 (As = 5,65 cm?) ; avec un espacement de 20 cm.
o Armature longitudinale de construction (sens des poutres) :
Les armatures de construction sont égales a 1/4 de la section As. On opte pour 5T8 (As = 2,51
cm?) ; avec un espacement de 20 cm.
» Ferraillage de la nappe inférieure (mi- travée) :
o Armature transversale :

As = 5,9 cm?/ml ; On opte pour 5T14 (As = 7,70 cm?) ; avec un espacement de 20 cm. Un
enrobage minimal ¢ = 3cm.

o Armature longitudinale de construction (sens des poutres) :

Les armatures de construction sont égales a ¥ de la section As, on opte pour 5T8 (As = 2,51
cm?) ; avec un espacement de 20 cm.

HA 8 ,E=20 cm HA 12,E=20 cm

25 cm

HA 14 ,E=20 cm

Figure 3.8 : Ferraillage transversal
3.3.3 Etude de ’appareil d’appui

3.3.3.1 Choix du type d’appareil

Les appareils d'appui en élastomere fretté (AAEF) et les appareils d'appui a pot (AAP)
représentent plus de 90 % des appareils d'appui utilisés sur les ponts et les viaducs. Si, aux
extrémes du domaine d'emploi, les raisons conduisant au choix de I'un ou de l'autre type
d'appareils sont assez évidentes, la question est plus délicate a la frontiére (SETRA, 2007).
Pour notre cas on opte pour un appareil d’appuis AAEF type B (norme NF EN 1337-3).

3.3.3.2 Appareils d’appui en élastomére fretté

Un appareil dappui en élastomere fretté est un "bloc d'élastomere vulcanisé renforcé
intérieurement par une ou plusieurs frettes en acier, collées chimiquement (adhérisation)
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pendant la vulcanisation. L'élastomére est un matériau macromoléculaire qui reprend
approximativement sa forme et ses dimensions initiales apres avoir subi une importante
déformation sous I'effet d'une faible variation de contrainte (SETRA, 2007).

Frettes en acier

Figure 3.9 : Constitution type d'un appareil d'appui en élastomere fretté (SETRA, 2007)

IIs sont constitués de feuillets d’¢élastomére (en général de néopréne) empilés avec interposition
de toles d’acier jouant le réle de frettes.

Enrobage des chants :
24 mm* Ly
I I Enrobage exté&rieur **:
2.5 mm 0,+2

:} Epaisseur d'une frette : ts

Epaisseur d'un feuillet
en caoutchouc : ti

Epaisseur totale :Tb :I:

" Dimensions en plan '
des frettes : a’,b’ ou D’

Dimensions en plan de
l'appareil d'appuis :
ab ou D

Figure 3.10 : Constitution type d'un appareil d'appui de type B selon la norme NF EN 1337-3
(SETRA, 2007)

3.3.3.3 Prédimensionnement en plan de I’appareil (SETRA, 2007)

Le calcul des appareils d’appui a 1’état limite ultime se fait en respectant les prescriptions de la
norme NF EN 1337-3 et en effectuant les veérifications suivantes :

- Résistance au cisaillement.

- Stabilité a la rotation, au flambement et au glissement.

» Détermination de la section :

La contrainte de compression moyenne doit étre comprise entre 20 et 25 MPa sur la surface A’
suivant la dimension de I'appareil d'appui.

L’appareil d’appui doit vérifier I’inégalité suivante :

Rmax _
Zxb’ < Ogam = 20 MPa

omax . la contrainte moyenne de compression due a 1’effort Rmax @ ELU ;
Rmax : réaction d’appui a ELU.
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Application numérique :

Rmax=1,23 MN (voir annexe B).

a’x b’ = 615cm?

a’et b’ : caractéristiques géométriques des frettes (a>a’+ 4 mm et b >b’ + 4 mm).
On prend : a=a’= 35 cm ; b=Db’=25cm

La surface totale en plan de I’appareil d’appui est :
A=axb=35x25=875cm?

» Prédimensionnement d’épaisseur nominale totale d’élastomeére Te :

L’épaisseur nominale totale d’élastomére Te est fixée par la condition de non-flambement, avec
«a»est le plus grand coté :

On prend : Te =60 mm.
> Epaisseur des frettes :

Pour résister aux contraintes de traction induites sous charge, 1’épaisseur minimale des frettes

en acier d’un appareil d’appui fretté doit satisfaire I’expression suivante :
KpXFzX(T1+T3)XKyXYm

- FyxA

Ts

Ou:
Kp : coefficient de correction de contrainte = 1,3
Fz: effort vertical = 1,23 MN
Ty et To: épaisseurs normalisées de la frette : T1 = T2 = 1,2 mm (d’aprés la norme).
KH : coefficient pour les contraintes de traction induites dans la frette = 1
Ywm : coefficient partiel de sécurité dont la valeur recommandée = 1
A: surface totale en plan = 875 cm?
Fy : limite d’élasticité de I’acier (pour ce pont, on a un acier S235 dont la limite élastique vaut
235 MPa).
Te = 1,3 x 1,23 x (2,4) x 1 x 1.
0,0875 x 235

Ts =1,87 mm

Selon la norme NF EN 1337-3, les frettes retenues sont de 3 mm pour des appareils d’appuis
normalisés. On prend donc un appareil d’appui de : 350 x 250 ; 5 (12 + 3).

Cela veut dire :
- 4 feuillets d’¢lastoméres intermédiaires d’épaisseur ti= 12mm
. 5 s \ , . e ti
- 2 feuillets d’¢lastomeres extérieurs d epeusseur;l = 6 mm

- 5 frettes intermédiaires d’épaisseur ts= 3mm
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» Vérifications du dimensionnement :

Conformément a la NF EN 1337-3, quatre types de Vérification aux Etats Limites Ultimes
doivent étre faits pour les appareils d'appuis en élastomeére fretté :

- Ladistorsion totale maximale en tout point de I'appareil d'appui est limitee.

- L'épaisseur des frettes doit étre suffisante pour résister a la traction qu'elles subissent.

- La stabilité de I'appareil d'appui doit étre assurée a la rotation, au flambement et au
glissement.

- Les actions exercées par I'appareil d'appui sur le reste de la structure doivent étre
verifiées (effet direct de I'appareil d'appui sur la structure et effet indirect di aux
déformations de I'appui).

> Stabilité au flambement :

La stabilité au flambement doit étre vérifiée a I'ELU dans les conditions suivantes :
F, 2XGxa xS$§;

4, 3T,

F; : la réaction maximale de la combinaison fondamentale a ELU ;
G : module de de cisaillement de 1’appareil d’appui G = 0,9 MPa ;
A : la surface en plan effective ; Ar~ A’=A =a x b =875 cm?

a' : le plus grand cété ;

S1 : coefficient de forme du feuillet le plus épais :

A’ {te = t;; pour les feuillets des couches internes.

Ipxt, ' 2VEC b =2(2"+b) et to = 1,4t;; pour les feuillets des couches externes.

51:

Te : épaisseur nominale totale d'élastomére.

Application numérique :
875

Si= = 6,076
1,2X120
L33 _ 1406 < 2X%2X035%X0076 _ 51 97esCondition vérifiée
0,0875 3X%0,06

» Traction dans les frettes :

Les frettes doivent avoir au moins 2 mm d'épaisseur. La norme demande aussi de Vérifier
I'épaisseur minimale des frettes métalliques a I'Etat Limite Ultime. Les feuillets sont d'épaisseur
constante t;, I'épaisseur minimale ts des frettes est définie par :

2,6 X F; Xt

ts =
5= ¥Ym 3A; X fy,

Avec :
ti : épaisseur d’une feuillet d’élastomere ;
s coefficient partiel de sécurité dont la valeur est de 1 ;

fy: limite élastique de I'acier qui compose les frettes (Acier classe S235) ;
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Application numérique :

2,6X1,23X12

gz X232 0 699 mm
3X0,0875%235

ts = 3 mm > {T; calculée ; 2mm} = Condition vérifiée.
» Condition de non-glissement :

La verification du non-glissement est assuree si :

FLGnﬂn

nyfg HeF, et-—jg——— > 3 MPa

r
Fz,Gmin : réaction minimale a ’ELU sous charges permanentes ;

F,et Fxy : réaction verticale et effort horizontal concomitant les plus défavorables.

L coefficient de frottement entre I'appareil d'appui et la structure.
Application numérique :
Fzemin=0,61 MN (voir annexe B)

0,61
0,0875

= 6,97Mpa > 3 Mpa=Condition vérifiée

> Détermination des efforts horizontaux et leurs répartitions
o Action statique (Efforts dus aux déformations) :

Pour le calcul des efforts, on utilise 1’équation suivante :

S, :GxaxbeX
Te
Avec :
Sx : effort correspondent.
G:0,9 MPa
Te=0,06m
Ax: déplacement horizontal.
Sx=1,3125Ax

En remplacant les grandeurs par leurs valeurs numériques dans 1’équation, on obtient :

o Effort di au retrait dans I’appareil d’appui :
A= 5,01 x10-3m =5:= 6,575 KN
o Effortdi a la variation de la température :
ATemp = 5,01 x10-3m = Stemp = 6,575 KN
e Effort di au fluage :
Afl =4,165x10°m =Sn=5,466KN
o Action dynamique :

e [Effort de freinage :

Les efforts de freinage dus aux systémes de charges A(L) et Bc représente un chargement
horizontal.
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Charge A(L) :

S;=a
n
Avec :
Fa : force de freinage due a la charge A(L) = 152,936 KN (voir chapitre 2)

n : nombre d’appuis dans une travée = 8 x 2 = 16 appuis.

Sa:152,936 — 9,56 KN
16

Systéme de charge B :

On suppose qu’un seul camion va freiner parmi tous les camions, et sachant que chaque essieu
va développer un effort de freinage égal & son poids, cela veut dire Fnoc = 300 KN

Se= fbe — 3% _ 18 75 KN
n 16

» Ferraillage des dés d’appuis :

Le dé d’appui permet de diffuser les charges localisées provenant directement du tablier qui
peut provoquer des fissures, pour cela on disposera des armatures de chainage et d’éclatement.

Les dimensions donnée au dé d’appuis est : (& X b x h).

, . . 2xaxb
a=50cm; b=50cm ; h est donné par la relation suivante :h > Z(ac:—b) =25cm
=h =30cm

VUE PLAN
1 7.5 35.0 1 7.9
1 I | I I L VUE ELEVATION
= I 1 7.5 35.0 7.5
;‘E-i ! 35.0 1 I
o | 50.0 | B

Figure 3.11 : Appareils d’appui en élastomeére fretté

Selon le document SETRA, Les armatures doivent étre capables de reprendre 4% de R:
A=0,04""2

oS
AVEC : 05 = 2 % = 333,34 MPa

As=1,476 cm?, soit deux nappes de 2HAS8 dans les deux sens.
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2HAS8

AN

&

——

Figure 3.12 Ferraillage du des d'appui
3.4 Conclusion

Pour finaliser 1’étude de la superstructure on a calculé la précontrainte pour déterminer le
nombre de cables a placer ainsi que les pertes instantanées et différées. Le dimensionnement
nous a amené a un ferraillage des nappes pour d’hourdis et un calcul des déformations et
déplacement au niveau des appuis. Enfin on a terminé avec les éléments du tablier qui vont lui
assurer la stabilite.
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4.1 Introduction

L’infrastructure est la partie inférieure porteuse d’un ouvrage d'art. Son role est destiné a
transmettre au sol, les charges provenant de la superstructure par I’intermédiaire des appareils
d'appui (piles, culées) et les fondations.

4.2 Etude de la pile

Une pile est un appui intermédiaire qui a pour role de transmettre les efforts provenant des
charges et surcharges jusqu’au sol de fondation, elle intervient dans la résistance globale du
pont.

Pour notre cas on opte pour la solution des piles a colonnes et a chevétre pour deux réseaux
économique et esthétique.

4.2.1 Prédimensionnement des piles
Les piles sont constituées de plusieurs éléments :
» Chevétres :

C’est I’¢lément sur lequel repose les poutres et assure la transmission des charges aux fiits.
- Longueur:L=12m;
- Largeur :e=320m;
- Hauteur :H=2,00m.

» Fts - colonne a section circulaire :

Nous allons prendre trois colonnes de diamétre fixe de 2 m et un entraxe de 4,20 m.
» Semelles :

Son role est de transmettre les efforts au sol.

- Epaisseur : 2,20 m;

- Largeur:9,60 m;

- Longueur: 13,20 m;
Le systeme de fondation, choisi sur la base des actions (statiques et sismiques) et les données
géotechniques du terrain, est constitué de 12 pieux de diameétre : ® = 1,2 m.

4.2.2 Pile prise en considération dans le calcul

Le calcul se fait en considérant la pile de hauteur maximale notée P05. Ses dimensions sont
mentionnées dans la figure 4.1 ci-apres.
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Figure 4.1 : Dimensions de la pile P05

4.2.3 Reépartition des charges et des surcharges
4.2.3.1 Les charges verticales

» Les charges permanentes :
o Poids propre du tablier :
D’apres le chapitre 2 le poids propre de tablier Pt = 7809,8 KN.
o Poids propre du chevétre :
Peh = VehX ppeton = 12 X 3,20 X 2% 25= 1920 KN

o Poids propre des fits :

_ 3x2%xm

Ptat= Viat X Ppeton = — x17,5%25 = 4123,34 KN

o Poids propre de la semelle :

Psemetle= Vsemelle X Pbéton — 2,20)( 9,60)( 13,20)( 25= 6969,6 KN

> Les surcharges
Les réactions des surcharges sur pile sont résumées dans le tableau ci-dessous
Tableau 4.1 : Récapitulatif des réactions des surcharges sur pile

Une travée chargée  Deux travées chargées
Les surcharges

V (KN) V (KN)
A(L) 1614,39 2167,66
Bc 1450,27 1587,61
Mc120 1069,19 1135,67
D240 1711,11 2077,78
Surcharges des trottoirs 50,1 100,2
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4.2.3.2 Les charges horizontales

» Efforts de freinage due a A(L) :
Fa=152,936 KN (chapitre 2).

» Efforts de freinage due a B :
Fec = 300 KN (chapitre 2).
4.2.4 Etude et ferraillage de la pile
42.4.1 Le chevétre

L’étude du chevétre est faite en deux étapes, une a la flexion et ’autre a la torsion.

a- Etude et ferraillage du chevétre a la flexion
» Charges appliquées sur le chevétre

Le tableau 4.2 représente les charges appliquées sur le chevétre.

Tableau 4.2 : Les différentes charges appliquées sur le chevétre

Chares Efforts Efforts horizontales
g normales (KN) (KN)
Poids propre du tablier 7809,8 -
Poids propre du chevétre 1920 -
Systeme A(L) 2167,66 -
Systeme Bc 1587,61 -
Convoi Mc120 1135,67 -
Convoi D240 2077,78 -
Surcharges des trottoirs 100,2 -
Force de freinage due a A(L) - 152,936
Force de freinage due a B - 300
» Combinaison des charges
e APELU:
La combinaison de charge la plus défavorable est la suivante :
P1=[1,35P:+ 1,6 (A(L) + St)] /12 = 1182,96 KN/ml (tablier + surcharge)
P2 =[1,35Pcn] /12 = 216,36 KN/ml (chevétre)
PeLu = 1399,32 KN/ml (tablier + surcharge + chevétre)
e ADPELS:

La combinaison de charge la plus défavorable est la suivante :

P1=[Pt+1,2(A(L) + St)] /11,98 = 879,07 KN /ml (tablier + surcharge)
P2 =Pen /11,98 = 160,27 KN/ml (chevétre)
Pecs=1039,34 KN/ml (tablier + surcharge + chevétre)

ENP 2019 88



. Chapitre 4 : Etude de I’infrastructure

» Calcul des moments fléchissant et effort tranchant

La modélisation du chevétre est faite a I’aide du logiciel ROBOT. Le modele et les résultats de
calcul sont illustrés dans les figures suivantes :

e APELU

. | pz=139032 |, . . |pz=139932 |
i

.| pz=1309.32
i

.| pz=13g99.32.

Figure 4.3 : Diagramme de moment fléchissant a I’ELU

Le moment fléchissant ultime a prendre en compte dans les calculs sont :

Mu, sup = '2241,91 KN.m '\/IuY inf= 983,90 KN.m

Figure 4.4 : Diagramme de 1’effort tranchant a I’ELU

L’effort tranchant ultime & prendre en compte dans les calculs est : Ty = 3004,74 KN
e AVIPELS

| A S S T S S S S SR

i - | | -
.. |p2Z=103934 | . . |pZ=-103934 |. , . . . .|pZ=103934| . . .| pZ=1039.34

Figure 4.5 : Schéma statique du chevétre a I’ELS

Figure 4.6 : Diagramme de moment fléchissant a I’ELS
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Le moment fléchissant de service a prendre en compte dans les calculs est :

Ms, sup = '1665,07 KN.m Ms, inf — 730,75 KN.m

ﬁrﬁﬁﬁﬁﬁw

‘T ? 1 223163
Figure 4.7 : Diagramme de 1’effort tranchant a I’ELS

L’effort tranchant de service a prendre en compte dans les calculs est : Ts = 2231,63 KN

» Ferraillage

e Les données

feos = 25 MPa.

fe = 500 MPa.

Fissuration préjudiciable.

Le calcul se fait a I’aide du logiciel robot expert.

e Les résultats de calcul

1- Les armatures longitudinales :

Le ferraillage longitudinal est donné dans le tableau suivant :

Tableau 4.3 : Ferraillage longitudinale de chevétre

Moment a Moment a Section Choix
Sollicitation L’ELU I’ELS d’armature Jarmature
(KN.m) (KN.m) (cm?) U
sur appui -224191 -1665,07 62,4
a mi- travée 983,90 730,75 62,4 13 HA 25

N.B : Les détails de calcul sont donnés dans 1’annexe C.

2- Les armatures transversales :

= Vu . _
Tu =g Avec Vu = 3004,74 KN

7,,= 0,482 MPa
f

1c258 ; 4 MPa) = 2,5 MPa ; la contrainte limite.

T,= min (0,15 x
D’ou : 7,,= 0,482 MPa <7, = 2,5 MPa = la condition est Vérifier.

Calcul de la section d’armature minimale :

A
AexVe > max (2 0,4 MPa) = 0.4 MPa
bet 2

0,4 XbXS,
—— At12 —t

e
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St < min (0,9d; 40 cm) =40 cm = Sy =25 cm
Au> 6,4 cm? = Au=8cm?; 2 cadres de HA16.

b- Etude et ferraillage du chevétre a la torsion :

La torsion dans le chevétre est due généralement aux réactions d’appuis du tablier dans le cas
ou une seule travée est chargée. L’excentricité de ’application des charges par rapport au plan
de symétrie est : e = 0,6 m.

Pour déterminer le ferraillage nécessaire, on considere une section rectangulaire ayant la
hauteur du chevétre, et dont la largeur L¢est limité par :

Li = Lc Si Le<O+Hc
Lt = Lc + O Si Lc>9 + Hc
Pour notre cas Lt = Lc=3,20 m

2m

. 3,20m -

Figure 4.8 : Torsion de chevétre

» Le moment de torsion :
La torsion dans le chevétre et due a I’excentricité transversal dans le cas ou une seule travée est
chargée.

Mu=(1,35Rc+ 1,6 Ra))x e — (1,35 Rg X €)
My=1,6 Rap X e=1,6 x1614,39% 0,6 = 1549,81 KN.m

» La contrainte tangentielle :
Tt = O xb,
bn : I’épaisseur de la paroi de la section creuse équivalente, b, = Hc/6 (BAEL) ;
Q : I’aire du torsion, = (Hc — bn) X (Lt — bn)
Application numeérique :
bn=0,333m; Q=4,779 m?
Tpe = 0,487 MPa
» Armatures longitudinales :
pyz Mo XU
ZxQxf

U: le périmétre extérieur ; U = 10,4 m

— A > 50,59 cm? : soit 12HA 25
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» Armatures transversales :

MtuXSt .
AtZ 2 fe !
2XOX—

Ys

—) AIZZ 1,22 sz

Soit 2 cadres de HA16 pour Au = 8 cm?
> Vérification des contraintes :

Justification du béton
rﬁ + T‘Z, < leim

Vi
T, = —= 0,482 MPa
bxd

7, = 0,487 MPa
0,4822 + 0,487% = 0,469 MPa
7=min [0,1fcs ; 4 MPa] = 2,5 MPa

= 17 + 72 = 0,469 MPa < t7,,= 2,5 MPa = condition vérifier.

13HA2S5

Avec Si=25cm

HAIl6

® & & & & & & & &

Figure 4.9 : Schéma de ferraillage du chevétre

4242 Lefat

2X6HA2S

Les fats ont pour role de transmettre les efforts dus aux charges et surcharges aux fondations.

Ils sont encastrés de deux cotés (sur la semelle et le chevétre).

> Evaluation des charges

Tableau 4.4 : Efforts agissant sur le f(it

Efforts Efforts Bras de Moment a la
Charges normales horizontales levier base

(KN) (KN) (m) (KN.m)
Poids propre du tablier 2603,27 - - -
Poids propre du chevétre 640 - - -
Poids propre du ft 1374,45 - - -
Systeme A(L) 722,55 - - -
Systéme Bc 529,20 - - -
Convoi Mc120 378,56 - - -
Convoi D240 692,59 - - -
Surcharges des trottoirs 33,4 - - -
Force de freinage due a Bc - 100 21,6 2160
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» Combinaison des charges

La combinaison de charge la plus défavorable a I’ELU et a ’ELS est :

- ATIELU: 1,35G + 1,6 (A(L) + Sy).
- APELS:G+12(A(L)+S)

Les efforts par flt sont présentés dans le tableau suivant :

Tableau 4.5 : Valeur des efforts par f(t

Combinaison Ny (KN) M (KN.m)
A I’ELU 7443,44 3456
A L’ELS 5524,86 2592

> Vérification de flambement du f(t

Il faut vérifier que : A < A

Avec :

A : Elancement du fit ; A = %

X : Elancement admissible = 50.

L¢ : Longueur du flambement: Lc=0,5x L =0,5%x17,5=8,75m
I : rayon de giration ; i = % = % =05

= A= % =17,5 < A =50 = la condition est vérifier, le fit ne risque pas flamber.

> Ferraillage du fat

Le fOt est soumis a la fois a un moment fléchissant et a un effort normal, par conséquent, il sera
calculé a la flexion composée.

On prendra pour le ferraillage :

Nu= 7,443 MN

- EnELU:
Mu= 3,456 MN.m
N ser=5,525 MN

- EnELS:

M ser=2,592 MN.m
o Armature longitudinale :
Selon I’abaque de WALTHER (voir I’annexe C) on a :

h _ 005 _ 0,03 : Avec :{h = 0,05 ml e\nrobageA
D 2 = 2 m diametre du fit

Paramétre a déterminer :

= 0,02
kanZxDwa

r = Ny: effort normal; et M, = My
B,= 25 MPa ;(Resistance de béton).
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D’apres I’abaque de WALTHER, on tire la valeur de o : degré mécanique des armatures.
= w=0,18
_ TXR?*XwX By

F, o

F, : Aire totale de I’armature passive.
D’ou: Fa=282,74 cm?; Soit 36HA32 avec espacement de 15 cm.

o Armatures transversales :

Ona: % = 10,67 mm =0, > 10,67 mm

= Onprend: @, =16 mm

Selon RPOA, I’espacement maximale = min [12 @, ; D ; 20 cm] =20 cm

Pour I’armature transversale, on prend des cercles de HA16espacés de 15 cm en zones courantes
et de 10 cm en zones de jonction.

o Condition de non fragilité :

As fiog
=>0,23 Xx—
mXxD2 ™ fe

As > 0,23 x f;ﬁ X 1T X D% =0,23% % X T X 2% = 121,39 cm?<282,74 cm?

e

= La condition est vérifiée.

36 HA32 ;e=15cm

Cercles HA16

Figure 4.10 : Schéma de ferraillage du ft
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4.2.4.3 Lasemelle
> Evaluation des charges

Tableau 4.6 : Efforts agissant sur la semelle

Effort Effort Bras de
Charges normal horizontal levier

(KN) (KN) (m)
Poids propre du tablier 7809,8 - -
Poids propre du chevétre 1920 - -
Poids propre du flt 4123,34 - -
Poids propre de la semelle 6969,6
Systeme A(L) 2167,66 - -
Systeme Bc 1587,61 - -
Convoi Mc120 1135,67 - -
Convoi D240 2077,78 - -
Surcharges des trottoirs 100,2 - -
Force de freinage due a B¢ - 300 23,8

» Combinaison des charges

La combinaison de charge la plus défavorable a ’ELU et a ’ELS est :
- ATELU:1,35G+1,6 (A(L) +Sy).
- ATELS:G+12(A(L) +SY)

Tableau 4.7 : Valeurs des efforts appliqués sur la semelle

Combinaison Nv (MN) M (MN.m)
ATELU 31,739 11,424
A L’ELS 23,544 8,568

> Effort revenant a chaque pieu

Moment a la
base
(KN.m)

Chaque fiit ramene un moment est un effort normal. L’effort normal qui revient a chaque pieu

est donné par la formule suivante :

Avec :
N : effort normal.

n : nombre de pieux, n = 12 pieux.
w: excentricité ; w = % =1,8m
Application numérique :

1- ATELU:

nax = 31,739 + 11,424%1,8 — 31174 MN

12 12x1,82

Nmin - 31,739 _ 11,424X1,8 — 2,116 MN

12 12x1,82
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2- ATELS:

max = ot 2208 = 2 359 MN
_ 23,544 _ 8,568x1,8

Niin = 22222 — 2599522 — 1,565 MN

Les réactions d’efforts sur la semelle sont récapitulées dans le tableau suivant :

Tableau 4.8 : Valeurs de Nmax €t Nmin

Nmax (MN) Nmin (MN)
ELU 3,174 2,116
ELS 2,359 1,565

> Ferraillage de la semelle
o Armatures transversales inférieures :

Pour déterminer ce ferraillage, on utilise la méthode des consoles. Le ferraillage se fait en
flexion simple pour une section (bo x h).

Telque:bo=h+0=220+1,80=3,4m
Le moment aura pour valeur :

M = Niax 5 = 2)= 3,1 Nmax, L=7,2m. b= 2 m (diametre du fa)

Tableau 4.9 : Le moment a ’ELU et a I’ELS

Nimax (MN) Mumax (MN.m)
ELU 3,174 9,839
ELS 2,359 7,313

e Lesdonnées:

feos = 25 MPa ; fe = 500 MPa ; Fissuration préjudiciable ; Le calcul se fait a I’aide de logiciel
robot expert.

e Résultats :

La section adoptée est As = 145,9 cm?; on prend 19HA32 (As = 152,81 cm?) avec St = 15 cm

N.B : Les détails de calcul sont donnés dans ’annexe C.

o Armatures longitudinales inférieures dans la semelle

Elles jouent un réle de répartition dans la transmission des efforts entre les fQts et les pieux de
fondation.

1

A; =7A =>x1459 = 48,63 cm?; Soit : 10 HA25 (Aji= 49,09 cm?), S; = 15 cm.

o Armatures de construction

1- Armatures transversales supérieures :

Ay =2 =252 = 14,59 cm? Soit : 14HAL2 (As = 15,83 cm?), St = 15 cm

10 10
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N

- Armatures longitudinales supérieures :

A; =A=1x145,9 = 48,63 cm?; Soit : 10 HA25 (A= 49,09 cm?), S;= 15 cm.

3- Armatures latérales :

A 1459
A, =42 =159
ts ™ 10 10

= 14,59 cm? Soit : 14 HA12 (A = 15,83 cm?), St = 15 cm
A la base des cadres verticaux, on placera des armatures transversales sous forme de chaise en
HA14 espacées de 1m.

HAZ25 HA12
Ny

® ® ® ® © 6 5 5 6 5 6 &

T
A2S5 ‘}\[Q_zz

Figure 4.11 : Ferraillage de la semelle

4.2.4.4 Les pieux
» Actions sur les pieux

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer mathématiquement comme
une équation différentielle :

d*y —
El = Tix + Cub y= 0
b : diamétre du pieu ;

Cu : module de réaction du sol ;
y : déplacement en téte du pieu ;

La solution de 1’équation précédente est de la forme :
B 4EI

*= Jt.b

o Calcul du Coefficient d’amortissement du module de WARNER A :

4 ’bCu
A= 4E]

a : longueur élastique du pieu ;

Avec :

E : module d’¢lasticité du béton ;
| : moment d’inertie du pieu ;

b : diamétre du pieu.
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Application numérique :

4| 1,20x30
A= =0,229
4X32164%0,101

D’ou: AL=5,04
D’ou, on tire les valeurs de (X5, Xg') pour & x L = 5,04 a partir du tableau WERNER.

WL = 5,04 | X0 = 1357
= =
P = 1,596

o Effort tranchant en téte du pieu :

Condition normale : Effort de freinage = 300 KN

Dou P = 22 — 25 KN

12
o Moment fléchissant :

Le moment en téte du pieu est donné par la relation suivante :

P
e o P
XM X

D’ou: M =-92,82 KN.m
> Ferraillage des pieux
o Lesarmatures longitudinales :

Le pieu est considéré comme une piéce soumise a la flexion composée, le ferraillage du pieu se
fera a I’aide des abaques de WALTHER :

» Données d’entrée de 1’abaque :

hl
— = 0,04
D
Mpax = 92,82 KN.m
N = 3174 KN

— = 0,122

TXRXB,

On trouve : M
——— = 0,027
TXR“XDXB

On tire w a partir de I’abaque Walter, w = 0,2.

F, : Aire totale de I’armature passive.

_ TXRZXwX Py

=

D’ou: Fa=113,09 cm?; Soit 25 HA25 avec un espacement de 15 cm.

Fa

o Lesarmatures transversales :

Ona: % = 8,33 mm=0,> 8,33 mm,; = @, = 14 mm
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On prendra des cercles de HA14 espaces de 15 cm dans les zones courantes et de 10 cm dans
les zones de jonction.

25HA25; e =15 cm

Cercles HA14

Figure 4.12 : Ferraillage des pieux

4.3 Etude de la culée

La culée est I’'un des ¢léments fondamentaux dans 1’ensemble de la structure du pont, elle sert
comme appui extréme du tablier du pont mais son role principal est d’assurer le raccordement
de I"ouvrage au terrain de fagon a avoir une continuité entre la chaussée de la route et celle
portée par le pont.

4.3.1 Prédimensionnement
4.3.1.1 Mur garde gréve

I est destine a isoler le tablier au contact du remblai d’accés.

H = hauteur des dés d’appui + hauteur d’appareils d’appui + hauteur de la poutre + hauteur de
la dalle.

H=03+0075+15+0,256=21=H=21m.

e > Max (0,3m ; H/8) = ¢ > Max (0,3m ; 0,26) = e = 0,3 m.

Longueur = la largeur du tablier — 2 (1’épaisseur du mur en retour) = L= 11 m.

4.3.1.2 Mur en retour

Le role de mur en retour est d’assurer le soutenement des remblais d’acces au pont. L’€épaisseur
du mur en retour est comprise entre 30 cm et 60 cm.
e=05m; L=910m;H=8,4m

4.3.1.3 Ladalle de transition

La dalle de transition présente la méme dimension transversale que le mur garde gréve.

L= Min [6m, max (4m, 0,6H)] = L=6 m.

Elle est coulée sur un béton de propreté avec une épaisseur constante de 30 cm. Elle est ancrée
dans le corbeau d’appui par I’intermédiaire des goujons.

=11 m.
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4.3.1.4 Le corbeau 0.30m
-
Hi=15m
e=0,3m
L=11m 10-30"‘

Figure 4.13 : Les dimensions du corbeau
4.3.1.5 Mur frontal

C’est un élément sur lequel repose 1’about du tablier, ses dimensions selon la largeur et la
longueur doivent étre suffisantes pour recevoir les appareils d’appuis et I’entretien a travers le
temps. L=11m,1=1,40 m.

H = hauteur de la culée — hauteur de mur garde greve = H =6,35 m

4.3.1.6 Lasemelle

B>L+2d=72+24=B=96m.

L : entraxe des pieux, couramment égal a 3 diametres des pieux. On a utilisé des pieux de
diamétre ®=1,2 m (Fondation profonde).

H>Q2L-b/4)+d=>H=15m

L=13,2m

100 L
202

2.83

6.05

462

1.50

—

e I T =

s e

g iyl iy vy

1.28 3.60 3.60 | 1.20
1

Figure 4.14 : Les dimensions de la culée C-01

4.3.2 Stabilité et évaluation des efforts
4.3.2.1 Calcul du coefficient de poussée

La poussée dynamique des terres est calculée par toute méthode scientifiquement validée. A
défaut, la méthode de Mononobé-Okabé décrite ci-dessous peut étre appliquée (RPOA, 2008).

On négligera en général la butée et le poids des terres se trouvant a I’avant du mur.

Les efforts d’inertie du mur ou les terres reposant sur la semelle sont calculées a partir des
coefficients sismiques Ky, Ky Tels que :

Kh=A; Kv=0,3 Kn
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Le coefficient d’accélération de zone A est défini en fonction de la zone sismique et de
I’importance du pont.

Kh : coefficient sismique horizontal ;

Ky : coefficient sismique vertical.

Alger est classée selon RPOA dans la classe de zone sismique 111, et le groupe de notre pont est
3, on tire le coefficient A = 0,25.

Kn=0,25.
Kv=0,075.

La poussée des terres agissant sur une hauteur h et une largeur L est donnée comme suit :
Fan=— ¥ (1 k) H? kag

Dans les conditions sismiques, Le coefficient de poussée sera déterminé par la formule de
Mononobé-Okabé (RPOA, 2008) :

cos?(p — 6)

2
cos20 [1 + ’sin(p sin((p—B—B)]
cosO cosf

Koq =

Avec :

H : est la hauteur du mur ;

y : est le poids des terres ;

¢ = 30° : angle de frottement interne du remblai ;
B =0 : angle de talus avec I’horizontale ;

Ky
1+K,

6 = arctg( )

On a fait les calculs sur quatre cas favorables de séismes correspondant a :

- 1%¢cas : cas normal sans séisme : kn = ky = 0.

- 2°Me cas : cas de séisme « horizontal + vertical vers le bas » : kn= 0,25 et ky = 0,075.
- 3™ cas : cas de séisme « horizontal » : kn= 0,25 et ky = 0.

- 4°™ cas : cas de séisme « horizontal +vertical vers le haut » : kn = 0,25 et ky = -0,075.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau :

Tableau 4.10 : Calcul du coefficient de poussée Kad

Action du séisme Notation K kv 0 (rad) Kad
Condition normale  Cas N°1 0 0,000 - 0,333
Vertical+ horizontal CasN°2 0,25 0,075 0,228 0,502
Horizontal CasN°3 0,25 0,000 0,245 0,518

Vertical + horizontal Cas N°4 0,25 -0,075 0,264 0,538
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4.3.2.2 Evaluations des efforts sollicitant la culée
o Poids propre du mur garde-greve :
Pmee=7ybX € X H X L =25 % 0,3 x 2,1 x 11 =173,25 KN=Pmcc=173,25 KN.
Avec : y poids volumique du béton (yp=25 KN/m?).
o Poids de mur frontal :
Pme=7oX H X | X L =25 x 6,35x1,4 x11=2444,75 KN=>Pyr=2444,75 KN.
o Poids propre du mur en retour :

PMrR=vbX € X S =25 X 0,5 X 48,8 =610 KN=>Pnr=610 KN.
Avec : S=48,8 m? (mesurer avec autocad).
Pour les deux murs : Pmr1-2=610 x 2=1220 KN.

o Poids de la dalle de transition :

Par =ypX € X | X L =25 X 0,3%11x6=495 KN = Pgtr =495 KN.

o Poids du corbeau :

Pcr=ybX L X S =25 x 11 x 0,495 =136,125 KN=Pcr=136,125 KN; Avec S=0,495 m?

o Poids de la semelle :
Psemetle = ypX € X I X L =25 % 1,5 X% 9,6 X 13,2 = 4752 KN = Pemee=4752 KN.
4.3.2.3 Poids des terres

o Sur la dalle de transition :

P=yxhxIxL=20x1x6x 11=1320 KN= P= 1320 KN.
v : Poids volumique de remblai (y =20 KN/m?3).

| = 6m (largeur de la dalle de transition).

L =11 m (longueur de la dalle de transition).

h =1 m (la hauteur du remblai sur la dalle de transition).

o Sur lasemelle :

P=yx hx|xL=20x 8,4 x5,07 x 13,20 = 11243,23 KN = P=11243,24 KN.
| = 5,07 m (largeur de la semelle a droite du mur frontal).

L = 13,2 m (longueur de la semelle au-dessous de remblai).

H =8,4 m (la hauteur du remblai sur la semelle).

4.3.2.4 Calcul de la poussée des terres

Le mur garde-gréve, le mur frontal et la semelle sont soumis aux poussées comme il est montré
sur le schéma suivant :
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Figure 4.15 : Poussée des terres sur (le mur frontal + mur garde gréve et la semelle).

La valeur des poussees des terres sur la culée est donnée par la formule suivante :
1
Fp :; Y H2 kad
Avec :
Kad : coefficient de poussée des terres.

y : poids volumique de remblai.

H : la hauteur totale du (mur garde-gréve et le mur frontal et la semelle).
Fp est appliquée a : g = 9795 =3,32m

= Fp = 329,68 KN et M, = 1094,53 KN.m

4.3.2.5 Calcul de la poussée des surcharges de remblai

La surcharge additive sur le remblai q =10 KN /m? est reprise par les éléments (mur garde

gréve ; mur frontal ; semelle).
q=10KN/m2

210

y=20KN/m3

m
0

9.95
6.35

423

pAAAA ALY
<

F'q

2 -
. i <

Figure 4.16 : Poussée des terres due aux surcharges de remblai

75|

|0

La valeur de la poussée des surcharges sera déterminée par la formule suivante :

P=Kaxqxh.
Faa=Kaaxqxh x L.
Kad : coefficient de poussé des terres.
h: hauteur de la culee.
Fq : est appliqué a (h/2 = 4,23m sur le mur frontal et & 0,75 m sur la semelle).
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= Fp-mee+mr = 309,52 KN, et My =1773,55 KN.m
Fp-semelle = 65,934 KN, et Mr = 49,5 KN.m

4.3.2.6 Evaluations des efforts dus a la culée

Le calcul des moments sur la culée se fait par rapport au point O.

PMGG
2.1000

‘ PMF

Fv

63500
Fh

PSS

9.9500

l 1.5000

© L V_J;f
Lia 1000 4-] 14000 | 51000 {

Figure 4.17 : Les différents efforts dus a la culée

Ms : désigne le moment stabilisant di aux charges verticales.
M;s = Efforts verticaux x bras de levier horizontal.
M; : désigne le moment renversant dii aux charges horizontales.

M, = efforts horizontaux x bras de levier vertical.

Tableau 4.11 : Valeur de la somme des sollicitations pour le cas normal

Efforts Efforts
horizontaux verticaux (KII\\I/Irm) (Kll\\?sm)
(KN) (KN) ' '
La somme des 6992 20330,25 2913 126522,3

sollicitations

Remarque : pour les résultats détaillés voir Annexe C.
4.3.2.7 Efforts dus au tablier

Tableau 4.12 : Evaluations des efforts dus au tablier
Bras de Bras de

Efforts . .
Sollicitations  verticaux Igwer Iev_|er Ay Ms
horizontal = vertical (KN.m) (KN.m)
(KN)
(m) (m)
Gmax Tablier = 3904,868 4,2 - - 16400,44
Surcharge
(Al) 1790,746 4,2 - - 7521,10
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4.3.2.8 Combinaison des efforts

Tableau 4.13 : Combinaison des efforts a ELS et ELU
Efforts Efforts

. : . M, Ms AM
Cas Comblnalsons horlzontaux verticaux

e KN KNm) (KN
ELS  G+12A() 0,85 26,38 4,74 15195 = 14721
ELU 1’355(;)“ 1,6 1,19 35,58 6,37 20498 198 61

Les sollicitations les plus défavorables :

Tableau 4.14 : Sollicitations les plus défavorables
Nmax (KN) Mmax (KN.m)
ELS 26384 147209
ELU 35582,612 198612,2

4.3.3 Etude des fondations
4.3.3.1 Etude des pieux
» Nombre des pieux :

Le nombre de pieux est en fonction de la capacité portante d’un pieu donné par le rapport
géotechnique et I'effort vertical d0 au tablier et a la culée

Nmax

Qp

N =

Nmax : I’effort normal maximal a I’ELS,

Qp = 8159,2 KN ; (capacité portante d’un pieu a I’ELS).
N=3,23

On prend 12 pieux de 13,4 m de profondeur

» Effort revenant a chaque pieu :

Nmax_I_Mxxy MyXX

N=mE e e

n : nombres des pieux.
N : effort normal.
My, My : moments dans les sens X,y. Avec X,y : la distance des pieux par rapport a ’axe de la
semelle.
N;=2308,4 KN < 8159 KN (condition vérifiée)
N>=2088,3 KN < 8159 KN (condition vérifiée)

» Comportement des groupes de pieux :

Un pieu dans un groupe de pieux est différent du pieu isolé car :

-La mise en place dans un groupe de pieux crée un remaniement du sol plus important.
-La charge appliquée sur un pieu a une influence sur le comportement des pieux voisins.
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» Calcul de I'efficacité du groupe de pieux :
Le coefficient d’efficacité est donné par la formule de Converse- Labarre :

B
2arctg (E) 11

2-——)

[ nm

Ce=1
Avec :
b : diamétre des pieux.
S : entraxe entre les pieux.
n : nombre de colonnes des pieux.
m : nombre de lignes des pieux.
Ce=0,71

» Vérification de ’efficacité du groupe du pieu :

ZQjSCe X N ><Qmax

Avec :
Qj= 26384 KN ; (La charge axiale sur le pieu).
Qmax = 8159,2 KN ; (Charge maximale en compression admise pour le pieu isolé).
N =12 ; (Le nombre des pieux de la culée).
= 26384 < 0,71x 12 x 8159,2 = 69516,4 KN. (Condition vérifiée)

> Ferraillage des pieux :

Le pieu est considéré comme une piece soumise a la flexion composée, D’apres le tableau 4.11
ona:
Mmax = 29747,6 KN.m.

_ 29747,6 _

Le moment repris par chaque pieu est : M = T

La charge verticale transmise : Nmax = 21855 KN.
La charge verticale reprise par chaque pieu est :

= 21855 _1821 25 KN

N, = 21855 _
P 12

2478,96 KN.m.

Section d’acier :

Avec Robot expert, As= 238,1 cm?2,
Donc : on prend 28HA32 (As = 225,19 cm?) avec un espacement E = 0,13 m.

Cerces transversales :

Avec Robot expert : 1 Cerce HA14, E =0,12 m et 1 cerce HA20, E=2m.
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Figure 4.18 : Ferraillage des pieux

4.3.4 Etude des éléments de la culée
4.3.4.1 Etude de mur frontal

La somme des sollicitations permanentes et 1’effort di au tablier sont résumés dans le tableau
suivant :
Tableau 4.15 : Les efforts agissant sur le mur frontal

Efforts Efforts Bra§ de
. . ) levier M, M;
Sollicitation verticaux = horizontaux :
horizontal ~ (KN.m) (KN.m)
(KN) (KN) (m)
La somme 3113 547,32 - 1979,87 4105,89
Gmax Tablier 3904,868 - 15 - 5857,3
Surcharge (Al)  1790,746 - 1,5 - 2686,11

o Combinaison des efforts :

Tableau 4.16 : Combinaison des efforts @ ELS et ELU
Efforts Efforts

. : . M; M AM
Cas Combinaisons horizontaux verticaux

(MN) Ny (KN (KNm) (KN
ELS  G+12A() 390,73 0166,75 474 151,95 13186,53
ELU  1,35G + 1,6 A(l) 565,7 123393 6,37 20498 17748

o Sollicitations les plus déefavorables :

Tableau 4.17 : Sollicitations les plus défavorables
Nmax (KN) Mmax (KN.m)
ELS 833,34 1198,77
ELU 1121,75 1613,45

o Ferraillage de mur frontal :

Le mur frontal est considéré comme une piece soumise a la flexion composée, ferrailler a ELS.
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Section d’acier :
Avec Robot expert As =15,8 cm2 Donc : on prend 6HA20/ml (As = 18,85 cm?).
A’s= As/3 =5,3 cmz donc : on prend 6HA12/ml (A’s=6,79 cm?),

HaA 12  E =15 ChM

!

S
j -

-~

—

Ha 20 E = 15 CM

Figure 4.19 : Ferraillage de mur frontal

4.3.4.2 Etude du mur garde gréve
» Evaluation des efforts :
o Efforts horizontaux :

Poussée des terres : La poussée des terres sur le mur garde greve est divisée en deux parties,
une partie au-dessous de la dalle de transition et 1’autre au-dessus.

Le moment est donné par la formule suivante :

xXH
Mp:p
3
_KaaxyxH*XL
- 2

P

H=2,1 m : hauteur des remblais ;
Kad =0,33 : coefficient de poussée des terres ;
L = 1m : longueur des remblais.

Application numérique :

P =14,553 KN/ml
Mp = 10,1871 KN.m
Mp-eLs = 10,19 KN.m
Mp-eLu = 13,75 KN.m

Poussée d’une charge locale située en arriére du mur garde gréve :

D'apres les documents "SETRA", seule la sollicitation engendrée par les camions type Bc
(poussée des charges locales) est la plus défavorable. L'effort nominal étant produit par les deux
roues arrieres de 60 KN chacune des deux camions, placés d'une maniére telle que les rectangles
d’impact soient en contact avec la face arriere du mur garde greéve. Les charges réelles (02 roues
de 60 kN distantes de 0,5 m) sont remplacéees par une roue equivalente uniforme de 120 kN
répartie sur un rectangle de (0,25m x 0,75m). Il sera admis que la pression sur le rectangle
d'impact ainsi défini se répartira a 45° latéralement et en arriére du mur.
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Figure 4.20 : Poussée de la charge locale située en arriere du mur.

Le moment d'encastrement a la base du mur garde gréve aura pour expression la formule
suivante :

12K fh h—x
P~ 0,75+2n70 (0,25+x)

K:Kad Xch Y X0

Avec :

vy : coefficient de pondération. y =16 aELU et 1,2 3 ELS;

Bc = 1.1 : coefficient de pondération du systeme Bc ;

d = 1.09 : coefficient de majoration dynamique pour une charge sur remblai ;
h : hauteur de mur garde greve.

Tableau 4.18 : Guide SETRA pp73

h(m) 05 0,75 1 15 2 25 3
(t'\rff}/r:n(n 2,23 3,4 441 6,11 7,45 8,56 9,49

Application numérique :

My/k = 7,56 KN.m
Ku=6,3=2Mperu = 47,87 KN.m
Ks =4,7=Mp.eLs = 35,9 KN.m

o Moment dd a la force de freinage :

Nous considérons un essieu d’un camion B¢ au contact du mur garde-gréve, I’effet d’une seule
roue est a considérer, la force de freinage est prise €gale au poids d’une seule roue .Compte
tenu de I’écartement des deux roues (2m), et pour des hauteurs courantes du mur garde-greve,
la diffusion des efforts se fait suivant des directions a 45%.

Le moment d a I’effort de freinage est donné par la formule suivante :

_ 2UXPXh
P~ 0,25+2n

u : coefficient de pondération, u = 1,6 aI’E.L.Uetp=1,2al’E.L.S
Application numeérique :

H=21m
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P =60 KN
Mp _gLu = 90,61 KN.m
Mp_gLs=67,96 KN.m

> Combinaison des actions :

Tableau 4.19 : Combinaison des actions

La combinaison M(KN.m)
ELS Mg+ 1,2 X Mg 114,04
ELU 1,35x Mg +1,6 XMq 152,23

> Ferraillage :

Le mur garde-greve est sollicité par une flexion simple, la fissuration est considérée
préjudiciable.

Section d’acier :

Avec Robot expert As=21 cm?, Donc : on prend 7HA20/ml (As = 21,98 cm?) / coté remblai.
Armature de constructions :

A’s = Ad/3; Soit : 6HAL4/ml (As’=9,24cm?) / coté tablier.

HA 20, E=14 cm

HA 14 E=16 cm

HA 14, E=14cm

HA 14 E=30cm

Figure 4.21 : Ferraillage de mur garde greve et du corbeau
4.3.4.3 Etude de dalle de transition
» Evaluation des efforts :

Elle est soumise a son poids propre, au poids du revétement, aux surcharges et au poids du
remblai au-dessus de la dalle de transition. Elle est considérée comme une poutre simplement
appuyeée a ses extremités.
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Les efforts sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 4.20 : Les efforts agissant sur la dalle de transition

q L Moment At
Type de charge tranchant
(KN/ml) ~ (m) (KN.m/ml) (kN/ml)
Poids propre 6,25 28,125 18,75
Revétement 2,4 6 10,8 7,2
Remblai 20 90 60
Surcharges 10 45 30
» Combinaison des actions :
Tableau 4.21 : Combinaison des actions
La combinaison M(KN.m) T (KN)
ELS G+ 12xQ 200,92 133,95
ELU 1,35G+ 1,6 xQ 268,54 179

> Ferraillage :

La dalle de transition est sollicitée par une flexion simple, la fissuration est considérée
préjudiciable.

Section d’acier :

Avec Robot expert As= 32,9 cm2, On prend 7THA25/ml (As = 34,37 cm?)
Armature de construction :

A’s = Ad/3; Soit : 10HA12/ml (As’=11,31cm?)

HA25 E=14 cm

= S S e+ s s . S S SO O O s 30 W e

0,30

HA12 E=10cm

Figure 4.22 : Ferraillage de la dalle de transition

4.3.4.4 Corbeau d’appui de la dalle de transition

Le corbeau c’est un appui pour la dalle de transition, il est soumis a la réaction de cette derniére.

» Evaluation des efforts :
o Reéaction due a la charge permanente :
La réaction due a la charge permanente est donnée par la formule suivante :

ql
Rper =—
per >

L =6 m : longueur de la dalle de transition ;
Q =26,65 KN/ml : charges permanente
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Application numerique :
Rper =79,95 KN/ml
o Réaction des surcharges sur remblais :

La réaction due aux surcharges sur remblais est donnée par la formule ci-apres :

_aql
Rsur-rem =5

L : longueur de la dalle de transition ;
g = 10 kN/m?: surcharge sur remblais

Application numérique :

Rsur-rem = 30 KN/m.I

» Combinaison des actions :

Tableau 4.22 : Combinaison des actions

La combinaison R (KN)
ELS Ret+ 1,2 X Rg 115,95
ELU 1,35 Rg+ 1,6 XRg 152,93

> Ferraillage :
Le corbeau est sollicité par une compression simple, la fissuration est considérée préjudiciable.
Section d’acier :

Avec Robot expert As=10,4 cm?
On prend 7HA14/ml (As = 10,78 cm?2) /méme nombre des barres avec le mur garde gréve.

Armature de constructions :

A’s = Ad/3; Soit : 3HA14/ml (As’=4,62cm?)
4.3.4.5 Etude du mur en retour

Le mur en retour porte les dimensions suivantes :

-Longueur : L=5,07 m & la base L=9,1m en haut.
-Hauteur max : h=8,4 m.
-Epaisseur : e =0,5m.

> Evaluation des efforts :

Pour calculer les sollicitations on utilise un modele 3D par logicielle Robot.
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Figure 4.23 : Modéle d’un mur en retour réalisé a I’aide du logiciel robot

Le mur en retour est supposé encastré sur ses deux cotés, il est sollicité par les charges
suivantes :

Poussée des terres : Prerres = 0,5% (0,333x20x%8,42x1) = 234,96 KPa
Poussée des surcharges de remblais : Psr = 3,33 KPa
Poids des équipements : Peg = 11,225 kN/ml

> Combinaisons des efforts :

ELS: Mp+1,2Msr+terres
ELU : l,35Mp+1,6Msr+terres

Tableau 4.23 : Section d’acier

MELs MeLu As Armatures A’s Armatures
(KN.m) (KN.m) (cm?) (As) (cm?) (A’s)
72,81 194,45 10,78 THA14 4,62 3HA14

HA14,E=14cm HA14,E=20cm

050

4.03 5.07

Figure 4.24 : Ferraillage de mur en retour
4.4 Conclusion

Ce chapitre a été consacré a une étude compléte de I’infrastructure (pile, culée et fondations),
avec un pré dimensionnement et ferraillage de leurs éléments.
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Conclusion générale

La conception et I’étude d’un pont dépend de plusieurs facteurs d’ordre naturel et fonctionnel
liés au site de construction. De plus, les méthodes de conception et réalisation de ces ponts se
développent régulierement suite aux évolutions des matériaux et des normes en vigueur.

L’objectif de notre travail a été de concevoir et d’étudier un ouvrage sur la pénétrante reliant
Sidi Abdallah a Zeéralda.

Apres avoir présenté le plan de situation de notre ouvrage, son tracé de circulation, nous avons
choisi trois variantes possibles. Nous avons effectué leur prédimensionnement et nous avons
opté pour la 3°™ variante (VIPP) qui est la plus réalisable en tenant compte des moyens et de
'expérience que posséde ’entreprise de réalisation ENGOA. Ensuite, nous avons calculé les
caractéristiques géométriques de la poutre avec et sans dalle.

Pour effectuer la modélisation du tablier on a estimé d’abord, les charges et les surcharges
analytiquement. Ensuite, pour 1’étude des forces de précontrainte, on a effectué¢ un calcul
automatique afin de déterminer le moment fléchissant le plus défavorable a ELS et le moment
dd au poids propre.

Pour finaliser cette étude de la superstructure on a calculé la précontrainte pour déterminer le
nombre de cables a placer ainsi que les pertes instantanées et différées. Le dimensionnement
nous a amené au ferraillage des nappes de I’hourdis, a la détermination des déformations et des
déplacements au niveau des appuis. Ensuite, on a calculé les éléments du tablier qui vont lui
assurer la stabilite.

Enfin, nous terminons par une étude compléte de 1’infrastructure (pile, culée et fondations),
avec un prédimensionnement et un ferraillage de leurs éléments.

Ce projet de fin d’études représente une transition entre la formation et le domaine
professionnel, I'occasion pour nous futur Ingénieur de faire nos armes et de mettre en pratique
nos connaissances théoriques acquises durant cing années de formation.

Ce travail nous a permis d’approfondir, de compléter et d’appliquer nos connaissances acquises
tout au long de notre formation au sein de I’ENP.

Par ailleurs, nous nous sommes familiarisés avec le logiciel Robot Structural Analysis
Professional 2017, et nous nous sommes rapprochés du domaine professionnel des ouvrages
d’art.
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Annexe A

A-1 Caractéristiques des matériaux
A-2 Le béeton

A-2-1 La résistance caractéristique a la compression

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours qui est
notée feos. Pour cette étude, on opte pour les valeurs suivantes :

- Infrastructures fc2g = 25 MPa.
- Superstructure fcog = 35 MPa.

A-2-2 La résistance caractéristique a la traction

La résistance caractéristique a la traction du béton a 28 jour, notée ft28, est conventionnellement
définie par la relation :
fios = 0,6 + 0,06 fcos
- Infrastructures fcs = 2,1 MPa.
- Superstructure fcog = 2,7 MPa.

A-2-3 Contraintes limites

On distingue deux catégories d’états limites :

v’ Etat limite ultime, (ELU)

f — 0185f028
bu——"

Vb
1,5 en situations durables

Telleque: v, = {1,15 en situations accidentelles

14,17 MPa, en situation durable

- Infrastructures fo, = {18,48 MPa, en situation accidentelles

19,83 MPa, en situation durables

- Superstructure fou = {25,87 MPa, en situation accidentelles

a) Etat limite de service, (ELS)
La contrainte de compression du béton doit étre au plus égale a :

{0,6 f.og €n construction
Opc = :

be 10,5 f.,g en service

15 MPa, en construction

- Infrastructures .= {12 5 MPa, en service

21 MPa, en construction

- SuperStI’UCtUI‘e O-_b(: = {17 5 MPa, en service
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A-2-4 Déformations longitudinales du béton

D’aprés le reglement B.A.E.L91, on définit deux modules de déformation pour le béton :
e Module de déformation instantanée E;j; (Courte durée < 24h) : Ejj = 11000 f;*
e Module de déformation différée Eyj(Longue durée >24h) : E,j = 3700 1?3 = %
Les modules de déformations pour notre ouvrage sont donnés par le tableau suivant :

- Infrastructures :
{Ev]- =10 819 MPa

Ej; = 35982 MPa

- Superstructure : {Evj = 12103 MPa

A-3 Acier
A-3-1 Les aciers passifs

Les caractéristiques d’aciers utilisées pour notre pont sont les suivants :
e Lanuance FeE 500
e Module d’élasticité E=2,105% 10°MPa

Les contraintes limites de traction des aciers passifs sont les suivants :
a) Etat limite ultime, (ELU)

fo= fo _ {500 MPa pour ys = 1,00 situation accidentelle
suT 435 MPa our y4 = 1,15 situation durable

Vs

b) Etat limite de service, (ELS)

Dans c’est état, la contraint limite de traction dépend de type de fissuration :
e Fissuration peu préjudiciable : o, < fe

¥s
e Fissuration préjudiciable : & =min [gfe ; 110/ ufe; 1
e Fissuration tres préjudiciable : a5, = min [%fe ;90 /ufei ]
1 — pour les treillis soudes et les ronds lisses

Avec p = {1,6 — pour les aciers a haut Adherence
A-3-2 Les aciers actifs

Le procédé utilisé c'est le procédé de « FREYSSINET », la précontrainte est réalisée par post-
tension, les cables utilisés sont du type 12T15 ont les caractéristiques suivants :

Contrainte de rupture garantie & Fprg.......o.oveeiiiiiiii e 1860 MPa

Contrainte elastique garantie : Fpeg........ocoveiriiriiriiiiie e 1640 MPa
Coefficient de frottement angulaire 1 F..............oooi i ,18 rd?
Coefficient de frottement lINEAITE : ¢P......ccoveveie et e e s 2,10°%m*
Section minimale de Pacier 1 Ap......ouveieii e 1800 mm?
DIaMELre de 18 QAINE & B ...vivireeie et sttt et e e e b e et s s ees st e e s s et st 80mm

TN I M 1 10 T S S 6 mm
Relaxation des cables a 1000 heures : p1000.............ccoveeeeieceeeveeeee e e rer e e 2,5%
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Annexe B

> Modélisation et évaluation des efforts

o ELS:
G+1,2(AL3+ST) :

L

S !
M A ~ A A A
— —
L] Y
_:l I L i
£ T |
|
-
| —
J.\ — .4:
- -
119
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n
o ELU:
1,35G+1,6(ALs+S7) :

oW A

I N N | | O N -
[N
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1,35G+1,35D240 :

1
| |
I | 1 ]
= v
|
m @ ® ® G Gle)
Bt L - o e e e S 8 e m oy P (
= |
‘ -
H ! b
| —

: |
| L - (;
R B S
@b ® © ©) (s) 7i8)

1,35G+1,35MC120 :

[ . : §
anENe) 0 ® A
> Le tracé de cables
L/8=405m
>
P
[ ~
I —
03 162m ‘i
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o Vérification des contraintes normales

X(m) yum)  yz(m)  ys(m)
-0,5 0,75 1,25 -
0 0,678 1,131 -
1 0,546 0,914 -
3 0,336 0,557 -
4,05 0254 0412 15
6 0,153 0,22 0,76
8,1 0,12 0,126 0,342
9 0,12 0,121 0,284
11 0,12 0,12 0,28
13 0,12 0,12 0,28
15 0,12 0,12 0,28
16,2 0,12 0,12 0,28

Les pertes de tension différées en fonction du temps, évaluées j ™ jours aprés la mise en

tension sont données par :

Aogg = 1(j).Aog ; Avec : r(j) =

j

j+9rm

D’apprét le réglement BPEL la précontrainte est représentée a un instant « t » par deux

valeurs caractéristiques :

P,=n.A,(1,026,9- 0,8 Ac); En phase de construction.
P2=n.Ap(O,980po- 1,2 AG) ; En phase d’exploitation.
La vérification se fait selon les 6 étapes suivantes :
1¢r¢ phase (7™ jour) :
La poutre est sur banc de préfabrication. Les cables 1 et 2 sont tirés au 7eme jour a 50% de po.
Ces cables sont consommés 50% des pertes instantanées :
Section résistante section nette de la poutre seule.
Le moment du au poids propre de la poutre seule.
P1=0,5% 2xAp (1,026,0- 0,8(0,5%A0;5511))
2¢me phase (28™ jour) :
La poutre est toujours sur le banc de préfabrication. Les 2 cables sont tirés a100% de Po ; et ils
consomment 100%des pertes instantanées.
P1=2xAp (1,020,0- 0,8(ATinst1))
3¢me phase (30€™ jour) :
La poutre est posée sur les appuis et la dalle est coulée. Les cables let 2 consomment en plus
des pertes instantanées, des pertes différées qui valent :
Acgg =1(2). Aoy
P1=2xAp (1,020,- 0,8(A0nsr1 + Acgg )
4éme phase (56¢™ jour) :
Apres durcissement de la dalle le cable de I’extrados est tiré & 100% de po €t consomment
100% des pertes instantanées, les cables de 1’about consomment des pertes différées qui
valent :
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Acgg = 1(28).Acy
P1=2xAp (1,020,0- 0,8(ATinst1 + Acgg))
P2 =1xAp (1,020,0- 0,8 Adinsts)
Section résistante section nette de la poutre +dalle.
5¢me phase (60°™ jour) :
Mise en place des éléments de tabliers. Les cables 1 et 2 consomment des pertes différées qui
valent :

AG4q1=1(32).Acy,
P1=2xAp (1,026,0- 0,8(ATinst1 + AGggy ))
Le cable 3 consomme des pertes différées qui valent :

AG4g=1(4).Acy,

P2 =1XAp (1,020,9- 0,8 (AGinstz + AGge2))
Section résistante poutre+dalle (caractéristiques nettes)
6°Me phase (en service) :
Mise en service de 1’ouvrage ; les cables consomment la totalité des pertes :

Section résistante : poutre +dalle

Avide. | P1=2%Ap (102050 — 0,8(A0is1 + Acgy))
P2 =1x Ap (1,020, — 0,8 (AGinsez + Acgz))
P1 =2 X Ap (0,986,)- 1,20(Ajn511 + Aogs )
En charge :
P2 =1 x Ap (0,980,- 1,20(A0nsrz + Acgz))

» Evaluation des sections d’acier
1. Evaluation de la section d’acier :

Hourdise =25cm:
1.1 Nappe supérieure :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses :
Béton : fcos = 35,0 MPa Acier : fe=500,0 MPa

e Fissuration préjudiciable

e Prise en compte des armatures comprimeées

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section :
-5
| — b =100,0 cm
: h=25,0cm
wh - d,=5,0cm
i S d,=5,0cm
=1 b
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3. Moments appliqués :

Mmax(KNXm) I\/Imin(|<N><rn)

Etat Limite Ultime (fondamental) 35,82 0,00
Etat Limite de Service 26,85 0,00
Etat Limite Ultime (Accidentel) 0,00 0,00
4. Résultats :
Sections d’Acier :
Section théorique A, =5,9 cm?
Section théorique A, =0,0 cm?
Section minimum A i = 3,1 cm?
Théorique p=0,29%
Minimum Prmin = 0,16 %

Analyse par Cas:

Cas ELU Minax = 35,82 (KNXxm) M. = 0,00 (KNXxm)
Coefficient de sécurité : 1,38 Pivot: A
Position de I'axe neutre : y=16cm
Bras de levier : Z=194cm
Déformation du béton : €, = 0,88 %o
Déformation de ’acier : & = 10,00 %o
Contrainte de 1’acier :

Tendue : o, = 434,8 MPa

Cas ELS Mmax = 26,85 (KN xm) Mmin = 0,00 (KNXxm)
Coefficient de sécurité : 1,00
Position de I'axe neutre : y=51cm
Bras de levier : Z=18,3cm
Contrainte max du béton : ob = 2,5 MPa
Contrainte limite : 0,6 fcj = 21,0 MPa
Contrainte de 1’acier :

Tendue : 0s=21,6 MPa
Contrainte limite de ’acier : os lim = 250,0 MPa

1.2 Nappe Inférieure :

Calcul de Section en Flexion Simple
1. Hypotheéses :

Béton : fcos = 35,0 MPa Acier : fe =500,0 MPa

e Fissuration préjudiciable.

e Prise en compte des armatures comprimees.

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques.
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99.

2. Section :
“gi_ b =100,0 cm
= h=25,0 cm
— = d,=5,0cm
= L d,=5,0cm
=T b
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4. Moments appliqués :

Mmax(KNXm) I\/Imin(|<N><rn)

Etat Limite Ultime (fondamental) 25,93 0,00
Etat Limite de Service 19,43 0,00
Etat Limite Ultime (Accidentel) 0,00 0,00

4. Résultats :

Sections d’Acier :

Section théorique A, =42 cm?
Section théorique A, =0,0 cm?
Section minimum A, i = 3,1 cm?
Théorique p=0,21%
Minimum Pmin = 0,16 %

Analyse par Cas :

CasELU M, = 25,93 (KNxm) M, = 0,00 (KNxm)

Coefficient de sécurité : 1,37 Pivot: A
Position de I'axe neutre : y=11cm
Bras de levier : Z=19,5cm
Déformation du béton : g, = 0,61 %o
Déformation de I’acier : g, = 10,00 %o
Contrainte de ’acier :

Tendue : o, = 434,8 MPa

Cas ELS Mmax = 19,43 (KNxm) Mmin = 0,00 (KNxm)

Coefficient de sécurité : 1,00
Position de I'axe neutre : y=4,4cm
Bras de levier : Z =18,5cm
Contrainte max du béton : ob=1,8 MPa
Contrainte limite : 0,6 fcj = 21,0 MPa
Contrainte de ’acier :

Tendue : os = 15,9MPa
Contrainte limite de ’acier : os lim = 250,0 MPa

> Evaluation des réactions pour le dimensionnement des appareils d’appuis :
1,35G+1,6 (AL3+ST) :

Femganir | L C i e
: * Fz=1006,93 | FZ=962,27 |
/i
F7-984,06 — : FZ=1018,02 |
J [
F7=1038,85 | FZ-985,72
J I
Fz=970,39 — - FZ=1001,41
Fz=1010,30 | FZ=1003,25 |
+
:—i Fz=g55,65 — _ FZ=958,37 |
= ]
I R - /. o
1 .
‘—1. Fz=930,38 | FZ=929,04
| [ : /': g
' . | .
I
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1,35G+1,6 (Bc3+ST) L

= FzemesmEISEE e r7-gi6,m/E33,99

[ CrTE—
|| Fz=-640,68/818,87

FZ=621,42/783,82

i FZ=644,25/935 26

- FZ=719,48/952,75 -

i|! Fz-838,1811033,73

FZ=699,81/950,58

H
| Fz=621,05/1030,85

i
FZ=712,31/1053,23

T FZ=652,151156,76 |

FZ=739,27/1107,77

| Fz=612,771020,47

* F2=712,77/995,64 -

| Fze721.46m102,72

Z=789,46/1086,09
B :

=

1,35G+1,35D240 :

o FZ=744,15/786,96 Eem—m—meeeee———— e
L

= FZ=761,18/798,77

i FZ=643,22/821,94

FZ=617,79788,43

|| Fz=636,84/815,92
t

FZ=650,90/862,08

t|  Fz=g34.4511053,34

FZ=632,17/991,48

1 FZ=617,25M1212,69 |-

© FZ=660,76M1237,93

T F7=816,97/1220,44 |

FZ=671,77/1219,21

| Fz=610,34/952,28 | -

© FZ=612,82/955,98

| FZ=701,74/935,24
| .

1,35G+1,35MC120 :

e M R R R e e e
(i Fs

T L
FZ=700,17/934,18

~= -= FZ=737,99/793,06 |

'| Fz=843,18/707,38

FZ=617,81/677,30
[

1} FZ=636,86/705,05 E
T

© FZ=B50,79/728,01

| Fz=834,84/777.71

FZ=624,68/773,90

1} FZ=633,2211073,01 |~

© FZ=1626,B6/1092,08

I ” FZ=654,21/896,69 f

FZ=642,00/902,7 7

|| FZ=631,6011045,52 |

- FZ=612,72/1055,93"

|| _FZ=714,93/1005,39
|

Annexe C

» Ferraillage longitudinal du chevétre :
Calcul de Section en Flexion Simple
1. Hypotheéses :

Béton : fc2s = 25,0 (MPa) Acier : fe = 500,0 (MPa)

e Fissuration préjudiciable.
e Prise en compte des armatures comprimées.
e Pas de prise en compte des dispositions sismiques.
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99.

2. Section :

%“L b =320,0cm

o h =200,0 cm

1 |4 d,=5,0cm

figy d2 =5,0cm

ﬁTT— b
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3. Moments appligués :

Etat Limite Ultime (fondamental)
Etat Limite de Service
Etat Limite Ultime (Accidentel)

4. Résultats :

Sections d’Acier :

Section théorique
Section théorique
Section minimum
Théorique
Minimum

Analyse par Cas :
CasELU M, = 983,90 kKN.m

Coefficient de sécurité :
Position de I'axe neutre :
Bras de levier :
Déformation du béton :

Déformation de 1’acier :

Contrainte de 1’acier :

Tendue :
Comprimée :

Cas ELS Mmax = 730,75 KN.m

Coefficient de sécurité :
Position de I'axe neutre :
Bras de levier :

Contrainte maxi du béton :
Contrainte limite :
Contrainte de 1’acier :

Tendue :
Comprimée :

Contrainte limite de [’acier :

M., (kN.m)
983,90
730,75

0,00

A, = 62,4 cm?
A, = 62,4 cm?
A, ., = 62,4 cm?
p=0,20%
o= 0,10 %

M., =-2241,91 KN.m
2,32
y=7,1cm
Z=192,2cm
€, = 0,38 %o
g = 10,00 %o

o, = 434,8 MPa
c,= 22,30 MPa

Mmin = -1665,07 KN.m
1,74
y=28,9cm
Z=185,4cm
o, =0,7 MPa
0,6 f;j = 15,0 MPa

o, = 10,3 MPa
o, = 10,3 MPa
G.im = 250,0 MPa

» Ferraillage longitudinal de la semelle :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses :

Béton : feos = 25,0 MPa

Fissuration préjudiciable

Acier : f:=500,0 MPa

Prise en compte des armatures comprimées
Pas de prise en compte des dispositions sismiques

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99
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M., (kN.m)
-2241,91
-1665,07
0,00

Pivot : A
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2. Section :

‘gi_ b =340,0 cm
A h=220,0cm
il | dy=5,0cm
d,=5,0cm
Aiq
ﬁr b

3. Moments appliqués :

Etat Limite Ultime (fondamental)
Etat Limite de Service
Etat Limite Ultime (Accidentel)

4. Résultats :
Sections d’Acier :

Section théorique
Section théorique
Section minimum
Théorique
Minimum

Analyse par Cas :

Cas ELU Mmax = 9839,00 KN.m

Coefficient de sécurité :

Position de I'axe neutre :

Bras de levier :

Déformation du béton :

Déformation de 1’acier :

Contrainte de ’acier :
Tendue :

Cas ELS Mmax = 7313,00 KN.m

Coefficient de sécurité :
Position de I'axe neutre :
Bras de levier :
Contrainte maxi du béton :
Contrainte limite :
Contrainte de 1’acier :
Tendue :
Contrainte limite de ’acier :

ENP 2019

M, (kN.m) M., (KN.m)
9839,00 0,00
7313,00 0,00
0,00 0,00

A = 145,9 cm?
A, =0,0 cm?

A, in = 86,0 cm?
r=017%

Iin= 0,10 %

min~—

Mmin = 0,00 kKN.m

1,35 Pivot : A
y=14,0cm
Z=209,4cm

€ = 0,70 %o
€= 10,00 %o

o, = 434,8 MPa

Mmin = 0,00 kN.m

1,00

y=43,3cm
Z=200,6 cm

o, = 4,2 MPa

0,6 fcj = 15,0 MPa

o, = 250,0 MPa
Oslim — 250,0 MPa
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2l g

erte xur Ermitdung Jder Diegemoraeate
0.8 I. (Bettungszahlverliufe 1 bis 5 nach Lild 2)

M (%) = »m + P*/3 tur Plille Nr. 1u.3

0nd M (x) = s+ M® {0r Plible Nr. 2 u. 4 in einzelnen

Biegemomente elast

BETON: UND STAHLBETONBAU 271970 4.1

Efforts de poussée des terres

Désignation H(m) Condition sismique
Casn°1
Cas n°2
Casn°3
Cas n°4

Mur garde greve
+

mur frontal 9,95
+

semelle

Application numérique
0,5 x 20 x 0,333 x 9,952
0,5 x 20 x 0,502 x 9,952
0,5 x 20 x 0,518 x 9,952
0,5x 20 x 0,538 x 9,95

Valeurs des poussées dues aux surcharges de remblai

Désignation h(m) L(m) Condition sismique Application numérique

Mur garde greve

+ 8,45 11
murfrontal
Semelle 1,50 13,2
ENP 2019

Casn°l
Casn°2
Casn°3
Casn°4
Casn°l
Casn°2
Casn°3
Cas n°4

10x 8,45x 11 x 0,333
10 x 8,45 x 11 x 0,502
10 x 8,45x 11 x 0,518
10 x 8.45x 11 x 0.538
10x 1,5x 13,2x 0,333
10x 1,5x 13,2 x 0,502
10x 1,5x 13,2x 0,518
10x 1,5x 13,2x 0,538

1sch cingespannt

nter
r s

Schoitton x = 0.1-7 bis

Fo (KN)

329,68
497
512,84
532,64

Fp (KN)

309,52
466,6
481,48
500,1
65,934
99,4
102,57
106,53
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Sollicitation

Mur garde gréve

Poids du mur frontal

Poids du mur en retour

Poids de la Semelle

Poids de la dalle de
transition

Corbeau

ENP 2019

Condition
sismique

Casn°1
Casn°2
Casn°3
Casn°4
Casn°1
Casn°2
Casn°3
Casn°4
Casn°l
Casn°2
Casn°3
Cas n°4
Casn°l
Casn°2
Casn°3
Casn°4
Casn°1
Casn°2
Casn°3
Casn°4
Casn°1
Casn°2
Casn°3
Cas n°4

Valeurs des sollicitations dues aux charges permanentes

Efforts
P(KN)

173,25

2444,75

1220

4752

495

136,125

Efforts
horizontaux
Kn.P(KN)

0
43,32
43,32
43,32

0

611,19
611,19
611,19
0
305
305
305

0
1188
1188
1188

0
123,75
123,75
123,75

0
34,03
34,03
34,03

Efforts
verticaux
(1xK,).P(KN)

173,25
186,25
173,25
160,26
244475
2628,1
244475
2261,4
1220
13115
1220
1128,5
4752
5108,4
4752
4395,6
495
532,125
495
457,9
136,125
146,34
136,125
125,92

Bras de
levier
horizontal

(m)

4,95

3,8

8,07

4,8

7,5

4,65

Bras de
levier
vertical

(m)

8,9

4,7

6,35

0,75

8,8

7,715

My
(KN.m)

0
385,5
385,5
385,5

0

2872,6
2872,6
2872,6
0
1936,75
1936,75
1936,75
0
891
891
891

0
1089
1089
1089

0
263,7
263,7
263,7

Ms
(KN.m)

857,6
922
857,6
793,3
9290
9986,8
9290
8593,3
9845,4
10583,8
9845,4
9107
22809,6
24520,32
22809,6
21098,9
3712,5
3990,9
3712,5
3434,25
633
681
633
585,5
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Casn°1 0 11243,24

Poids des terres sur la Casn°2 11243.24 2810,81 12086,5
semelle Cas n°3 ' 2810,81 11243,24
Cas n°4 2810,81 10400
Cas n°1 0 1320
Poids des terres sur Cas n°2 1320 330 1419
dalle de transition Cas n°3 330 1320
Casn°4 330 1221

Valeurs de la somme des sollicitations pour les différents cas

- Efforts Efforts
Sollicitations (;iosrr]:iltf: horizontaux  verticaux
g (KN) (KN)
Casn°1 699,2 20330,25
Cas n°2 6046,17 21855
La somme Cas n°3 6170,2 20330,25
Cas n°4 6212,2 18805,5

ENP 2019

7,5

M
(KN.m)

2913
29432,4
29572,5
29747,6

0
16021,6
16021,6
16021,6

0
3118,5
3118,5
3118,5

5,7

9,45

M:s
(KN.m)

126522,3
136012,1
126522,3
117033,36

78695,7
84605,5
78695,7
72800
9900
10642,5
9900
9157,5
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Evaluations des efforts dus au tablier

Efforts Efforts Bras: de Bras: de
. ) ) levier levier
Sollicitations horizontaux  verticaux . .
(KN) (KN) horizontal = vertical
(m) (m)
Gmax Tablier - 3904,868 472 -
Surcharge
(Al) - 1790,746 472 -
Surcharge
excpt (Bc) - 1449,26 472 -
Surcharge
(Mc120) - 1068,685 472 -
Surcharges
excpt - 1711,111 4,2 -
(D240)
St - 50 472 -
Freinage
(Al) 152,936 - - 9,95
Freinage
(Bc) 300 - - 9,95
Combinaison des efforts a ELS et ELU
Eff_orts Efforts
.. horizont - M
Cas Combinaisons verticaux
aux (KN) (KN.m)
(KN)
G 699,2 2423512 | 2913
G+12A() 852,1 26384 4739
ELS G+1,2Bc 9992 2597423 | 6495
G+ Mc 120 699,2 25303,8 2913
G + D240 699,2 25946,231 2913
1,35G 943,92 32717,4 3932,55
1,35G+1,6 A(l) 1188,62 35582,612 6367,27
ELU 1,35G +1,6 Bc 142392 | 35036,2 8708,55
1,35G + 1,35Mc120 943,92 34160,14 | 3932,55
1,35G + 1,35D240 943,92 35027,4 3932,55
Les efforts agissant sur le mur frontal
Efforts Efforts Brasf de Bras_ de
. ) ; levier levier
Sollicitation verticaux  horizontaux . .
(KN) (KN) horizontal  vertical
(m) (m)
Mur frontal 244475 - 0,7 -
Mur garde 173 5 : 1,25 :
gréve
Dalle de 495 : 44 :
transition
Poussée des i 2378 i 2,82

terres sur mur
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M
(KN.m)

1521,7

2985

Ms (KNm)

142922,74
151948
150227
147411,21
150109,4
192945,7
204979 ,46
202684,75
199005,18
202647,7

Mr
(KN.m)

670,6

Ms
(KN.m)
16400,44
7521,10

6086,9

4488,47

7186,66

210

AM(KN.m)

140009,74
147209
143732
144498,21
147196,4
189013,15
198612,2
193976,2
195072,65
198715,2

Ms
(KN.m)

1711,33
216,56

2178
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frontal + mur
garde gréve
Poussée des

surcharges sur

309,52 - 4,23 1309,27 -
mur frontal +
mur G.G
La somme 3113 547,32 - - 1979,87 4105,89
Gmax Tablier ~ 3904,868 - 1,5 - - 5857,3
Surcharge (Al)  1790,746 - 1,5 - - 2686,11
Surcharge 449 96 - 1,5 - - 2173,9
excpt (Bc)
Surcharge
(Mc120) 1068,685 - 1,5 - - 1603
Surcharges
excpt (D240) 1711,111 - 15 - - 2566,66
St 50 - 1,5 - - 75
Freinage (Al) - 152,936 - 8,45 1292,3 -
Freinage (Bc) - 300 - 8,45 2535 -
Combinaison des efforts a ELS et ELU
Efforts Efforts M
Cas Combinaisons horizontaux verticaux (KN.m)
(KN) (KN) '
G 237,8 7017,86 9963,19
G+12A() 390,73 9166,75 13186,53
ELS G+1,2Bc 537.8 8756,97 12571,9
G + Mc 120 237,8 8086,55 11566,2
G + D240 237,8 8728,97 12529,86
1,35G 321 9474,1 13450,32
1,35G+1,6 A(l) 565,7 12339,3 17748
ELU 1,35G +1,6 Bc 801 117929 16928,56
1,35G + 1,35Mc120 321 10544,13 15614,37
1,35G + 1,35D240 321 11784 14556,97

» Evaluation des réactions dues au tablier sur la culée C01 et estimation de la
section d’acier.

o Evaluation des efforts :
Le calcul a été fait par un calcul automatique d'une feuille Excel :

Tableau récapitulatif

Charge | Culée Pile
Rg 3904,87 | 780974
R(Al) | 179375 | 240879
Rbc |163265| 178722
Rmc120| 1068,69 | 114606
Rd240 | 1711,11 | 2100,00
St 50,10 100,20
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o Evaluation de la section d’acier :

A- Pieux L=13,4ml:

Calcul de Section en Flexion Composée

1. Hypothéses :
Béton : feos = 25,0 MPa

e Fissuration préjudiciable.

Acier : fe=500,0 MPa

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques.
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99.

2. Section :

~

3. Efforts appliqués :

Cas N° Type
1. ELS

4. Résultats :

4 D=120,0cm
d=3,0cm

Sections d’acier :

Section théorique
Section minimum
Section maximum
Théorique
Minimum
Maximum

Analyse par Cas :

N(KN) M(KNxm)
1821,25 2478,96
A, =238,1 cm?

A, .. = 22,6 cm?
A, . = 565,5 cm?
p=211%

Pmin = 0,10 %

P = 5,00 %

CasN°1: Type ELS N =1821,25 KNM, = 2478,96 (KNxm)

Coefficient de sécurité :
Position de l'axe neutre :
Bras de levier :

Contrainte maxi du béton :
Contrainte limite :
Contrainte de ’acier :

Tendue :
Comprimée :

Contrainte limite de ’acier :
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1,00

y=51,8 cm
Z=95,2cm

o, = 13,3 MPa

0,6 fcj = 15,0 MPa

o= 250,0 MPa
o, = 186,6 MPa
Oyiim = 250,0 MPa
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B- Mur frontal :

Calcul de Section en Flexion Composée

1. Hypothéses :

Béton : fes = 25,0 MPa
Fissuration non préjudiciable.

Calcul en poteau.

e Calcul suivant BAEL 91 mod.
2. Section :
5}
H =11 b=1000cm
. h=140,0 cm
S d, =5,0cm
- T I d,=5,0cm
=t b
3. Efforts appliqués :
Cas N° Type
1. ELS
2. ELU
4. Résultats :

Sections d’acier :

Section théorique
Section théorique
Section minimum
Section maximum
Théorique
Minimum
Maximum

Analyse par Cas :
Cas N°1: Type ELS N = 833,34 KN

Coefficient de sécurité :
Position de I'axe neutre :
Bras de levier :
Contrainte max du béton :
Contrainte limite :
Contrainte de 1’acier :
Tendue :
Comprimée :
Contrainte limite de ’acier :

ENP 2019

Acier : fe =500,0 MPa

Pas de prise en compte des dispositions sismiques.

99.
N(KN) M(KNxm)
833,34 1198,77
1121,75 1613,45
A, =158 cm?
A, = 15,8 cm?

A, i = 28,0 cm?
A, .x = 700,0 cm?
0=0,23 %

o= 0,20 %

Pmax = 5,00 %

M =1198,77 (KNxm)

1,41

y=328cm
Z=1241cm

o, = 7,6 MPa

0,6 fcj = 15,0 MPa

o, = 355,3 MPa

o, = 96,4 MPa
o.im = 500 MPa
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Cas N 2: Type ELU

N = 1121,75 (KN)

Coefficient de sécurité :
Position de I'axe neutre :

Bras de levier :

Déformation de l'acier:
Déformation du béton:

Contrainte de l'acier :
Tendue:

Comprimée :

)\ e
Ferraillage de mur frontal a I’ELS

C- Mur garde gréve :

1. Hypotheses :

Béton : feos = 25,0 MPa
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Ferraillage de mur frontal a ’ELU

\

|
i
|
A

M = 1613,45 (KNxm)

1,00 Pivot: A
y=13,9cm
Z=129,4cm

g, = 10,00 %

& =115%

o, =434,8 MPa
o, = 147,3 MPa

o
°
wm— 1 Ft KN
Max=" 00
Mine 00
L=
1287
R ]
e
31,9
150, &

—E
i
-

- 2250
o e
w1 my °
2740
= W
MO, (KNm/m;
Direchion alsmatique
e 10415 (DD

w0 Pt CKN
Max= 00
Min= 00

19443
137.78
s
U85
2N a
#F °
4550
AwH o
298

R
ey e
L0687
A

MXX, (kN
Direction suxmatique

Cos B(1.05G1 0 Pare Pl

Calcul de Section en Flexion Simple

Acier : fe =500,0 MPa

e Fissuration préjudiciable
e Prise en compte des armatures comprimeées

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99
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2. Section :

| == |1 b=1000cm
h=30,0 cm
21 |4 d,=50cm
d,=5,0cm
F L
=t b

3. Moments appliqués :

Etat Limite Ultime (fondamental)
Etat Limite de Service
Etat Limite Ultime (Accidentel)

4. Résultats :

Sections d’acier :

Section théorique
Section théorique
Section minimum
Théorique
Minimum

Analyse par Cas :

CasELU My, = 152,23 (KNxm)

Coefficient de sécurité :
Position de I'axe neutre :
Bras de levier :
Déformation du béton:

Déformation de l'acier:
Contrainte de ’acier :
Tendue :

CasELS  Mmax = 114,04 (KNxm)

Coefficient de sécurité :

Position de I'axe neutre :

Bras de levier :

Contrainte maxi du béton:

Contrainte limite:

Contrainte de ’acier :
Tendue :

Contrainte limite de l'acier :

ENP 2019

Mmax(KNxm)
152,23

114,04

0,00

A, =21,0 cm?
A, =0,0 cm?
A, =2,8cm?
p=0,84%
Pmin = 0,11 %

M = 0,00 (KNxm)

1,31 Pivot:B
y=8,1cm
Z=218cm

&y = 3,50 %o

gs = 7,37 %o

o, =434,8 MPa
Mmin = 0,00 (KNxm)
y=9,8cm

Z=217cm

o, = 10,7 MPa
0,6 f= 15,0 MPa)

o, = 250,0 MPa
Goim = 250,0 (MPa)

Mmin(KNxm)
0,00
0,00
0,00
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D- Dalle de transition :
Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses :

Béton : feos = 25,0 MPa

e Fissuration préjudiciable.

e Prise en compte des armatures comprimées.

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques.
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99.

Acier : fe =500,0 MPa

2. Section :
!

H —_— b =100,0 (cm)
. h =30,0 (cm)
=+ d, =5,0 (cm)

H e d, =5,0 (cm)

=1 b

3. Moments appliqués :

Mmax(KNxm) Mmin(KNxm)
Etat Limite Ultime (fondamental) 229,40 0,00
Etat Limite de Service 173,93 0,00
Etat Limite Ultime (Accidentel) 0,00 0,00
4. Résultats :
Sections d’Acier :
Section théorique A, =32,9 cm?
Section théorique A, =0,0cm?
Section minimum A, =2,8cm?
Théorique p=132%
Minimum Pmin = 0,11 %
Analyse par Cas :
Cas ELU Minax = 229,40 (KN*m) Muin=0,00 (KN*m)
Coefficient de sécurité : 1,24 Pivot:B
Position de I'axe neutre : y=12,6 cm
Bras de levier : Z=20,0cm
Déformation du béton: &, = 3,50 %o
Déformation de l'acier: s = 3,43 %o
Contrainte de 1’acier :
Tendue : o, =434,8 MPa
Cas ELS Mo = 173,93 (KN*m) M,.i» = 0,00 (KN*m)
Coefficient de sécurité : 1

Position de I'axe neutre : y=115cm
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Bras de levier : Z=212cm

Contrainte maxi du béton: o, = 14,3 MPa
Contrainte limite: 0,6 f¢j= 15,0 MPa)
Contrainte de 1’acier :
Tendue : o, = 250,0 MPa
Contrainte limite de I'acier : Gsim = 250,0 (MPa)
E- Corbeau :

Calcul d'une Section Comprimee

1. Hypothéses :

Béton: fcos = 25,0 MPa Acier: fe =500,0 MPa

e Fissuration préjudiciable.

e Prise en compte de I'élancement.

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques.
e Charges appliguées apres 90 jours.

e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99.

2. Section :
b =100,0 (cm)
JF h =30,0 (cm)
&4 d=5,0 (cm)
-
—=f b
3. Forces :
N (KN)
Etat Limite Ultime (fondamental) 152,93
Etat Limite de Service 115,95
Etat Limite Ultime (Accidentel) 0,00
4. Résultats :
Résistance des Matériaux :
Section brute B = 3000,0 cm? Section réduite B, = 2744,0 cm?
Long flambement ly,=3,0m Long flambement l,=3,0m
Inertie l,= 225000,0 cm* Inertie , = 2500000,0 cm*
Rayon de giration i,= 8,7 cm Rayon de giration i,= 28,9 cm
Elancement A, =34,6 Elancement A, =10,4
a=0,71 N, (béton seul) =3611,67 KN

Béton:

o(ELS)=0,4MPa 06f; =150MPa
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Acier:

Section théorique A, =10,4 cm?
Section minimum A, = 10,4 cm?
Section maximum A, = 150,0 cm?
Théorique  p=0,35%

Minimum Pmin = 0,35 %

Maximum Pmax = 5,00 %

F- Mur en retour :
Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses :

Béton : fcos = 25,0 MPa Acier: fe =500,0 MPa

e Fissuration préjudiciable

e Prise en compte des armatures comprimées

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section :
5
l» hsz
b =100,0 cm
il | h=50,0cm
d,=5,0cm
Y» AS-I_ d2 = 5'0 cm
=1 b

3. Moments appliqués :

Mmax (KN*m) Mmin (KN*m)

Etat Limite Ultime (fondamental) 194,45 0,00

Etat Limite de Service 72,81 0,00

Etat Limite Ultime (Accidentel) 0,00 0,00
4. Résultats :

Sections d’acier :

Section théorique A, = 10,3 cm?Section théorique A, = 0,0 cm?
Section minimum A, = 4,5 cm?

Théorique p=0,23%

Minimum Pmin= 0,10 (%)

Analyse par Cas:
CasELU Miax = 194,45 (KN*m) M,i» =0,00 (KN*m)

Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A
Position de I'axe neutre : y=4,0cm
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Bras de levier :
Déformation du béton:
Déformation de l'acier:
Contrainte de l'acier:
Tendue:

Cas ELS M = 72,81

Coefficient de sécurité:
Position de I'axe neutre :
Bras de levier :
Contrainte maxi du béton :
Contrainte limite :
Contrainte de l'acier:
Tendue:
Contrainte limite de I'acier:

Tabulka C.100. Spojenf jednitkovych moment
(vypotot intogrélu | MMj ds)

Z=43,4cm
g, = 0,96 %o
g, = 10,00 %o

o= 434,8 MPa

(KN*m)
1,47

M, = 0,00 (kN*m)

y=10,3cm
Z=416cm

c, = 1,7 MPa

0,6 fej = 15,0 MPa

o= 19,2 MPa

G = 250,0 MPa

ovych ploch

il

o0 znadi vrchol kvadratické paraboly
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