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Abstract

The present study focuses on the design and structural analysis of the deck of the V12 viaduct,
located on the highway connector between the East—West Motorway and the city of Tizi Ou-
zou. This region is characterized by complex topography and is classified as a seismic zone 5
according to the 2024 Algerian Seismic Design Regulations (Reégles Parasismiques Algériennes,
RPA 2024).

To achieve an optimized structural solution, four design alternatives were evaluated. The adop-
ted configuration is a hybrid structure combining a segment built using the balanced cantilever
method with another composed of precast prestressed concrete beams.

The design and analysis were carried out using MIDAS Civil, which was used for 3D modeling
of the entire viaduct, load definitions, and verification under ultimate and serviceability limit
states. CSI Bridge was employed for local modeling and to validate results related to internal
forces and deformations.

The project follows applicable codes and guidelines, including the Highway Bridge Design Code
(Reglement de Calcul des Ponts Routiers, RCPR), recommendations from the Technical Studies
Department for Roads and Highways (Service d’Etudes Techniques des Routes et Autoroutes,
SETRA), and the Limit State Design Code for Reinforced Concrete Structures 1991, revised
in 1999 (BAEL 91 modifié 99), along with RPA 2024.

Structural performance was assessed under both ultimate and serviceability limit states. Special
attention was paid to the prestressing design, including tendon layout and loss calculations, to
ensure the viaduct’s safety, structural integrity, and long-term durability given the geographical
and economic constraints of the site. It is important to note that the scope of this study is limited
to the deck and does not include seismic analysis of this particular component.

Keywords : Tizi Ouzou — Deck — Design — Sizing — Cantilever — Prestressing — Precast Beams
— Hybrid Solution — Structural Analysis — MIDAS Civil — CSI Bridge — RCPR — SETRA —
BAEL.



Résumé

Cette étude porte sur la conception et le dimensionnement du tablier du viaduc V12, situé
sur la pénétrante autoroutiere reliant I'autoroute Est—Ouest a la ville de Tizi Ouzou. Cette
région, a la topographie complexe, est classée en zone sismique 5 selon les Regles Parasismiques
Algériennes (RPA 2024).

Dans le but d’optimiser la conception du tablier, quatre variantes structurelles ont été analy-
sées. La solution retenue est un systeme mixte, combinant une partie construite par la méthode
des encorbellements successifs et une autre constituée de poutres préfabriquées en béton pré-
contraint.

L’étude s’appuie sur les logiciels MIDAS Civil, utilisé pour la modélisation 3D complete de
I'ouvrage, 'application des charges et la vérification aux états limites, et CSI Bridge, mobilisé
pour la modélisation locale et la validation des efforts internes. Elle repose également sur
plusieurs textes de référence, notamment le Réglement de Calcul des Ponts Routiers (RCPR),
les recommandations du Service d’Etudes Techniques des Routes et Autoroutes (SETRA), la
norme Béton Armé aux Etats Limites 1991, modifiée en 1999 (BAEL 91 modifié 99), ainsi que
les RPA 2024.

Les performances structurelles de 'ouvrage sont vérifiées aux états limites ultime et de service.
Une attention particuliere est accordée a I’étude de la précontrainte, notamment au tracé des
cables et au calcul des pertes, afin de garantir la sécurité, la stabilité et la durabilité du viaduc
face aux contraintes géographiques et économiques du site. Il convient de souligner que cette
étude se limite au tablier et n’integre pas ’analyse sismique de cette partie de 'ouvrage.

Mots clés :Tizi Ouzou - Tablier — Conception — Dimensionnement — Encorbellement — Pré-
contrainte — Poutres préfabriquées — Solution mixte — Analyse structurelle — MIDAS Civil —

CSI Bridge - RCPR - SETRA — BAEL.
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1.1 Introduction

Les ouvrages d’art sont essentiels pour le développement des infrastructures de transport. Ils
permettent de franchir des obstacles naturels ou artificiels tout en assurant la continuité des
voies de circulation. Leur conception fait appel a plusieurs disciplines, combinant performance
structurelle, sécurité, durabilité et intégration dans le paysage.

En Algérie, les grands projets autoroutiers comme la liaison Est-Ouest et ses pénétrantes régio-
nales visent a améliorer l'accessibilité des territoires, a mieux connecter les régions de 'intérieur
et a soutenir le développement économique national. La pénétrante autoroutiere de Tizi Ouzou
s’inscrit pleinement dans cette dynamique, en reliant la Kabylie au réseau structurant du pays.

Le viaduc V12, situé pres de la commune de Drad El Mizan, est 'un des ouvrages clés de
ce tracé. Il doit relever plusieurs défis techniques : terrain accidenté, zone sismique active, et
intégration paysagere. Sa construction est un enjeu majeur pour finaliser ce maillon stratégique
du réseau.

Ce mémoire s’intéresse a la conception et au dimensionnement du tablier de ce viaduc. L’ob-
jectif est de proposer une solution structurelle adaptée, en s’appuyant sur des méthodes de
construction efficaces et en respectant les normes en vigueur, tout en garantissant sécurité et
durabilité.

1.2 Structure du mémoire

Ce mémoire est organisé en treize chapitres, couvrant de maniere progressive et exhaustive
I’ensemble des aspects du projet.

Apres une introduction générale Chapitre 1, le Chapitre 2 présente le contexte du projet ainsi
que les données fonctionnelles et naturelles du site.

Le Chapitre 3 est dédié a la conception générale de 'ouvrage, incluant ’analyse des différentes
variantes et la justification du choix final.

Les Chapitres 4 et 5 détaillent respectivement les matériaux employés et le prédimensionnement
des éléments structuraux, en définissant les caractéristiques géométriques des voussoirs, poutres
et dalles.

Les Chapitres 6 a 8 se concentrent sur ’étude des charges et la modélisation numérique, avec

une analyse approfondie des sollicitations et des résultats obtenus via MIDAS Civil et CSI
Bridge.

Les Chapitres 9 et 10 traitent des aspects cruciaux : la stabilité du fléau durant la phase de
construction et I’étude de la précontrainte, incluant le calcul des pertes et la vérification des
contraintes.

Le Chapitre 11 est dédié au calcul justificatif des poutres, ou les contraintes obtenues avec la
combinaison la plus défavorable sont vérifiées par rapport aux contraintes limites.

Le Chapitre 12 présente I’étude du hourdis et de I'entretoise.

Enfin, le Chapitre 13 est consacré aux équipements du tablier, notamment les appareils d’appui
et leur dimensionnement.
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1.3 Problématique

Le franchissement d’un oued encaissé entre deux collines, sur une longueur d’environ 210 metres,
représente un enjeu majeur pour assurer la continuité de la pénétrante autoroutiere de Tizi
Ouzou, notamment dans la région de Drad El Mizan. Ce contexte impose de concevoir un
ouvrage capable de s’adapter a une topographie difficile, & un environnement sismique actif
et aux exigences de sécurité et de durabilité. La figure 1.1, illustre 'emplacement de 'oued a
franchir, situé entre deux collines dans la zone du projet.

FIGURE 1.1 — Pont en phase de construction et l'oued a franchir (prise le 27-02-2025)

1.4 limitations

Il est important de souligner les principales limites de cette étude, afin d’en circonscrire la
portée. En effet, les éléments d’infrastructure de 'ouvrage, a savoir les piles et les fondations,
n’ont pas fait 'objet d’une étude détaillée dans le cadre de ce travail. De plus, 'analyse de la
réponse sismique du tablier, pourtant situé en zone 5 selon le RPA 2024, n’a pas été incluse dans
cette étude. L’étude se concentrant essentiellement sur la conception et le dimensionnement du
tablier du V12. Ces parties non traitées pourraient cependant faire ’objet de futurs projets de
fin d’études.

1.5 Conclusion

Le viaduc V12 répond a un besoin réel de franchissement dans un site contraignant, entre deux
collines. Ce travail a pour but de concevoir et de dimensionner son tablier en tenant compte des
contraintes du terrain, des normes en vigueur et des exigences de sécurité. Les chapitres suivants
présenteront le projet, les choix techniques, les calculs réalisés et les vérifications associées.
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PRESENTATION DU PROJET

2.1 Introduction

Ce chapitre présente le viaduc V12, situé sur la pénétrante de Tizi Ouzou pres de Draa El
Mizan. L’ouvrage permet de franchir un oued entre deux collines sur environ 210 metres. Les
principales caractéristiques du site et du projet dans sa globalité sont exposées en détail dans
ce chapitre pour mieux comprendre les choix techniques adoptés.

2.2 Présentation de ’ouvrage

2.2.1 Objectif du projet

Notre projet de fin d’études vise a concevoir et étudier un viaduc qui servira de point de passage
pour une vallée située entre le PK 22+767,650 et le PK 224978,223 d’une longueur de 210,57 m.
Ce viaduc fait partie intégrante de la Pénétrante de Tizi-Ouzou (Fig 2.1), reliant cette derniere
a I’Autoroute Est-Ouest.

'_ -

e
.r“

o

FIGURE 2.1 — Implantation du projet (Google maps)

2.3 Données du projet

2.3.1 Données fonctionnelles

Ces données regroupent les caractéristiques nécessaires pour que le pont remplisse sa fonction
de franchissement des sa mise en service. Elles concernent principalement la voie portée, a savoir
le tracé en plan, le profil en long et le profil en travers.

Données du projet 28



PRESENTATION DU PROJET

2.3.1.1 Tracé en plan

L’ouvrage est un pont inclincé d'une longueur entraxe de 210,57 m et une largeur de 13,88 m
pour chaque coté (Fig 2.2)

echel 1:200

FIGURE 2.2 — Tracé en plan de la voie portée

2.3.1.2 Profil en long

Longitudinalement, le tracé de la voie routiére présente les caractéristiques suivantes(Fig 2.3) :

echel 1:200
|Dehul de rwvragel Fin de l'ouvrage |
AUTOROUTE
+Tizi ouzoU Q Q EsT-OUEST *
PK : 224767 PK : 224978
A T T T T T T T T A

FIGURE 2.3 — Profil en long de la voie portée
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2.3.1.3 Profil en travers
Le profil en travers du projet est défini par(Fig 2.4) :

Largeur de la chaussée : 13.88 m

Largeur roulable : 12.5 m

Largeur chargeable : 11.50 m
Nombre de voies de circulation : 3 voies

Largeur d’une voie =3.83 m
Dévers : en toit P=2.7 %
- Deux barrieres de 0.65m

echel 1:200
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FIGURE 2.4 — Profil en travers

2.3.2 Données naturelles

Les données naturelles regroupent les éléments de I’environnement qui influencent directement
la conception du pont. Dans notre cas, trois aspects sont particulierement déterminants : la
topographie du site, les conditions climatiques, notamment la température, et ’action du vent.

2.3.2.1 La topographie

Le site présente un relief marqué, avec un oued a franchir et une large distance entre deux
collines. Cela nécessite des portées importantes et des piles hautes, comme le montre le profil
en long de la voie portée illustré précédemment.
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2.3.2.2 La température

Les effets de la température sont bien évidemment pris en compte dans le calcul des construc-
tions, elle a son effet essentiellement, au niveau des appareils d’appui.

- Tizi-Ouzou, durant la saison d’été, a une moyenne de 40°C la journée et de 23°C la nuit.
- En hiver la région connait une moyenne de 10°C la journée et 0°C la nuit.

2.3.2.3 Le vent

Les efforts du vent sont fixés par le RCPR a une surcharge répartie de :

- 200 Kg/m? en service.
- 125 Kg/m? en cours de réalisation.

2.4 Conclusion

L’étude du site d’'implantation de 'ouvrage est une étape cruciale, D’ou la necesssité de bien
considérer I'environnement et les obstacles a franchir avant de commencer la conception et
I’étude de 'ouvrage lui-méme.
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CONCEPTION GENERALE DE L’OUVRAGE

3.1 Choix des variantes

Dans le cadre de la conception de notre pont, nous avons envisagées plusieurs solutions, en
tenant compte des contraintes du site, des caractéristiques géométriques de I'ouvrage, ainsi que
des méthodes de construction disponibles localement.

Quatre variantes sont étudiées, chacune correspondant a un mode constructif différent[3][4][5].

3.1.1 Variante 1 : Pont mixte acier-béton

Cette solution consiste a utiliser des poutres métalliques (profil I ou caisson) associées a une
dalle en béton armé coulée en place. Les poutres sont préfabriquées en atelier, posées sur les
appuis définitifs, puis rendues solidaires a la dalle par des goujons d’ancrage(Fig 3.1).

FIGURE 3.1 — Exemple d’un pont mixte acier-beton

Avantages

- Grands franchissements possibles sans appuis intermédiaires .
- Réduction du poids propre par rapport au béton .
- Bonne résistance en flexion grace a la complémentarité des matériaux.

Inconvénients

- Cofit élevé de la structure métallique .
- Sensibilité a la corrosion .
- Exécution délicate nécessitant un personnel spécialisé.
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3.1.2 Variante 2 : Pont en encorbellement successif

Cette méthode repose sur le coulage de voussoirs en béton précontraint directement sur chantier,
a l'aide de coffrages mobiles suspendus(Fig 3.2). La construction se fait de fagon symétrique a
partir des piles centrales, avec mise en tension progressive des cdbles de précontrainte[7].

FIGURE 3.2 — Exemple d'un pont construit en encorbellement successif

Avantages

- Adaptée aux grandes portées .
- Idéale pour franchir un oued sans impact sur son lit .

- Bonne rigidité du caisson.

Inconvénients

- Durée d’exécution importante .
- Nécessite un matériel spécifique .
- Main-d’ceuvre qualifiée indispensable.
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3.1.3 Variante 3 : Pont a poutres préfabriquées en béton précon-
traint

Cette solution consiste & poser des poutres préfabriquées(Fig 3.3°) sur appuis, puis a couler une
dalle de compression en place. La précontrainte est réalisée soit par pré-tension en usine, soit
par post-tension sur chantier, selon le procédé choisi.

e e I
R P e e
b T b2 Pt "2' LA el

FIGURE 3.3 — Exemple d'un pont a poutres préfabriquées en béton précontraint

Avantages

- Rapidité d’exécution .
- Qualité maitrisée en usine .
- Technique bien maitrisée localement.

Inconvénients

- Portée limitée .
- Nécessite plusieurs appuis intermédiaires .
- Transport des poutres parfois contraignant.

3.1.4 Variante 4 : Pont mixte (poutres préfabriquées + encorbelle-
ment)

Cette variante combine deux modes constructifs :

- Poutres préfabriquées sur les travées accessibles .
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- Encorbellement successif sur la zone de franchissement de ’oued.

Les deux parties sont reliées par une zone de transition traitée de maniére a assurer la continuité
structurelle (Fig 3.4).

FIGURE 3.4 — Exemple d’un pont mixte (poutres préfabriquées + encorbellement)

Avantages :

Adaptée a la topographie du site .

Permet de limiter les appuis dans 'oued .

Bon compromis entre rapidité et performance structurelle .

Optimisation des quantités de béton grace aux voussoirs a hauteur variable.

Inconvénients

- Risque de désalignement ou de défauts au niveau de la connexion si I'exécution manque
de précision.
- Nécessite des équipements de chantier adaptés a deux méthodes différentes.

3.2 Choix de la solution retenue

La quatrieme variante a été retenue comme solution finale. Elle permet de répondre aux exi-
gences techniques du projet tout en s’adaptant aux contraintes du terrain, notamment la né-
cessité de franchir un oued en ayant un minimum d’appuis intermédiaires.

L’association des deux méthodes de construction permet d’optimiser les délais et les cofits, tout
en garantissant de bonnes performances structurelles.
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CONCEPTION GENERALE DE L’OUVRAGE

4.1 Béton

4.1.1 Densité

La masse volumique du béton armé v = 25 KN/m”

4.1.2 Résistance a la compression

Dans la pratique, la résistance du béton est définie par sa résistance a la compression a 28 jours,
notée f.og et exprimée en MPa. Elle est mesurée par des essais sur des éprouvettes cylindriques
(200cm? de section, hauteur égale a deux fois le diametre) ou cubiques (généralement de 15cm
de coté).

Cette résistance évolue avec le temps. Le reglement BAEL propose une loi pour estimer la
résistance a j jours, notée f,;, en fonction de I'age j comme suit :

4.1.2.1 Détermination de f;

La résistance du béton a un age j jours est donnée par :

J .
)y s < 40 MP
(4,76+0,83j> Jeas i feas A

J .
)\ s > 40 MP
(1,40+0,95j> Jeos st feos A

fe2s = 40 MPa pour les poutres préfabriquées et les voussoirs; f.os = 30 MPa pour le hourdis
et les entretoises.

4.1.2.2 Contraintes de compression admissibles
- Etat Limite Ultime (ELU) :
La contrainte de compression admissible a ’'ELU est donnée par :

0,85 X fo

fbu QX")/b

Prenons I'exemple d’un béton de classe C40/50, soit fe.s = 40 MPa, & un age j = 28 jours.
Puisque f.5 < 40 MPa, on a :

4,76 + 0,83 x 28 4,76 + 23,24
fcg—<’ T8 x >><40:(’ + 29,

28
= 53 53 ) x 40 = (28) x 40 = 40 MPa

Cas d’une situation durable (v, = 1,5), et une action de durée longue (# = 1), on a :
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I 085 x40 34
T TIx 15 15

= 22,67 MPa

Cas d’une situation accidentelle (v, = 1,15), et une action bréve (# = 0,85), on a :

0.85 x 40 34
e ) = ~ 4, MP
Jo 085 x 1,15 0,9775 34,78 MPpa

Récapitulatif des coefficients :

- v = 1,5 : situation durable ou transitoire
- v = 1,15 : situation accidentelle

- 0 =1 : durée d’action > 24h

- 0 =0,9 : durée d’action entre 1h et 24h

- 6 =0,85 : durée d’action < 1h

- Etat Limite de Service (ELS) :

La contrainte admissible a ’'ELS dépend directement de la classe du béton et se détermine selon
des limites fixées par la norme (généralement autour de 0,6 f.;), mais elle est traitée dans une
section distincte dédiée a la vérification en service.

op = 0,6 * fog

0.6 = mmm o o
0.5}

0.4}

—— Domaine élastique (ELS)
0.3~ Caam= OGJ:r.

=== Faim= TsgmfEcm

0.2r

0.1r

Contrainte o / fcj (adimensionnée)

0.0r

0.00 0.25 0.50 0.75 1.00 1.25 1.50 1.75 2.00
Déformation € (sans unité) le-5

FIGURE 4.1 — Diagramme contrainte/fcj - déformation du béton a 'ELS

4.1.3 Module de déformation longitudinale

Le module de déformation longitudinale pour le béton est«E;; », il est défini par les regles
B.A.E. L comme suite :
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- Module de déformation instantané du béton pour une durée d’application inférieure a 24
heures

Wl

E;j=11000- (f.;)

- Module de déformation sous chargement de longue durée :

Wl

Eyj=3700- (fo;)

4.1.4 Module de cisaillement (transversal) :

Elle est donnée par la formule suivante :

E

T i)

Coefficient de Poisson

- A D’état limite de service (ELS), pour un béton non fissuré : v = 0,2
- A Iétat limite ultime (ELU), pour un béton fissuré : v = 0

4.1.5 Résistance a la traction :

La résistance a la traction est liée a la résistance a la compression. Les regles du BAEL donnent
la relation suivante :

ft; = 0,6 +0,06 x f;

4.2 Aciers

Les aciers utilisés dans les ponts sont de trois natures différentes, aciers actifs, passifs et aciers
de la charpente métallique.

4.2.1 Aciers passifs (Fe E400)

Les armatures passives sont des armatures comparables a celles du béton armé (les armatures
passives ne sont tendues que sous les sollicitations extérieures).

4.2.1.1 Limite élastique

Les aciers utilisés sont des aciers courants a haute adhérence de classe Fe E400 , leur limite
élastique est égale 400 MPa.
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4.2.1.2 Coefficient de sécurité ELU

[1]
- Coefficient partiel de sécurité pour I'acier en situation durable ou transitoire :
vs = 1,15
- Coefficient partiel de sécurité pour I'acier en situation accidentelle :

¥s = 1,00

4.2.1.3 Module d élasticité longitudinale de 1 acier

E, =2 x 10° MPa

4.2.2 Aciers actifs

Les armatures actives sont des armatures en acier a haute résistance qu’on utilise pour les
constructions en béton précontraint. Les armatures actives de précontrainte sont sous tension
méme sans aucune sollicitation extérieure. Ils sont classés par catégories : fils, barres, torons.

4.2.2.1 Limite élastique

Comme ces aciers n’ont pas de palier de plasticité, la limite élastique est définie comme étant
un allongement résiduel de 0,1%. La limite élastique conventionnelle des aciers représente 89%
de la résistance garantie a la rupture.

4.2.2.2 Module de Young

Le module d’élasticité longitudinal des aciers de précontrainte, noté E, est pris égal a :

- E, = 200000 MPa pour les barres et les fils ;
- E, = 190000 MPa pour les torons.

Dans le cadre de notre ouvrage, les aciers utilisés pour la précontrainte sont des aciers a tres
haute résistance, appelés aciers durs, caractérisés par une forte teneur en carbone.

Nous utilisons des cables 12T15S, spécifiquement adaptés aux ouvrages de grandes portées,
comme c’est le cas de notre pont.

4.2.2.3 Caractéristiques géométriques des cibles (selon FREYSSINET)

- Section nominale d’un toron : 139 mm?

- Poids d’un toron 1T15S : 1,175 kg/m
- Section nominale d’'un cable & 12 torons :

A, =12 x 139 = 1668 mm”
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- Diametre extérieur de la gaine : 88 mm
- Diametre intérieur de la gaine : 80 mm

4.2.2.4 Forces garanties de ’acier de précontrainte
- Résistance garantie a la rupture :
fprg = 1860 MPa

- Limite d’élasticité conventionnelle :

Freg = 1660 MPa

4.2.2.5 Tension initiale maximale admissible

2]

Elle est définie comme la plus petite des deux valeurs suivantes :

opo = min (0,8 fprg, 0,9 fpeg)

Calcul :
opo = min (0,8 x 1860, 0,9 x 1660) = min (1488, 1494) = 1488 MPa
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PRE-DIMENSIONNEMENT

Pré-dimensionnement

Pour cette partie du travail, nous avons opté pour un prédimensionnement séparé selon les deux
parties distinctes du tablier, en lien avec les modes constructifs adoptés (Fig 5.1).

La premiere partie concerne la portion réalisée en encorbellement successif, correspondant a un
fléau unique de 152,16m formé de deux travées. Le prédimensionnement porte sur les éléments
caractéristiques de ce type de construction tel que les voussoirs.

La deuxieme partie traite de la portion en poutres préfabriquées, d’une longueur totale de 60m,
constituée de deux travées symétriques. Le prédimensionnement des poutres, de la dalle de
compression et des entretoises y est abordé.

B0 m 152.16 mr -
—~e—Partie en poutres préfabriquées Partie en encorbellement successif -
.
h-]_\ jﬁ i — N l#l:l:u:l:u‘;
r—‘- |
! —
- s

F1GURE 5.1 — Coupe longitudinale du viaduc v12

5.1 Pré-dimensionnement de la partie en encorbellement
successif

5.1.1 Distribution des travées

Dans cette partie de 'ouvrage, nous n’avons choisi qu'un seul fléau de 152,164 m, Le choix
de cette géométrie répond aux exigences du bon sol, de la stabilité et de faisabilité du mode
construction [8] .

L’ouvrage comporte deux travées principales de portées respectives 75,18 m et 76,98m , réalisées
selon la méthode des encorbellements successifs (Fig 5.2). Le tablier est constitué d’une partie en
béton précontraint a hauteur variable, construite symétriquement a partir des piles principales.
Ces travées reposent sur deux piles et une culée, fondées sur pieux forés de grand diametre,
assurant un encastrement parfait et une stabilité optimale de la structure .
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152.16 m:
75.18 m 76.98 m

F1GURE 5.2 — Coupe longitudinale de la partie en encorbellement successif

5.1.1.1 Besoin de symétrie

Pour garantir la stabilité et s’assurer que les efforts soient bien équilibrés, nous devons avoir
deux encorbellements presque de méme longueur, Cela permet une répartition symétrique des

moments et des efforts de précontrainte, C’est pourquoi nous avons choisit : Lgauche a ~ b
Ldroit

5.1.1.2 Conformité aux recommandations SETRA
Selon le SETRA :

- Une longueur de 76,98 m et 75,18 m par encorbellement est parfaitement admissible, ces
valeurs se situant dans la plage classique généralement comprise entre 60 m et 80 m.

- « Il est souhaitable que les longueurs de travées adjacentes a une pile centrale soient
proches, afin d’assurer une construction équilibrée et de limiter les déséquilibres de mo-

ments dans le tablier pendant la phase d’encorbellement. »(quide de conception SETRA |
2003)

5.1.2 Découpage de voussoirs

Les types de voussoirs et leurs descriptions sont donnés dans le tableau 5.1.
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TABLEAU 5.1 — Récapitulation du découpage des voussoirs

Type de voussoirs Description Valeur retenue

Ces dimensions sont fixées par 1’équipage mo-
Voussoirs sur piles bile disponible sur site, généralement, ceux-ci | 9m
sont compris entre 7m et 10 m.

Doivent permettent aux opérateurs de tirer
Voussoirs courants les cables de précontrainte librement sans | 4,53m
étre tres élancés, il varie de 1.5 a 5 m.

Dans notre cas 'inter-
valle étant de 2,75 m
et l'autre 4,53 m

L’intervalle usuelle recommandée (2,5 a

Voussoirs sur culée
5,0m)

Le tablier est constitué d’un total de :

N = 33 voussoirs
Répartis comme suit :

- 1 voussoir sur pile de 9,00 m : le voussoir de rabout coulé en place au-dessus de la pile.

- 30 voussoirs courants de 4,53 m chacun, mis en place symétriquement de part et d’autre
de la pile (15 de chaque coté).

- 2 voussoirs de fermeture sur culées :

o 1 voussoir de 2,73 m,
o 1 voussoir de 4,53 m.

Ce découpage permet de respecter la géométrie de la travée tout en assurant une mise en ceuvre
équilibrée des encorbellements successifs.

5.1.3 Ligne d’intrados

L’intrados du tablier se présente sous forme parabolique a partir des piles. Les tabliers a hauteur
variable offrent un certain nombre d’avantages :

- Economie de matériaux.
- Réduction de l'effort tranchant.

- Aspect satisfaisant.

5.1.4 Pré-dimensionnement de la section transversale
5.1.4.1 Choix et forme du caisson

Pour dessiner la coupe transversale de I'ouvrage, caisson simple & deux ames (Fig 5.3) et voussoir
(Fig 5.4), il convient tout d’abord de choisir le nombre de caissons et d’ames. Les principaux
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éléments influencant ce choix sont :

- L’augmentation du nombre d’ames entraine une augmentation des surfaces de coffrage (et
des contraintes associées), ainsi qu'une augmentation de la quantité de matériau utilisée.
En effet, chaque ame doit respecter une épaisseur minimale pour des raisons constructives.

- A Dinverse, une diminution du nombre d’ames implique une augmentation des portées
transversales du hourdis supérieur, ce qui accroit les efforts subis par celui-ci, et donc les
épaisseurs et le ferraillage nécessaires.

- Par ailleurs, les dimensions et le poids des voussoirs réalisables sur le chantier dépendent
du matériel disponible, notamment en cas de préfabrication.

Dans notre cas, la largeur totale du tablier est de 13,80 m.

I L
0.25L o 0.50L ~0.25 l..j

ﬁ | /_,_J

FI1GURE 5.3 — Coupe transversale type d’un caisson simple a deux ames

section sur culée . .
section sur pile

FIGURE 5.4 — Coupe transversale du voussoir

5.1.4.2 Epaisseur des ames

L’épaisseur des ames est conditionnée a la fois par le type de cdblage adopté et par les conditions
de résistance a 'effort tranchant. Dans le cas d’un cablage traditionnel, le cas de notre projet,
les épaisseurs minimales doivent étre soumises aux exigences suivantes :

Espacement minimal entre cables de précontrainte
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Les espacements minimaux admissibles e,,;, entre cables de précontrainte sont généralement les
suivants :
Emin = 36 cm  pour des unités 127'13

Emin = 44 cm  pour des unités 12715

Emin = 99 cm  pour des unités 19715

Les cables de précontrainte choisis sont du type 12T15s, donc 'espacement réel doit respecter :

e, > 44 cm

Dans notre cas, on adopte :
e, = 50 cm

5.1.4.3 Epaisseur du hourdis inférieur

L’épaisseur du hourdis inférieur est en fonction de plusieurs parametres,dont :
- L’intensité des efforts de compression en phase de construction ou de service.
- Le logement des cables de continuités.
- L’ancrage de ces cables et la diffusion des efforts de précontrainte.

L’épaisseur du hourdis inferieur est variable entre la section sur pile et la section a la culé

Epaisseur a la culé

La valeur de I’épaisseur de I’ame FE, doit étre supérieure ou égale a la plus restrictive des valeurs
suivantes :
E.,>18 cm a 22 cm

Dans notre cas, nous adoptons :
E,. =30 cm

Epaisseur sur pile

C’est la limitation de la compression des fibres inférieures en service qui détermine 1’épaisseur
du hourdis inférieur sur pile. Cette valeur dépend beaucoup de la portée et des largeurs des
hourdis.Elle varie de 35 a 80 cm. pour des raisons constructives nous avons du augmenter
I’épaisseur jusqu’a 120 cm

5.1.4.4 Les goussets

Les goussets jouent un role important dans la conception du tablier. Ils facilitent la mise en
place du béton et permettent le logement des cables du fléau ainsi que les ancrages éventuels
des cables de continuité relevés en travée.
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Gousset supérieur

L’angle d’inclinaison du gousset par rapport a 'horizontale est de 6,9°.
Les dimensions géométriques qui en résultent sont : h = 36 cm, v = 330 cm

Gousset inférieur

Le hourdis inférieur est encastré dans les ames a l’aide de goussets. Pour ne pas géner la mise
en place du béton, l'inclinaison de ces goussets par rapport a l'horizontale ne doit pas étre
inférieure a 45°.

Dans notre cas, nous adoptons un angle d’inclinaison de : 12,56°
Les dimensions retenues sont : h =20 cm, v = 100 cm

Le tableau 5.2, montre les dimenssions géométriques du voussoir.
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TABLEAU 5.2 — Dimensions et dispositions géométriques du voussoir

Elément Ration usuel Valeur retenue valeur prise
Hauteur du_'n.-'cussmr sur h[_ " % 875 m 85m
pile v :
Hauteur du voussorr ala Lo,k 373 m 125m
clef h 7
Largeur du voussoir B 1380em 1380 cm
C B/ 345cm 335 cm
D B-2C 690cm 670 cm
D C-Fal2 316,80cm 330,00 cm
€1 e, > 16418 cm 29.00 cm 29.00 cm
C1<e,<C/8
€2 Raison pour ce choix 49 40 cm 65,00 cm

zone d'ancrage de
precontrainte

ez e;>ez- [0cmetes> Loey 33,00 cm 35.00
D0 <ey<Di25
£4 Pour amélioration de la 27.50 em 35,00
rigidité transversal du
hourdis
Eﬂ J:L’I > {JEE 1 L.".:flm 564 cm 5{] cm
E. Ec=18422cm 0 em 30 cm
15 <E,<80cm
ce choix est constructive
car le voussoir est 80 cm 120 em
encastré dans la pile
EP
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5.1.4.5 Loi de variation parabolique

Dans les ponts réalisés par encorbellements successifs, la hauteur des consoles varie généralement
suivant une loi parabolique afin d’adapter la section aux efforts fléchissants. Cette variation
permet d’optimiser la résistance en augmentant la hauteur a 'appui, ou le moment fléchissant
est maximal, et en la réduisant vers I'extrémité, ou les sollicitations sont plus faibles.

La hauteur h(x) en fonction de la distance x le long de la console de longueur L est donnée
par :

ou :

- hmax est la hauteur maximale a appui (z = 0),

- hmin est la hauteur minimale a lextrémité libre (z = L),

- x est la position le long de la console, avec 0 < x < L.
Cette loi de variation parabolique assure une utilisation efficace des matériaux en concentrant
la section la ou les efforts sont les plus importants. apres tous les calculs,nous adoptons la

section suivante,(Fig 5.5) et (Fig 5.6), conforme aux exigences mécaniques et économiques de
I'ouvrage.

@
RL\'BL ﬂ[ 3 B
e 2] i AL [
i 140 : 140 |
|
|
|
|
|
|
|
720
360 360
330 330
(50 €1
g

R

I
I
|
I
1

FIGURE 5.5 — Section transversal du voussoir sur pile
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Q|
4 | <4 |
140 | 140
|
|
|
330 0 SJ?’C' 330 I\
| 100 | 100
ﬂ ! o

FIGURE 5.6 — Section du voussoir sur la culée

5.1.5 Caractéristiques géométriques

Déterminons les différentes caractéristiques géométriques (Fig 5.7 et 5.8) des deux caissons

limites (sur pile et a la culée).(Tab 5.3)

Pour faciliter le travail nous divisons le caisson en différentes parties rectangulaires et triangu-

laires, notées i

TABLEAU 5.3 — Caractéristiques géométriques des sections

Caractéristique géométrique Formule
S; 1 Aire de la section « 1 » S;=bxh
Ysi : Ordonnée du centre de gravité de
. . N Z YGi . Sl
la section « i », par rapport a la fibre |y, = =" "
inférieure 25
d; : Distance entre le centre de gravité
de la section « i », et le centre de d; =Ye — Ya
gravité de la section totale
Igi : Moment d’inertie de la section « i _ ) bh3
» par rapport a son centre de gravité Section rectangulaire : Ig; = 12
bh?
Section triangulaire : Ig; = T3

I, - Moment d’inertie total du
voussoir par rapport a I’axe neutre

I => (g + Sid?>

V' : Distance entre le centre de gravité

point le plus haut du noyau central

et la fibre supérieure Vi=H-Yq

V' : Distance entre le centre de gravité Vi —y

et la fibre inférieure -

p : Rendement mécanique de la section | p = _ e
Aq h V hd V/

C' : Ordonnée (par rapport a G) du C=p.V

Suite du tableau a la page suivante
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Caractéristique géométrique

Formule

C" : Ordonnée (par rapport a G) du
point le plus bas du noyau central

Cl:p'vl

5.1.5.1 Section sur pile

’LI\

FIGURE 5.7 — Coupe descriptive transversale du voussoir sur pile

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Pré-dimensionnement de la partie en encorbellement successif
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TABLEAU 5.4 — Récapitulation des caractéristiques géométriques du voussoir sur pile

2
COLOR | B(em) | Hiem) | S (em?) | Yglem) | 8, x Ygi(em®)| d;2(em?) di"x 5 (em*) Igy(em*) gy [em*)
310,00 | 120,00 | 3720000 | 60,00 2232000,00|  117360,16) 436579795553 44640000,00 4410437955,53
50,00 | 850,00 | 4250000 | 42500 |  18062300,00 502,72 21365390,06]  2558854166,67 2580219556,72
100,00 | 20,00 1000,00 126,67 126670,00 76125,61 76125606,23 266666,67 76392272,89
330,00 | 3600 | 594000 | 809,00 4805460,00)  165178,28|  981158981,63 §132160,00 986291141,63
330,00 | 2000 | 957000 | 83550 7995735,00]  187420,86] 179361762129 670697,50 1794288318,79
140,00 | 3000 [ 210000 | 805,00 1690500,00|  161942.91]  340080109.47 1260000,00 34134010947
310,00 | 3500 | 10850,00 | 832,50 9032625,00| 18483233 200543079374 1107604,17 2006538397,90
109160,00 12195507752,94
Calculs des grandeurs géométriques
> (Yai X 51
Yo = M = 402,58 cm
> S51

S =2x8;=2x 109160 = 218320 cm?
Iy =2 X Iy = 2 x 12195507753 = 2,439 x 10'° cm*
V = H — Yg = 850 — 402,58 = 447,42 cm
V' =Yg = 402,58 cm

p:

IGw o

S V-V
C=p-V =062 x 447,42 = 277,40 cm
C'=p- V' =0,62 x 402,58 = 249,60 cm

5.1.5.2 Section sur culée

0,62

8

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

FI1GURE 5.8 — Coupe transversale du voussoir sur culée
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TABLEAU 5.5 — Récapitulation des caractéristiques géométriques du voussoir sur culée

B H
(cm) | (cm) 5 (em?) Ygi{em) Six Ygi(em?®) d;*(cm?) di’ S, (em*) Igfem*) | Igx (cm®)
50,00| 9,85 | 492,50 | 145,08 T1449.44| 569596| 2805261,33|  3981,97| 280924329
10,00] 150,00 | 1500,00| 75,00 11250000 29,12|  43684,90  2812500,00| 2856184,90
950 | 565 | 53,68 | 137,33 737092| 458621] 24616508]  142.79| 24630787
17,50] 22,50 | 196,88 | 27,50 5414,06| 1772,70] 34899962 6644531| 415444,93
17,50] 20,00 | 350,00 | 10,00 3500,00| 3552,57] 124339794 11666,67|1255064,61
40,50] 5,65 | 114,41 | 13827 15819,82| 471510 539466,57| 2434,89| 54190146
950 | 12,00 | 57,00 | 13050 743850 370840] 21137855 5472,00| 216850,55
2764,46 8340997,61
Calculs des grandeurs géométriques
> (Yai x Si)
Yo =29 220 165512 cm
TS
S =2x8; =2x 55010 = 110020 cm?
Toe = 2 X Iy = 2 x 864363492 = 0,173 x 10'° cm?
V=H-Ys;=325-165,512 = 159,488 cm
V' =Yg = 165,512 cm
[Gz
= ——=0,59
P=sv.v ="
C=p-V =059 x 159,488 = 94,097 cm
C'=p-V'=0,59 x 165,512 = 97,652 cm
5.1.6 Variation de la hauteur du voussoir h(z)
La variation des hauteurs est donnée par les relations suivantes [8] :
h. = 325 cm, si X <0
h(X) = X\ 2
() hc+(hp—hc)(L) L si0<X<L
ou encore :
X 2
h(X) = 325 + 525 (L)
avec :
h. : hauteur de la poutre a la culée (culée),
h, : hauteur de la poutre sur pile.
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La figure ci-dessous illustre I’évolution de de la hauteur du voussoir

FIGURE 5.9 — Variation de la hauteur de la travée de rive.

5.1.7 Variation de I’épaisseur du hourdis inférieur e(x)

La variation des épaisseurs du hourdis inférieur est donnée par les relations suivantes|8 | :

e = 30 cm, siX <0

e(X) = X\ 2
( ) eic—i-(ep—eic)(L), si0< X <L

avec

€;e : épaisseur du hourdis inférieur a la culée,
e, : épaisseur du hourdis inférieur sur pile.

En remplacant par les valeurs numériques, on obtient :

2

e(X) =30+ 90 ()L()

La figure ci-dessous illustrent 1’évolution de 1’épaisseur du hourdis inférieur

L

éc

:Iep

FIGURE 5.10 — Variation de I’épaisseur du hourdis inférieur de la travée de rive
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5.1.8 Variation de la section S(z)

S. = 2% 55010 cm?, si X <0

X 2
(SC+(Sp—SC)<L> , si0< X <L

S(X) =

ou :

- S, : section du voussoir a la culée,

- .S, @ section du voussoir sur pile.

Numériquement, cela donne :

X\ 2
S(X) = (110020 + 108300 (L) )

La figure ci-dessous illustrent I’évolution de la section

I

FIGURE 5.11 — Variation de la section de la travée de rive

5.1.9 Variation de l’'inertie /()

Il est d’usage de considérer une loi de la forme Kh°/?, h étant la hauteur de la poutre , cette
loi est intermédiaire entre la loi limite I = Kh? et la loi de variation d'une section pleine et
rectangulaire [ = Kh3.

L’expérience montre quune loi de la forme Kh%? conduit & des résultats assez précis par
rapport a un calcul numérique fin pour une section de poutre en forme de caisson.

La variation des inerties est donnée par les relations suivantes [5] :

I, = 864363492 cm?, si0< X <al
5/2

I(X) = X —al\?
& I 1+K< O‘) CsiaL< X <L
L —al

Avec :
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2.439 x 1010\ %4
K= (2222222 ) ] =1
[(0,173 X 1010> 88

a : coefficient indiquant la position du début de la variation d’inertie (varie entre 0,2 et 0,3).
Dans notre cas, on prend a = 0,25. La figure ci-dessous illustre la variation de I'inertie

lc [

FIGURE 5.12 — Variation de l'inertie du demi-fléau de la travée de rive

5.1.10 Variation des centres de gravité

Yoo = 165,512305 cm, si X <0

Y X = X 2
o) YGC+(YGP_YGC)(L)7 si0<X <L

En remplacant les valeurs numériques, on obtient :

X 2
Yo (X) = 165,512305 + 273,06 (L)
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5.1.11

Parametres de toutes les travées

La figure ci-dessous illustre le nombre de voussoirs dans les deux travées .

19(16

18

1920

2122292425 %6 27‘28@@

>
—_—

Vi

FIGURE 5.13 — Nombre de voussoirs dans les deux travées

TABLEAU 5.6 — Caractéristiques géométriques et mécaniques

ABS (m) ABS (m) h(X) (cm) e(X) (cm) S(X) (cm?) YG(X) (m) I(m) V(m) V'(m) p C(m) C’(m)
0.00 3.25 30.00 11.00 1.66 1729 159 166 0.60 095  0.99

4.53 144.90 3.27 30.40 11.05 1.67 1729 1.60  1.67 058 094 098

9.06 140.37 3.34 31.60 11.19 1.70 1729 164 170 055 091  0.94
13.59 135.84 3.46 33.60 11.44 175 1729 171 175 051 086  0.89
18.12 131.31 3.62 36.40 11.77 1.83 1732 179 183 045 080  0.82
22.65 126.78 3.83 40.00 12.21 1.92 1832 191 192 041 078  0.79
27.18 122.25 4.09 44.40 12.73 2.04 20.74 205 204 039 080  0.79
31.71 117.72 4.39 49.60 13.36 2.18 2491 221 218 039 086 084
36.24 113.19 4.74 55.60 14.08 2.33 3136 241 233 040 095 093
40.77 108.66 5.13 62.40 14.90 251 4082 262 251 042 109  1.05
45.30 104.13 5.58 70.00 15.82 271 5434 287 271 044 127 1.20
49.83 99.60 6.07 78.40 16.83 2.93 7325 314 293 047 148 139
54.36 95.07 6.60 87.60 17.93 3.17 99.28 343 317 051 174  1.62
58.89 90.54 7.19 97.60 19.14 3.44 134.54 375 344 055 205 187
63.42 86.01 7.82 108.40 20.44 3.72 181.63 410 372 058 239 217
67.95 81.48 8.50 120.00 21.83 4.03 243.67 447 403 0.62 277 249
76.95 8.50 120.00 21.83 4.03 243.67 447 403 0.62 277 249
147.63 3.25 30.00 11.00 1.66 1729 159 166 0.60 095  0.99
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5.2 Pré-dimensionnement de la partie poutres préfabri-
quées

Le prédimensionnement a été fait suivant le guide de conception *Ponts a poutres préfabriquées
précontraintes par post-tension (VIPP) SETRA *

5.2.1 Constituants de la poutre

Les poutres comportent une table de compression constituant la partie supérieure et un large
talon, constituant la partie inférieure, ces deux éléments sont reliés par une ame de faible
épaisseur

| -u— [ able de compression
% | /“’A P

| ~

- Ame

| —-+—(Gousset

| |---——Talon

F1GURE 5.14 — Coupe transversale de la poutre

5.2.1.1 Hauteur de la poutre

L’élancement généralement adopté pour déterminer la hauteur totale du tablier (poutres +
hourdis) est compris entre :

L <h < L
20 ' 7
ou :
- hy : hauteur totale du tablier (poutres + hourdis)
- L : portée du tablier
Pour :
L =30,21 et Ly=3091
On a donc :

30,21 30,21

’ ’ 1,51 1

50 < h < 17 Dl < hy < 1,77 m
30,91 30,91

’ ’ 1,54 1,81
50 < h < 17 D4 < hy <1,81m
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Ainsi, on adopte :

Or,
hy = hy, + hy,
ou :
- hy : hauteur des poutres
- hyp, : hauteur de I'hourdi, prise égale a 0,25 m
D’ou :

hp:ht—hh:1,75—0,25:

iﬁ : //,J NN

FIGURE 5.15 — Hauteur de la poutre et du hourdis

5.2.1.2 Largeur de la table de compression

Pour alléger les poutres afin de faciliter la manutention, on peut réduire la largeur des tables de
compression. Pour prévenir tout risque de déversement pendant les opérations de manutention,
la largeur ne doit pas dépasser 60% de la hauteur :

b>0,6h = b>105m

On prend :

b=120m

Quant a I’épaisseur de la table de compression, on va prendre la valeur e = 9,85 cm pour des
raisons constructives, puis on justifiera cette valeur par les calculs.
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5.2.1.3 Epaisseur de I’Ame

L’épaisseur de I’ame est choisie selon la zone : En zone médiane :

0,18m < eamem < 0,25m = ezme = 0,20m

On va garder cette méme épaisseur pour toute la poutre.

5.2.1.4 Talon

Le talon d’une poutre constitue la fibre inférieure de la structure. Son dimensionnement se fait
par la flexion et doit permettre de loger les cables de précontrainte dans de bonnes conditions
d’enrobage et d’espacement.

Sa largeur b; est généralement comprise entre 0,4 m et 0,6 m. Donc on fixe :
b = 0,556m

5.2.1.5 Epaisseur du talon

L’épaisseur est comprise entre 0,1 m et 0,2 m. Donc on prendra :
e; = 0,20m

5.2.1.6 Espacement entre axes des poutres

On prend la valeur :
A=175m

5.2.1.7 Nombre des poutres

Le nombre de poutres est déterminé par le rapport entre la largeur de tablier et ’espacement :

L,
N==11
-+

Avec :

- L, : la distance entre les poutres de rives, vaut 12,10 m,
- A : entraxe des poutres.

D’ou :
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12,10

N = 191 +1=11 = N =11 poutres

5.2.1.8 Gousset du talon

Le plan incliné du talon doit étre relativement pentu, ce qui est favorable & une bonne mise en

ceuvre du béton et facilite le relevage des cables de précontrainte.

L’angle est compris entre 45° et 60°, il est préférable de se rapprocher de la valeur supérieure.

d

FIGURE 5.16 — Gousset du talon

On peut choisir :
o =579 = FE, =0225m

5.2.1.9 Gousset de la table de compression :

o =5736° = B, =012m
B =8,82° = Eg, =5,65cm

FIGURE 5.17 — Gousset de la table de compression

Pré-dimensionnement de la partie poutres préfabriquées
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5.2.2 Hourdis

Définition du hourdis

L’hourdis joue un role essentiel dans la structure du tablier. Il assure la continuité de la surface
en reliant les différents éléments de la poutraison, tels que les poutres principales et les entre-
toises. Il contribue également au fonctionnement en flexion en servant de table de compression,
tout en accueillant les couches d’étanchéité et le revétement de chaussée.

/ .
< Hourdis

S

p
| | < Poutre

FI1GURE 5.18 — Hourdis général

5.2.3 Longueur de la dalle

La longueur de la dalle correspond a la portée entre appuis des poutres principales. Ainsi, on
a:

LdOl = 30,91 m et Ld02 = 30,21 m

5.2.4 Largeur de la dalle

La largeur de la dalle est égale a la largeur de la chaussée roulable plus les trottoirs. Donc :

l;=13,88 m

5.2.5 Epaisseur de la dalle

L’épaisseur de la dalle est directement liée a I'entraxe des poutres : plus 'entraxe est grand,
plus I'épaisseur doit étre importante pour mieux résister aux efforts de flexion transversale.

En général, I'épaisseur de la dalle est comprise entre 0,16 et 0,30 m.
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On prendra :
Ey=0,25m

pour des considérations d’enrobage des aciers.

5.2.6 Caractéristiques géométriques de la poutre

5.2.6.1 Poutre sans hourdis

Etant donné que la section de la poutre est constante tout au long de la travée, ses caractéris-

tiques géométriques sont également constantes.

ol TN

F1GURE 5.19 — Coupe transversale de la poutre sans hourdis

120

F1GURE 5.20 — Coupe transversale : Détail de la poutre sans hourdis
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Dans le tableau 5.7 sont mentionnées les caractéristiques géométriques de la section sans hourdis

TABLEAU 5.7 — Caractéristiques géométriques des éléments de la poutre (sans hourdis)

H(cm) |8 (cm?)| Yeilem) |S; x Ygi(em®) d,*(cm?) di* 5, (em*) Igr(em*) Igx (em*)
985 | 492,50 | 145,08 7144944 5695,96 2805261,33 398197 2809243,29
150,00 | 1500,00 | 75,00 112500,00 29.12 43684,90 2812500,00 2856184.90
5,65 53,68 | 137,33 7370,92 4586,21 246165,08 142,79 246307,87
2250 | 19638 | 2750 541406] 177270 348999.62 6644531 41544493
2000 | 350,00 | 10,00 350000) 355257 124339794 1166667 1255064,61
565 | 11441 | 13827 1581982 471510 539466,57 43489] 54190146
1200 | 57,00 | 13050 | 743850 370840 2137855 472,00 21685055
2764,46 834099761
5.2.6.2 Poutre avec hourdis
lh-_'_"‘—‘—-—-_._

FiGURE 5.21 — Coupe transversale : Détail de la poutre avec hourdis

La section médiane avec hourdis est représentée sur la figure ci-apres. Quant aux caractéristiques
géométriques, elles figurent dans le tableau qui suit :

5.3 Principales caractéristiques géométriques

5.4 Corniches

Les corniches ont essentiellement un role esthétique. Situées a 'extrémité du tablier, elles sont
toujours bien éclairées et dessinent la ligne de 'ouvrage.

Une corniche mal alignée, dont le tracé présente des irrégularités, se remarque tres rapidement

a l'ceil nu.

Corniches
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TABLEAU 5.8 — Caractéristiques géométriques de la poutre avec hourdis

B (cm) | H (cm) 5 (em®)| Yeelem)|S; x Y (em® df:(f?ﬂ:) di: x 5, (em*) Igilem®) Igx (em*)
50,00 0,85 492,50 145,08 71449.44 1260,85 620966,24 308197 624948.21
10,00 | 150,00 | 1500,00 75,00 112500,00 1194,85 1792276,67 2812500,00 4604776,67
9,50 5,65 53,68 137,33 7370,92 770,53 41358,08 142,79 41500,86
17,50 | 22,50 | 196,88 27,50 5414,06 6734,93 1325939.32 6644531 1392384,63
17,50 | 20,00 350,00 10,00 3500,00 9013,51 3469729,03 11666,67 3481395,70
40,50 | 5,65 114,41 138,27 15819,82 823,88 94262,64 243480 96697,53
9,50 12,00 57,00 130,50 7438,50 438,21 24977,77 5472,00 30449,77
60,00 25,00 1500,00 162,50 243750,00 2801,94 4202914,32 78125,00 4281039,32
Z 4264,46 1455319268
TABLEAU 5.9 — Caractéristiques géométriques de la poutre
POUTRE ¥ cm V- cm I em* P
seclion médiane avec hourdis 65,43 10957 2910638537 0,48
section médiane sans hourdis 8040 6960 16681995 22 0,54

En Algérie, on utilise souvent des corniches en béton préfabriqué, c’est en effet, le cas pour
notre ouvrage.

5.5 Garde-corps

En plus de leur fonction de retenue des piétons, les garde-corps ont souvent une fonction esthé-
tique. En Algérie, on emploie fréquemment des garde-corps standardisés.

5.6 Conclusion

Le pré-dimensionnement a permis de définir les géométries initiales des deux parties du tablier
du viaduc V12 : la partie en poutres préfabriquées en béton précontraint et celle réalisée par
encorbellements successifs.

Pour la partie en poutres, une section de 1,50 m de hauteur (hors hourdis), avec un espacement
de 1,75 m entre axes, est retenue, assurant la résistance mécanique, la préfabrication et la
facilité de pose.

Concernant la partie en encorbellements successifs, une variation parabolique de la hauteur du
caisson a été adoptée pour optimiser la résistance aux moments fléchissants, avec une hauteur
maximale a I'appui et minimale en travée. Ce choix permet une utilisation rationnelle des
matériaux et une meilleure performance structurelle.

Ces pré-dimensionnements constituent une base fiable pour les vérifications aux états limites
et ’étude de la précontrainte, tout en assurant la faisabilité technique et la stabilité globale de
I'ouvrage.
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CHARGES ET SURCHARGES

Charges et surcharges

6.1 Introduction

Ce chapitre de notre travail, présente les actions appliquées a 'ouvrage, classées selon le Regle-
ment de Conception et de Prédimensionnement des Réseaux (RCPR) [10] en deux catégories :

- Les charges hors trafic,
- Les charges dues au trafic,

Bien que le fléau construit par encorbellements successifs soit isostatique durant la phase de
construction, il devient hyperstatique en phase de service aprés mise en place des appuis dé-
finitifs. C’est cette configuration définitive (hyperstatique) qui nous intéresse dans le présent
chapitre, car elle correspond a 1’état réel de fonctionnement de I'ouvrage sous charges perma-
nentes et d’exploitation.

La phase isostatique, propre a la construction des encorbellements successifs, sera quant a elle
traitée dans le chapitre dédié a la stabilité du fléau.

Puisque la partie en poutres préfabriquées est isostatique et que les deux travées sont identiques,
il est suffisant d’en étudier une seule. Les sollicitations et le comportement de la seconde seront
similaires. La travée 1 a donc été choisie comme cas représentatif.

En ce qui concerne la partie réalisée par encorbellements successifs, bien qu’elle soit également
symétrique, elle fonctionne en phase de service comme un systeme hyperstatique. Pour bien
appréhender son comportement, deux cas sont étudiés : d’abord la travée 3 seule, puis les
travées 3 et 4 chargées simultanément, ce qui permet d’évaluer a la fois les effets isolés et les
effets d’interaction entre les deux travées.

6.1.1 Charges hors trafic
6.1.1.1 Charges permanentes (CP)

Poids propres :

- Partie en encorbellement successif : Le poids propre des voussoirs a été obtenu a
I’'aide du logiciel Midas Civil. Apres modélisation de la géométrie et insertion du poids
volumique du béton (25kN/m?), le logiciel a fourni une valeur totale de 22246 kN pour
le travé de rive .

- Partie en poutres préfabriquées (Fig 6.1) :
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FIGURE 6.1 — Section du tablier de la partie en poutres préfabriquées

o Section d’une poutre : 0,55 m?

o Nombre de poutres : 11

o Volume total : 0,55 x 11 x 30 = 181,5m?

o Masse volumique : 25 kN/m?

o Poids total des poutres : 181,5 x 25 = 4537,5 kN
o Poids de la dalle :

Py =0,25 x 13,88 x 30 x 25 = 2587,5 kN

6.1.1.2 Charges complémentaires permanentes (Pcc)

Bordures et corniche :

Ppe =2 x 0,225 x 25 = 11,25 kN/m

Pavage routier :

P, = 0,08 x 12,50 x 25 = 25kN/m

Garde-corps :
Py=2x2=4kN/m

Total charges complémentaires permanentes :
P.=PFPe+ P + P, =1125+254+4=4025kN/m
= Charge totale sur toute la longueur de I'ouvrage (210 m) : 40,25 x 210 = 8 452,5 kIN

Dans le tableaux 6.1 et le tableau 6.2 , figurent les poids propres des éléments porteurs et les
charges complémentaires

TABLEAU 6.1 — Poids propres

Elément Poids (kN)
Voussoirs (encorbellement successif) 22246
Poutres préfabriquées 4537,5
Dalle (partie poutres) 2587,5
Total 29371
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TABLEAU 6.2 — Charges complémentaires permanentes

Elément Valeur linéique (kIN/m) | Total (kN)
Bordures et corniche 11,25 2362,5
Pavage routier 25 5250
Garde-corps 4 840
Total 40,25 8452,5

Introduction

71



CHARGES ET SURCHARGES

6.1.1.3 Effet du vent

Les efforts dus au vent sont considérés sous forme de pressions horizontales statiques appliquées
sur les surfaces exposées de 'ouvrage. Ces pressions, exprimées en valeurs caractéristiques, sont
les suivantes :

- 2,00 kN /m? pour le pont en phase d’exploitation ;
- 1,25 kN /m? pour le pont en phase de construction.

6.1.2 Charges dues au trafic
6.1.2.1 Classification du pont

Avant de calculer les charges de trafic, il est important de classer notre pont en précisant la
largeur roulable, la largeur chargeable et le nombre de voies de circulation.

- Largeur totale : L; = 13,88 m
Largeur roulable : L, = 13,88 — 0,8 —2 x 0,65 = 11,78 m ~ 12,5m
Largeur chargeable : L, =125 -2 x 0,5 =11,5m

12 = 3,83 = 3 voies

Largeur réelle d'une voie : V = 12’5 = 3,83m

Classe du pont : 1™ classe (car L, > 7m)

Nombre de voies : N, =

6.1.2.2 Calcul des surcharges routieres

Les charges a prendre en compte pour I’évaluation des actions liées au trafic sont définies par
le RCPR et comprennent :

- les systemes de charges A et B,
- les charges militaires et exceptionnelles,
- les effets indirects : efforts de freinage, dérapage, forces centrifuges.

6.1.2.2.1 Systeme de charges A : Comme les travées du pont ont des longueurs infé-
rieures a 200 m, le RCPR impose que la chaussée soit dimensionnée selon la charge A2(L),
définie par :

360
L+ 12

AQ(L) = as - Al (L) avec A1 (L) = max [a1 : A(L), 4 — 0,002 : L] et A(L) = 2,30 +

Les coefficients a; et ay dépendent du nombre de voies et de la classe du pont.

Introduction 72



CHARGES ET SURCHARGES

Méthodologie adoptée : Le pont étant composé de deux parties :

- Deux travées en poutres préfabriquées (mémes caractéristiques) — analyse d’une seule
travée (la premiere) .

- Deux travées (3 et 4) réalisées par encorbellements successifs (portées de 75 m chacune) :
— analyse de la travée 3 seule et analyse des deux travées chargées ensemble

Le cas de la travée 4 seule est écarté a cause de la redondance. Cette approche permet de couvrir
toutes les configurations défavorables possibles conformément aux prescriptions du RCPR.

Détermination des coeflicients a;

Le tableau 6.3 représente les valeurs du coefficient a; :

TABLEAU 6.3 — Coefficient a; selon la classe du pont et le nombre de voies

Classe du pont | 1 voie | 2 voies | 3 voies | 4 voies | 5 voies | 1 (m)
17¢ classe 1,00 1,00 0,90 0,75 0,70 3,50
2¢ classe 1,00 0,90 - - - 3,00
3¢ classe 0,90 0,80 - - - 2,75

Calcul du coefficient a; : Le coefficient ay s’exprime par le rapport entre la largeur conven-
tionnelle Vj et la largeur réelle de voie V' :

Vo
ajzz—:

%

35

3,8

0,92

Résultats du systeme de charges A

Le tableau 6.4 contient les résultats du systeme des charges A

TABLEAU 6.4 — Calcul de Ay(L) pour différentes configurations

Travées chargées | L (m) | A(L) (kN/m?2) | a; (1-2 voies) | A;(L) (1-2) | a1 (3 voies) | A1(L) (3) | Aa(L) (1-2) | As(L) (3)
1 30 10,87 1,00 10,87 0,90 9,78 10,00 9,00
3 75 6,44 1,00 6,44 0,90 5,80 5,92 5,33
3et4 150 4,52 1,00 4,52 0,90 4,07 4,16 3,74

Conversion en charges linéaires :

Le tableau 6.5 indique les charges linéaires.
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TABLEAU 6.5 — Charges linéaires en kN/m pour 3 voies chargées

Travées chargées

As(L) X Lep, (kKN /m)

1

9x 11,5 =103,

3

533 x 11,5 = 61,3

3et4d

3,74 x 11,5 = 43,01

6.1.2.2.2 Systéme de charges B

Etant donné que notre pont est classé en lre catégorie, le Réglement de Charge pour les Ponts
Routiers (RCPR) impose I’'examen de trois sous-systémes distincts, a analyser indépendamment

pour chaque élément de I'ouvrage :

- Systeme B, : camions types,
- Systeme B, : roue isolée,

- Systéme B, : essieux tandems (deux essieux couplés).

Systeme B, : Camion type

Un camion du systeme Be (Fig 6.2)comporte trois essieux, tous équipés de roues simples munies
de pneumatiques, avec les caractéristiques suivantes :

- Masse totale : 300 kN

- Masse portée par chaque essieu arriere : 120 kN

- Masse portée par l'essieu avant : 60 kN

- Longueur d’encombrement : 10,50 m

- Largeur d’encombrement : 2,50 m

- Distance entre les essieux arriere : 1,50 m

- Distance entre I'essieu avant et le premier essieu arriere :4,50 m

- Ecartement des roues d'un essieu (axe a axe) : 2,00 m

- Surface d’impact d’une roue arriere : carré de 0,25 m

- Surface d’impact d'une roue avant : carré de 0,20 m
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FIGURE 6.2 — Systeme Bc

Chargement des files de circulation : Pour le chargement de la chaussée, nous considérons
autant de files de charge qu’il y a de voies de circulation, en les placant dans la position la
plus défavorable possible. Moins il y a de files, plus il est difficile d’atteindre cette situation
défavorable.

Dans le sens transversal, chaque file est représentée par une bande de 2.5m de largeur, la
premiere bande étant positionnée au bord de la largeur chargeable.

Dans le sens longitudinal, chaque file est limitée a deux camions.

Selon la classe du pont et le nombre de files prises en compte, les charges du systéeme B, sont
ajustées a l'aide d’un coefficient multiplicateur b., qui dépend de la classe du pont ainsi que du
nombre de voies chargées. Les valeurs de ce coefficient sont données dans le tableau suivant :

TABLEAU 6.6 — Coefficients b, selon la classe du pont et le nombre de voies chargées

Classe du pont | 1 voie | 2 voies | 3 voies | 4 voies | 5 voies
Premiere 1.20 1.10 0.95 0.80 0.70
Deuxieme 1.00 1.00 - - -
Troisieme 1.00 0.80 - - -

Pour notre pont de premiere classe, les valeurs du coefficient b. sont donc :

1,20 pour 1 voie chargée
b. = ¢ 1,10 pour 2 voies chargées

0,95 pour 3 voies chargées
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Application numérique

TABLEAU 6.7 — Calcul des charges du systeme B, ajustées par b,

Nombre de voies | B. (kN) | 2x B, (kN) | b. | 2 x B. x b. (kN)
300 600 1,20 720
2 600 1200 1,10 1320
3 900 1800 0,95 1710

Systéme B, : roue isolée

La roue isolée, (Fig 6.3), qui constitue le systéme B,, porte une charge de 100kN. Sa surface
d’impact sur la chaussée est un rectangle uniformément chargé dont :

- le cOté transversal mesure 0.60 m

- le coté longitudinal mesure 0.30 m

Ce rectangle d’impact, disposé normalement a ’axe longitudinal de la chaussée, peut étre placé
n’importe ou sur la largeur roulable. Nous notons :

Spr = 100 kN
Longitudinalement Transversalement En plan
0,30
= %
=
100 KN 100 KN

FIGURE 6.3 — Systeme Br

Systéme B; : essieux tandems

Le systeme B, est constitué d'un tandem comportant deux essieux, chacun équipé de roues
simples pneumatiques. Ses principales caractéristiques sont les suivantes :

- Masse portée par chaque essieu : 160 kN
- Entraxe des essieux du tandem : 1.35m
- Voie (distance entre les roues d’'un méme essieu) : 2.00 m
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Chaque tandem est supposé circuler dans ’axe d’une bande longitudinale de 3.00 m de largeur.

Le tablier comporte trois voies de circulation. Toutefois, au maximum deux tandems peuvent
étre disposés cote a cote.

Longitudinalement
Pour un seul tandem

En plan

0,25 0,25
ﬁz- H
L=
1,35 =
b S
i |
Y
Y|
160 KN 160 KN
8
7 7 -
Transversalement / g
3,00 . 3,00 g
il L |
=]
1
/]'717[4),/,._;;_,',',',[,,./_ ',] I -r/zr‘,‘.al Iz FES LS -J/zfm o /_@_
0,50(, | 2,00 ll.n{l Jo 2,00 1,35

FIGURE 6.4 — Systeme Bt

En fonction de la classe du pont, les charges du systeme B; sont multipliées par le coefficient
by suivant :

TABLEAU 6.8 — Coefficients b; selon la classe du pont

Application numérique :

Classe du pont

Premieére

Deuxieme

by

1,20

1,00

TABLEAU 6.9 — Charges B; ajustées par le coefficient b,

Nombre de tandems | B, (kN) | b, | By x by (kN)
1 320 1,20 384
p 640 | 1,20 768

(Tableau 6.9)
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Coefficient de majoration dynamique

Les charges du systeme B sont amplifiées par un coefficient de majoration dynamique d, commun
aux systemes B,., B; et B,.. Ce coefficient est donné par la formule suivante :

04 . 06
1+02L  1+4%

§=1+

ou :
- L : longueur de I’élément considéré (en metres),
- G : charge permanente (en kN),
- S : charge mobile maximale (en kN).

Cas de la premiére travée (30 m) chargée seule :

L=30m, G =83475kN

TABLEAU 6.10 — Majorations dynamiques sur la premiere travée

Systeme | S (kN) d S x § (kN)
B. 1710 | 1,0864 1857,74
B, 100 1,0589 105,89
B, 768 1,0706 822,22

Cas de la troisiéme travée (75 m) chargée seule :

L=T75m, G =282835kN

TABLEAU 6.11 — Majorations dynamiques sur la troisieme travée

Systeme | S (kN) J S x§ (kN)
B. 1710 | 1,0339 1768
B, 100 |1,0255 | 102,55
B, 768 1,0290 790,30

Cas des travées 3 et 4 (150 m) chargées simultanément :

L=150m, G =282835kN
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TABLEAU 6.12 — Majorations dynamiques sur les travées 3 et 4

Systeme | S (kN) J S x 4§ (kN)
B, 1710 | 1,0218 | 17453
B, 100 1,0134 101,34
B, 768 1,0169 781

Cas de la troisiéme travée (75 m) chargée seule :

L=T75m, G =282835kN

TABLEAU 6.13 — Majorations dynamiques sur la troisieme travée

Systeme | S (kN) J S x 4§ (kN)
B, 1710 | 1,0339 1768
B, 100 |1,0255 | 102,55
B, 768 1,0290 790,30

Cas des troisieme et quatrieme travées chargées simultanément :

L =150m, G =28283.5kN

TABLEAU 6.14 — Majorations dynamiques sur les travées 3 et 4

Systeme | S (kN) 4] Nouveau S (kN)
B, 1710 | 1.0218 1745.3
B, 100 1.0134 101.34
B, 768 1.0169 781

6.1.2.2.3 Efforts de freinage

Les efforts de freinage dus aux charges des systemes A et B, agissent horizontalement le long
de la chaussée. Ils n’affectent pas directement la stabilité du tablier, mais doivent étre pris en
compte pour les appuis (piles, culées) et les appareils d’appui.

Efforts de freinage du systeme A

Pour la charge A, l'effort de freinage F' dépend de la surface chargée S et est donné par la
formule :

B Ax S
20+ 0.0035 x S

ou
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S=Ly,xL=115x%xL

(L est la longueur chargée en metres).

Les résultats sont indiqués dans le tableau suivant :

Remarque : Nous avons pris L = L, car, plus on charge de voies, plus la surface S augmente,
et donc plus l'effort de freinage devient important.

TABLEAU 6.15 — Efforts de freinage dus aux charges du systeme A

Travées chargées | L (m) | S (m?) | A(L) (kN/m) | F' (kN)
1 30 345 9,00 146,41

3 5| 8625 5,33 200,00

Jet4 150 1725 3,74 247,78

Efforts de freinage du systeme B,

Pour le systeme B., nous supposons qu'un seul camion freine, avec un effort équivalent au
poids de ses essieux. Ces efforts ne sont pas majorés pour effets dynamiques. Les charges de
trottoir sont appliquées simultanément avec les charges de chaussée afin d’obtenir le cas le plus
défavorable.

Fp. =300 x 1,2 = 360 kN

6.1.2.2.4 Force centrifuge

Cette force est spécifique au systeme de charge B, et est donnée par :

80
F.= — x B,
7 X
ou :
R=700m >400m, B.=300kN
D’ou :

80
Fo=— = 34,28 kN
. 700><300 34,28
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6.1.2.2.5 Charge militaire Mc 120 Les ponts doivent étre dimensionnés pour supporter
les véhicules militaires du type Mc 120 (Fig 6.5), susceptibles dans certains cas d’étre plus dé-
favorables que les charges A et B. Ces véhicules peuvent circuler en convois selon les conditions

suivantes :

- Dans le sens transversal : un seul convoi est autorisé.

- Dans le sens longitudinal : le nombre de chars n’est pas limité, mais ’espacement entre
deux véhicules doit étre d’environ 30,5 m.

Caractéristiques du véhicule Mc 120 (Fig 6.5) :

- Masse totale : 1100 kN (soit 110 tonnes)
Longueur d’une chenille : 6,10 m

Longitudinalement

Largeur d’'une chenille : 1,00 m

1100 KN

/
\
"

b,10

A
/
J

Transversalement

Loo | | 230 |

Distance d’axe en axe des deux chenilles : 3,30 m

En plan

1,00

-

1,00

30

4_30

L

6,10

.I

FIGURE 6.5 — Systeme Mc 120

TABLEAU 6.16 — Effets de la charge militaire Mc 120

Travées chargées | L (m) | Nb de convois | Syci20 (kKN) | G (kIN) 0 Nouveau S (kN)
1 30 1 1100 8347,5 | 1,0763 1183,93
3 75 2 2200 28283,5 | 1,0365 2280,30
Jet 4 150 4 4400 28283,5 | 1,0354 4555,80
Introduction 81




CHARGES ET SURCHARGES

6.1.2.2.6 Charges exceptionnelles Les véhicules des convois exceptionnels ne peuvent
pas circuler en convoi. Le nombre de véhicules est donc limité a un seul vehicule. Transversa-
lement, I'axe longitudinal est supposé situé a 3.50m du bord de la largeur chargeable. Aucune
majoration dynamique n’est appliquée, ces véhicules étant considérés comme circulant tres
lentement.

Convoi type E360 (Fig 6.6) :

Le convoi de type E360 se compose de trois remorques de quatre lignes a trois essieux, suppor-
tant une charge totale de 3600kN. Cette charge est répartie au niveau de la chaussée sur un
rectangle uniformément chargé de :

Largeur = 5.10m, Longueur = 18.60 m

| R.60 _‘

1 8,60

X S

5.10

FIGURE 6.6 — Systeme E 360

Remarques :
- Les charges de type D240 et D280 n’ont pas été utilisées dans cette étude, car les charges
militaires et exceptionnelles considérées sont plus défavorables.
- La charge exceptionnelle E360 n’est pas soumise a des majorations pour effets dynamiques.

- En raison de son déplacement lent, La charge exceptionnelle E360 est considérée comme
une charge purement statique, ne générant ni effort de freinage, ni force centrifuge.
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6.2 Calcul des efforts internes

6.2.1 Moments fléchissants longitudinaux
6.2.1.1 Moment fléchissant dii au poids propre

La charge linéique totale du poids propre est :

Qpp = 7.63 x 2+ 86.25 + 25 + 151.25 = 278 kN/m

51 R N :
‘:;: 30 m _ ’

FIGURE 6.7 — Poutre sous la charge du poids propre.

Le moment fléchissant maximal au milieu de la travée (L = 30m) est :

2 9 2
Moax.pp = QP8P _ 21 g 30 3975 kNm

Moment par poutre (division par 11) :

31275

M outre,PP — T ~ 2843.18 kN m = 2.84 MN m

p

6.2.1.2 Systeme A

Charge linéique :
Q4 = 103.5kN/m

5‘1 EEEEREEE
‘:": 30 m _

FIGURE 6.8 — Poutre sous la charge du systeme A.
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Moment maximal :

QaL*  103.5 x 30

Minax,a = =2 S =11643.75kNm
Moment par poutre (division par 11) :
11643.75
Mpoutre,A = T ~ 1058.52kNm = 1.06 MN m

6.2.1.3 Systéeme B.

Le moment fléchissant maximal est déterminé par la méthode des lignes d’influence.

6
M= F -y
i=1
ou y; est 'ordonnée de la ligne d’influence du moment en milieu de travée (a = 15m), donnée
par :
(L —a)
L Y
a(L — x;)
L Y

sixz; <a
Y = avec L = 30m

six; >a

60 KN 120 KN 120 KN 60 KN 120 KN 120 KN

A
lL— e |
| P —

30m

FIGURE 6.9 — Poutre sous la charge du systeme B..

TABLEAU 6.17 — Calcul du moment maximal sous le convoi B,

Essieu | ; (m) | F; (kN) | y; (m) | F; - y; (kNm)
£ 6.0 60 3.00 180
Fy 10.5 120 5.25 630
3 12.0 120 6.00 720
Ey 16.5 60 6.75 405
Fy 21.0 120 4.50 540
Fs 22.5 120 3.75 450
Moment total 2925 kNm
Moment par poutre (2925/11) 265.91 kNm

Le moment maximal par poutre pour le systeme B, est 0.266 MN m.

Calcul des efforts internes
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6.2.1.4 Systeme B,

Le systeme B, est composé de deux charges concentrées de 160 kN, espacées de 1.35m, posi-
tionnées symétriquement au milieu de la travée.

160 KN 160 KN

7%}4.325 mj 39 ’t1 4.325 %_
A

A
I._n-"' “‘-—-—.I
b= —

30 m

FIGURE 6.10 — Poutre sous la charge du systeme B;.

Réactions aux appuis : R4 = Rp = 160 kN. Moment maximal :
Maxst = Ra-15m — F; - 0.675m = 160 - 15 — 160 - 0.675 = 2292kN m

Moment par poutre :

2292
Mpoutre,Bt = T ~ 208.36 kNm = 0.208 MN m

6.2.1.5 Systeme M9

Charge linéique :
1183.93

6.1

QnMe120 = ~ 194kN/m

194 KN/m

EEEE

11.95m = 11.95

- 5.1 m
A 30 m
ez =

FIGURE 6.11 — Poutre sous la charge du systeme M,;90.

Moment maximal avec longueur chargeable ¢ = 6.1m :

. 194 x 6.1
Quanxa op oy X6 o 5y 61) = 797315 KN m

8 8
Moment par poutre (division par 11) :
7973.15

11

Mmax,Mc120 -

~ 724.83kNm = 0.725 MN m

Mpoutre,Mcl20 =
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6.2.1.6 Systeme E360

Charge linéique :
3600
= —— ~ 194kN
QE360 186 9 /Hl

194 KN/m

FIGURE 6.12 — Poutre sous la charge du systeme E360.

Moment maximal avec longueur chargeable a = 18.6 m :

Qu360 X a « 194 x 18.6

Miax 360 = S 2L —a) = g X (2 x 30 —18.6) = 18673.47TkN m

Moment par poutre (division par 11) :

18673.47
outre,B360 = ————— ~ 1697.59kNm = 1.70 MN m

M,
11

p

6.2.2 Calcul de ’Effort Tranchant
6.2.2.1 Effort tranchant di au Poids Propre

L’effort tranchant maximal est la réaction d’appui :

guw?uu

k= =

FI1GURE 6.13 — Poutre sous la charge du poids propre.
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QPPL - 278 x 30

= 4170 kN
2 2

Tmax,PP = RA =
Effort tranchant par poutre (division par 11) :

4170
Tpoutre7PP = T ~ 379.09kN = 0.379 MN

6.2.2.2 Systéeme A

L’effort tranchant maximal est la réaction d’appui :

5*4- RN

s =

FIGURE 6.14 — Poutre sous la charge du systeme A.

103.5 x 30
Tnaes = Ra = % — 1552.5kN

Effort tranchant par poutre (division par 11) :

1552.
e 552.5

poutre,A —

~ 141.14kN = 0.141 MN

6.2.2.3 Systeme B,

L’effort tranchant maximal est déterminé par ligne d’influence. Le tableau ci-dessous présente
un calcul a une section donnée.

60 KN 120 KN 120 KN 60 KN 120 KN 120 KN

e {Hii}};

A
~

30 m

FIGURE 6.15 — Poutre sous la charge du systeme B, (pour leffort tranchant).
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TABLEAU 6.18 — Calcul de l'effort tranchant a la section x = 24.0m pour le systeme B,

Essieu | z; (m) | F; (kN) Yi F; - y; (kN)

Fy 16.50 60 +1 60

£y 21.00 120 +1 120

F3 22.50 120 +1 120

F, 24.00 60 0 0

Fy 28.50 120 -1 -120

F 30.00 120 -1 -120
Effort tranchant total a x = 24.0m 60 kN

Effort tranchant maximal par poutre :

60
Tpoutre,BC - ﬁ ~ 545 kN - 00055 MN

6.2.2.4 Systéeme B;

La seconde charge est placée a I'extrémité droite de la travée (30 m) pour le cas le plus défavo-
rable.

160 KN 160 KN

1.35
A
S =~

30 m

FIGURE 6.16 — Poutre sous la charge du systéeme B; (pour 'effort tranchant).

L’effort tranchant maximal correspond a la réaction d’appui gauche Ry :

160 - (30m — 28.65m) 160 - 1.35
30 30

= T7.2kN

Vmax,Bt = RA =
Effort tranchant par poutre :

7'12 ~ 0.655 kN = 0.000 66 MN

V;)outre,Bt =

6.2.2.5 Systéme Mc120

La charge mobile est placée au plus proche d’un des appuis pour 'effort tranchant maximal.
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194 KN/m

30 m
- =

FIGURE 6.17 — Poutre sous la charge du systeme M,;9.

Equﬂibre vertical : R4 + Rgp = 1183.93kN.
Moment autour de A : 30Rp — 1183.93 x 3.05 =0 = Rp = 120.36 kN.
La réaction R4 est : R4 = 1183.93 — 120.36 = 1063.57 kN.

Effort tranchant maximal :
TrnaxMc120 = Ra = 1063.57kN
Effort tranchant par poutre (division par 11) :

1063.57
11

~ 96.69 kN = 0.0967 MN

Tpoutre,MleO =

6.2.2.6 Systeme E360

La charge est positionnée pour maximiser la réaction d’appui.

194 KN/m

8.6-m- +1.4 m

30m

< >

FIGURE 6.18 — Poutre sous la charge du systeme E360.

Equilibre vertical : R4 + R = 3600kN.
Moment autour de A : 30Rg — 3600 x 9.3 =0= Rp = 1116 kN.
La réaction R4 est : R4 = 3600 — 1116 = 2484 kN.

Effort tranchant maximal :
Thax,E360 = R4 = 2484 kN
Effort tranchant par poutre (division par 11) :

2484
Tooutre,E360 = =T ~ 225.82kN = 0.226 MN

Calcul des efforts internes
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6.2.3 Efforts Internes Maximaux par Poutre

Le tableau 6.19 présente un récapitulatif des moments fléchissants et des efforts tranchants
maximaux enregistrés pour chaque poutre, en fonction des différentes combinaisons de charges

appliquées

TABLEAU 6.19 — Moments fléchissants et efforts tranchants maximaux par poutre

Systéme | Moments max (MN.m) | Effort tranchant max (MN)
Poids propre 2.84 0.379
A 1.06 0.141
B, 0.266 0.0055
By 0.208 0.00066
M 190 0.725 0.0967
E360 1.70 0.226
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Modélisation

7.1 Logiciel de calcul (Partie encorbellement successif)

Nous avons choisi le logiciel de calcul basé sur la méthode des éléments finis : MIDAS Civil.

7.1.1 MIDAS Civil

MIDAS Civil est un logiciel d’analyse et de conception de structures spécialement développé
pour les ingénieurs civils travaillant sur des ouvrages d’art tels que les ponts, viaducs, passerelles,
tunnels et autres infrastructures linéaires. Il est édité par la société MIDAS IT, une entreprise
sud-coréenne spécialisée dans le développement de logiciels d’ingénierie.

7.1.2 Modéle de structure

La modélisation permet d’élaborer un modele capable de décrire de maniere plus ou moins
approchée le fonctionnement de I'ouvrage sous différentes conditions.

Elle est effectuée en suivant les étapes suivantes :

1. Implantation dans I’espace des points nodaux de I'ouvrage.
Définition de la structure par des éléments plaques.

Définition des différentes sections par importation sous format DWG.
Affectation des matériaux utilisés.

Définition des appuis.

Définition des charges statiques et roulantes avec leurs combinaisons.

N Gt WY

Calcul et exploitation des résultats.

7.1.2.1 Modélisation de la structure et définition des éléments

La modélisation de I'ouvrage est réalisée de maniere rigoureuse a partir des données topogra-
phiques et géométriques du tracé. La structure est représentée a ’aide d’éléments plaques pour
le hourdis du tablier, avec une modélisation individuelle des voussoirs. Cette approche permet
de simuler les phases d’encorbellements successifs, d'intégrer les effets différés (fluage, retrait,
pertes de précontrainte) et d’analyser la redistribution des efforts au cours de la construction.

Les matériaux utilisés sont définis selon leurs caractéristiques mécaniques spécifiques (module
d’élasticité, masse volumique, coefficient de Poisson, etc.) et affectés aux différentes composantes
de la structure.

A Tissue de ces étapes, un modele complet et cohérent de I'ouvrage est obtenu, prét a étre
exploité dans le cadre des analyses structurelles.
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FIGURE 7.1 — Vue décalée du modeéle de calcul de la structure

7.1.2.2 Introduction des charges dans le modele numérique
7.1.2.3 Poids propre et poids de superstructure

L’application du poids propre est effectuée en activant la charge gravitaire a partir du menu Load
> Static Load > Self Weight, avec une direction verticale descendante (généralement -Y).
Le logiciel calcule automatiquement la charge répartie en fonction de la densité du matériau et
des dimensions géométriques de la section, en particulier 1’épaisseur variable du hourdis. Cette
méthode assure une modélisation réaliste de la distribution des charges permanentes, essentielle
pour I’évaluation précise de la fleche du tablier.

0 0 e e e e e

e o e e e o o O

FIGURE 7.2 — Distribution du poids des voussoirs sur le modele

Distribution du poids des voussoirs sur le modeéle (Fig 7.2)
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FIGURE 7.3 — Modelisation des charges complémentaires

Modelisation des charges complémentaires(Fig 7.3)

FIGURE 7.4 — Modelisation de la charge du convoi E360

Modelisation de la charge du convoi E360 (figure 7.4)
7.1.2.4 Charges mobiles

L’application s’effectue via le menu Load > Moving Load > Vehicle Definition, permettant
de définir les configurations de véhicules types ( convoi exceptionnel, etc.). Ensuite, & travers
Load > Moving Load > Load Case, les véhicules sont assignés a des trajectoires définies le
long de ’axe du tablier. Cette approche permet de simuler le passage des charges roulantes sur
I'ouvrage et d’analyser les effets maximaux générés en termes d’efforts internes, de réactions
d’appui et de déformations.
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BEAM DIACRAM

1111
ni

FIGURE 7.5 — Courbe enveloppe du moument ( Convoi type E360 (KN*m)

W
BEAM DIAGRAM

LY
LT

134
0%
1

Fon

FIGURE 7.6 — Courbe enveloppe du moument ( Convoi Militaire Mc120 (kN*m)

7.1.2.5 Comportement Structurel : Résultats et Analyse

La combinaison la plus pénalisante pour déterminer le moment fléchissant maximal et ’effort
tranchant maximal sur le tablier est obtenue en appliquant simultanément les facteurs 1,35 sur
les charges permanentes (G) et 1,35 sur le chargement roulant de type E360(Fig 7.7)(Fig 7.8)
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7.1.2.6 Courbe enveloppe de I'effort tranchant max en KN

MIDAS/Civil

BEAM DIAGRAM
SHEAR-2

| 18851

: A== '

. ez

22497
13712
4927

0
-12642
-30212

~38996
17781

FIGURE 7.7 — Courbe enveloppe de effort tranchant ( Combinaisons 1,35G + 1,35 E360)

7.1.2.7 Courbe enveloppe du moment en KN*m

MIDAS/Civil

F3C DESIGN

Flezure=y
167170
L]
~174404
=345181
-515978
-686765
=B57552
-1028339
=119912§
=1540699
=1711406

FIGURE 7.8 — Courbe enveloppe du moment (Combinaisons 1,35G + 1,35 E360 )
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Modélisation de la partie en poutres avec CSI Bridge

CSI Bridge permet une modélisation paramétrique automatisée avec génération de charges,
analyses linéaires, modales et non linéaires, et intégration directe du dimensionnement. Midas
Civil offre des fonctionnalités avancées pour les analyses par étapes de construction, la précon-
trainte avec pertes différées, les effets différés (fluage, retrait), l'interaction sol-structure, et la
vérification selon plusieurs normes internationales, dont I’'Eurocode et le RPOA.

Utilisation de CSI Bridge

Le logiciel CSI Bridge a été utilisé pour la modélisation locale de la partie en poutres préfa-
briquées. Les étapes principales sont les suivantes :

Définition de I'axe longitudinal (Line) et des poutres (Frame).

Choix du modele de poutre (section en I en béton) et saisie des dimensions.
Attribution des propriétés des matériaux : béton C30/37 et C40/50.
Création de la section de dalle (Deck Section) : nombre de poutres, dimensions, entraxes.

Application des charges permanentes et d’exploitation, insertion des voies de circulation
(Lanes).

Définition des cas de charge et des combinaisons aux ELS et ELU.

Lancement de I’analyse statique et extraction des efforts internes.

Cette modélisation a permis de vérifier localement les sollicitations et de compléter 'analyse
globale réalisée sous MIDAS Civil.

8.1 Modélisation du tablier

Le tablier est constitué de plusieurs poutres préfabriquées en béton armé, reliées par une dalle
coulée en place. La chaussée comporte trois voies de circulation de 3,80 m chacune, soit une
largeur totale de 11,40 m.

Les figures ci-dessous illustrent la géométrie du tablier modélisé dans CSI Bridge, avec la dis-
position des voies et des poutres.

8.2 Charges permanentes

Les charges permanentes considérées sont résumées dans le tableau suivant :

Les figures ci-dessous illustrent les modelisations de ces elements.
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327
Lch=11.5 m

FiGURE 8.1 — Modélisation du tablier FIGURE 8.2 — Modélisation des voies

TABLEAU 8.1 — Charges permanentes prises en compte

Elément Valeur

Poids propre de la dalle 6,25 kN /m?
Poids des équipements latéraux (bordures, corniches, garde-corps) | 7,63 kN/ml
Poids du revétement routier 2,00 kN/m?

FIGURE 8.4 — Modélisation des équipements
FI1GURE 8.3 — Modélisation des charges de la  latéraux
dalle (bordures, corniches, garde-corps)
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FIGURE 8.5 — Modelisation du pavage routier

Les figures ci-dessous illustrent les résultats obtenus par le logiciel pour la poutre la plus solli-
citée : le moment fléchissant maximal et ’effort tranchant mazimal.

Select Bridge Object Bridge Hodel T Show Tabular Display of Curent Plot Unis
o¢ 00 o e Select Bridoe Object Bridge Model Type ‘Show Tabular Display of Current Pot units
G T ‘Area Obiect Show Table. Export To Excel Kimc v TR S o = e »
t
S Dapiy CSvonen Lon GRS Comt ‘Select Display Component Load Case/Load Combo
Result Types. Force hd Case/Combo  DEAD v Resut Types. Force hd Case/Combo  DEAD v
Bk Boie g g e E Resutts For Right Exterior Girder v
Response Moment About Horizontal Axis (M3) v - 1 - Reaponse r Vertical (vV2) o -
- Shear 1 -
| e [ inclide Tendon Forces  [] Show Selected Girder
Bridge Reaponse Plot Bridge Response Piot
4000 VT2_henfous_bouderda - Right Exterior Girder, Load Case’ DEAD = o B Eer Sl T3 oo B
) \\_v’/ u/ /
4000 Moment About Horizontal Axis (M3): Max = 3130 6701 Min = -108 9932 (KN-m) 500 Shear Vertical (V2) Max = 4511979 Min = -470.1622 (KN)
< > < >
Mouse Pointer Location Snap Options. o Mouse Pointer Location Snap Options T
. ve ta
Distance From Start of Bridge Object + |[16.1867 Bridge Cut Snap to Computed Response Points 2 Distance From Start of Bridge Object ~ [12.3333 Bridge Cut [ Snap to Computed Response Points
Response At Current Location [J show cut o Response Before Current Location 65591 (10 [ Showcut
Distance Options. Refresh Response After Current Location 46736 " [ show cut Distance Options Refresh
@ Layout Line O Girder Length @© Layout Line O Girder Length

FIGURE 8.6 — Moment fléchissant maximal FIGURE 8.7 — Effort tranchant maximal
sous l'effet du poids propre sous l'effet du poids propre

La poutre la plus sollicitée présente :

- un moment fléchissant maximal de 3,13 MN - m,
- un effort tranchant maximal de 0,45 IMIN.

8.3 Surcharges d’exploitation

Les différentes surcharges modélisées sont données ci-dessous :

Les figures ci-dessous illustrent la modelisation des differentes surcharges.
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TABLEAU 8.2 — Surcharges d’exploitation modélisées

Systéme Charge modélisée
A2(L) 103,5 kN /ml (3 voies chargées)
Be 1,70 MN (charge concentrée)
Mc120 90,16 kN /m?

E360 04,86 kN /m?

FIGURE 8.9 — Systeme Bc a mi-travée (calcul
FIGURE 8.8 — Modélisation du systeme A des moments fléchissants)

FIGURE 8.10 — Systéme Bc sur appui (calcul ~ FIGURE 8.11 — Systeme Mc120 & mi-travée
des efforts tranchants) (calcul des moments fléchissants)

FIGURE 8.12 — Systeme Mc120 sur appui  FIGURE 8.13 — Systeme E360 a mi-travée
(calcul des efforts tranchants) (calcul des moments fléchissants)
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FIGURE 8.14 — Systeme E360 sur appui (cal-
cul des efforts tranchants)

8.4 Combinaisons de charges et résultats graphiques

Chaque combinaison de charges est analysée dans CSI Bridge. Ci-dessous sont présentés les
résultats de moments fléchissants et d’efforts tranchants maximaux obtenus pour la poutre la
plus sollicitée.

8.4.1 Combinaisons a I’état limite de service (ELS)

Les combinaisons ELS permettent de vérifier que la structure reste confortable et durable
sous l'effet des charges d’exploitation courantes. Elles ne doivent pas engendrer de fissuration
excessive ni de déformations permanentes importantes.

Les résultats sont donnés pour la poutre la plus sollicitée, et les graphes issus de la modélisation
sur CSI Bridge sont présentés ci-dessous pour chaque cas.

TABLEAU 8.3 — Résultats des combinaisons a I’'ELS

Combinaison | Moment max (MN - m) | Tranchant max (MN)
G+ 1,2 A(L) 6,41 0,94
G+ 1,2 Bc 7,37 0,97
G + Mc120 6,46 0,88
G + E360 9,96 1,51

8.4.2 Combinaisons a ’Etat Limite Ultime (ELU)

Les différentes combinaisons ELU ont été étudiées afin de déterminer les efforts maximaux
auxquels la structure est soumise. Les résultats obtenus sont synthétisés dans le tableau 8.4
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TABLEAU 8.4 — Résultats des combinaisons ELU

Combinaison Moment max (MN * m) | Tranchant max (MN)
1,35G + 1,35 A(L) 7,91 1,12
1,35G + 1,35 Be 9,00 1,22
1,35G + 1,35 Mc120 8,73 1,19
1,35G + 1,35 E360 13,45 2,04

8.5 Conclusion

L’analyse des combinaisons a I’état limite ultime (ELU) et a I’état limite de service (ELS) a
permis de déterminer les sollicitations maximales sur la poutre la plus sollicitée. La combinaison
G 4+ E360 s’est révélée la plus défavorable, avec un moment maximal de 13,45 MN - m et un
effort tranchant de 2,04 MN a I'ELU, et un moment de 9,96 MN * m et un effort tranchant
de 1,51 MN a I'ELS. Ces valeurs nous serons utiles pour les chapitres qui suivent.

Conclusion
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9.1 Etude stabilité en phase de construction

La phase de construction représente une étape critique durant laquelle 'ouvrage est soumis
a des sollicitations temporaires évolutives, avant d’atteindre sa configuration finale. Le calcul
des sollicitations a été effectué a ’aide d'un modele élastique du tablier, en tenant compte des
différentes étapes successives de mise en ceuvre, telles que la pose progressive des voussoirs et les
opérations de mise en tension. L’étude s’est concentrée sur la configuration la plus défavorable,
correspondant a la longueur maximale du fléau atteinte avant la fermeture de la travée. Cette
démarche vise a garantir la stabilité et la sécurité de 'ouvrage tout au long du processus de
construction(Fig 9.1).

TTm 1m

F1GURE 9.1 — Vue en long du modele de calcul de la structure

9.2 Efforts de flexion longitudinale en phase de construc-
tion

La flexion longitudinale des fléaux en cours de construction résulte de 'action combinée de
plusieurs charges. Celles-ci sont prises en compte dans le modéle numérique, notamment dans
MIDAS Civil, et sont détaillées comme suit :

- Poids propre des voussoirs (G) : généré automatiquement par le logiciel de calcul.
- Charge de chantier répartie (QPRA1) : correspondant a une surcharge de chantier
estimée a 500 N/ m” appliquée sur le demi-fléau.

QPRA1 = 500N/m” x 13,80m = 6,90kN /m

- Charge concentrée en bout de fléau (QPRA2) : représentant le poids des équipe-
ments tels que rouleaux de cables, compresseurs, etc.

QPRA2 = 200kN

- Charge ponctuelle due a 1’équipage mobile (QPRC) : appliquée selon la norme
SETRA (chapitre 5.3.2.1).
QPRC = 900kN
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- Force d’ancrage (F'A) : correspondant a 'effet de la précontrainte active appliquée en
phase provisoire, selon la figure 5.24 de la norme SETRA.

FA = —-900kN

- Charges de vent (QW) : évaluées selon la norme RCPR-10 (article 3.2.1) avec une
pression équivalente de 1250 N/ m’.

QW = 1250N/m” x 13,80m = 17,25 kN/m
- Poids de la console (P.ys0) : tel qu'extrait de MIDAS.
P.onsote = 30000 kN

Une part de ce poids, équivalente a 10%, est modélisée comme une charge répartie sur la
longueur du fléau (LF'), soit :
071 X Pconsole

0.1 x SW =
X LF

= 39kN/m

Voici la représentation des charges sur le modele (Fig 9.2)

| G *

Qo e Q, 0.9Pcansole ' 1.1Pcansch ;i_

AIEEEEEEEEEEEEEEEEEN

L= 7700 m v L= 700 m
In - 1 segment a gauche) | [n segment a droite|

FIGURE 9.2 — Représentation des charges agissant sur le fléau durant I'exécution

Les actions identifiées en phase de construction ont été introduites dans le modele numérique
afin de simuler le comportement réel du fléau durant I'exécution. La modélisation est réalisée
en respectant la nature, la position et la répartition des efforts, conformément aux hypotheses
retenues. Cette étape est essentielle pour évaluer les sollicitations internes et les déformations
induites a chaque phase du processus constructif. Le modele permet de vérifier la stabilité de
la structure tout au long de I’avancement du chantier.

9.3 Application des combinaisons en phase temporaire

Les sollicitations ont été évaluées a ’aide de combinaisons de charges spécifiques a la situa-
tion temporaire (Type A), conformément aux prescriptions réglementaires. Deux combinaisons
principales ont été considérées(Fig 9.3)(Fig 9.4) :
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FI1GURE 9.3 — Repartition des charges sur le modele

- Combinaison A1l :
1,1 X (Gmax + Guin) + 1,25 X (QPRC1 + QPRA1 + QPRA2[+QW])
- Combinaison A2 :

0,9 X (Gax + Gmin) + 1,25 x (QPRC1 + QPRA1 + QPRA2[+QW])

Ces combinaisons tiennent compte des variations possibles des actions permanentes, ainsi que
des charges d’exploitation spécifiques a la phase d’exécution. L’inclusion éventuelle des effets
du vent (QW) dépend du contexte du chantier et de la configuration du fléau au moment
considéré. L’analyse basée sur ces combinaisons permet de vérifier les sollicitations maximales
et minimales que la structure est susceptible de subir avant la fermeture définitive de la travée.

L : L Aoz
F f 0 f y
'equipage de gauche st vide ~ |'equipage de |a droite porte un voussoir
(n-1) voussoirs a gauche (n Jvoussoirs a droite

FI1GURE 9.4 — Combinaisons en situation temporaire
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9.4 Application des combinaisons accidentelles en phase
de construction

Des combinaisons spécifiques de type accidentel ont également été prises en compte afin de
considérer des situations exceptionnelles pouvant survenir durant la phase d’exécution. Deux
combinaisons principales sont définies comme suit Figure (9.5) :

- Combinaison B1 :
]_,]_ X (Gmax + Gmin) + FA+ (QPRClmaX + QPRA]. + QPRAZ)
- Combinaison B2 :

0,9 X (Gumax + Gnin) + FA + (QPRC1ax + QPRAL + QPRA2)

Ces combinaisons visent a évaluer le comportement du fléau dans des situations accidentelles,
telles que la rupture temporaire d’un appui ou une surcharge localisée imprévue. L’intégration
de la force d’ancrage (F'A) dans ces combinaisons permet de considérer l'effet direct de la
précontrainte sur la stabilité provisoire de la structure. Cette démarche garantit une conception
robuste et sécurisée de 'ouvrage méme en cas d’événements exceptionnels.

L
A= “Qppey
L
—_—
Gmin
L
o f
'equipage de gauche est vide I'equipage de la droite porte un voussoir
(n-1) voussoirs & gauche (n+1) voussoirs & droite

FIGURE 9.5 — Combinaisons accidentelles

9.5 Résultats de contraintes dans le fléau en phase de
construction

Les différentes combinaisons de charges appliquées au modele ont permis d’obtenir les distri-
butions de contraintes dans le fléau tout au long des phases de construction. Les résultats
présentés ci-apres correspondent aux cas les plus sollicitants, en situation temporaire (type A)
et en situation accidentelle (type B). Les zones critiques sont identifiées, notamment au niveau
des sections proches de l'encastrement et des extrémités libres du fléau. Les contraintes de
compression et de traction sont extraites a partir du modele MIDAS Civil et représentées sous
forme de cartes de contraintes.
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9.5.1 Combinaisons en situation temporaire de construction (Type

A)(N/mm?2)

WA ST vl

Haut

&
1=
£
]
'

-------

.........

FIGURE 9.6 — Combinaisons en situation temporaire de construction (Type A)(N/mm2)

9.5.2 Combinaisons accidentelles de construction (Type B)(IN/mm?2)

Haut i
i
—— [ B l-- LI L e B ..I.
.91
.83
[ ~ab.%g
Bas m-u.. STRERE
T -
_ ‘T
.82

FIGURE 9.7 — Combinaisons accidentelles de construction (Type B)(N/mm2)

9.6 Vérification des contraintes en phase de construction

Le moment fléchissant maximal obtenu sous la combinaison la plus défavorable a l'aide de la

relation : I
o= Ty — —14,61 MPa
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M = —796,420 MN - m

Traction :
Omax = 0,00 MPa < fi98 = 3,00 MPa = Vérifiée

Compression :

Omax = 14,61 MPa < 0. = 24,00 MPa = Vérifiée

Ces résultats montrent que les contraintes restent dans le domaine admissible du béton de classe
C40/50. Le fléau est donc stable pendant toute les phases de construction, sans apparition de
traction ni dépassement de la résistance a la compression.
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10.1 Etude de la précontrainte de la partie en poutres
préfabriquées

10.1.1 Introduction

La précontrainte est une technique ingénieuse introduite par Eugene Freyssinet en 1928. Elle
permet de réaliser des structures a grandes portées tout en assurant sécurité, légereté et écono-
mie. Elle consiste a soumettre le béton, avant toute charge d’exploitation, a une compression
initiale au moyen de cébles en acier tendus. Cette compression initiale vise a limiter, voire a
annuler, les effets de traction induits par les charges appliquées, domaine dans lequel le béton
est peu performant. Grace a cet état précontraint, le béton travaille de maniere plus efficace,
ce qui permet de réduire les sections, d’alléger I'ouvrage et d’ouvrir la voie a des conceptions
architecturales plus audacieuses.

On distingue deux méthodes principales de précontrainte :
- La pré-tension, ou les cibles sont tendus avant le bétonnage ;
- La post-tension, ou les cables sont tendus apres le durcissement du béton.

Dans notre étude, c’est la précontrainte par post-tension qui est retenue pour les poutres
préfabriquées|1].

10.1.2 Etapes de réalisation de la précontrainte post-tensionnée

Le procédé de mise en ceuvre se déroule comme suit :

Préfabrication des poutres avec réservation des gaines pour les cables de post-tension .
Durcissement du béton jusqu’a atteindre la résistance nécessaire .

Transport et mise en place des poutres sur les appuis.

Introduction des cables dans les gaines préalablement intégrées .

Tension des cables a l'aide de vérins hydrauliques .

Ancrage des cables une fois la tension atteinte .

N U WD

Injection de coulis de ciment dans les gaines pour assurer protection contre la corrosion
et bonne adhérence.

10.1.3 Dimensionnement de la précontrainte

Le moment maximal dans une poutre simplement appuyée, soumise a une charge uniformément
répartie ¢, est donné par la formule classique de résistance des matériaux :

q-l?

Mpoutre = Mp = 3

ou :
- q est la charge linéaire correspondant au poids propre de la poutre .
- [ est la portée de la poutre.
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La charge linéaire ¢ est déterminée par :

kN kN
q=5-7v=055m?x 25 — = 13,75 —
m3 ml

Ainsi, pour une portée de [ = 30 m :

13,75 - 30°

g ¢ =155 MN-m

Les moments et efforts tranchants maximaux, obtenus dans le chapitre précédent, sont récapi-
tulés dans le tableau suivant :

TABLEAU 10.1 — Résumé des moments et efforts tranchants extrémes

Grandeur Valeur
Mpoutre 1,56 MN - m
M in 3,13 MN - m
M hax 9,96 MN - m
AM = Mo — Mg, | 6,83 MN - m
Vinin 0,45 MN
Vi 1,51 MN

- M.y : moment fléchissant maximal sous 'effet de la combinaison la plus défavorable a
I'état limite de service (ELS), ici G+E360 .

- Myin - moment maximal sous le seul effet des charges permanentes (poids propre) .

- Viax @ effort tranchant maximal sous ’effet de la combinaison G+E360 .

- Viin @ effort tranchant maximal sous charges permanentes.

10.1.4 Caractéristiques géométriques des éléments porteurs

TABLEAU 10.2 — Caractéristiques géométriques des poutres

Caractéristique | Poutre seule | Poutre + dalle
Hauteur H (m) 1,50 1,75
Section S (m?) 0,55 0,85
Inertie I (m?) 0,17 0,29
v (m) 0,80 0,65
v’ (m) 0,70 1,10

1

pP=— 0,55 0,48

Ces caractéristiques permettent d’évaluer le comportement a la flexion et de procéder au di-
mensionnement des cables de précontrainte. La suite de I’étude portera sur le choix du tracé des
cébles, le calcul des pertes de précontrainte (instantanées et différées), ainsi que la vérification
des contraintes dans les états limites (ELS et ELU).
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10.1.5 Hypotheses de calcul et détermination de ’effort de précon-
trainte

Les calculs sont réalisés selon les hypotheses de la classe 2 (béton faiblement ou modérément

fissuré)[1].

Les contraintes admissibles a I’ELS sont données par les expressions suivantes :
o1 = —(0,6 + 0,06 - fuos) = —(0,6 + 0,06 - 40) = —3 MPa
Op2 = 1,5-0p1 = 1,5 (—3) = —4,5 MPa

Avec :

- fes = 40 MPa : résistance caractéristique du béton a 28 jours,
- d' = 0,15 m : enrobage des cables par rapport au bord inférieur de la poutre.

L’effort de précontrainte minimum F; est donné par la formule :

%'14_@'[

AM + -
P = v (%
1 o h
Application numérique :
6.83 + -3-0,29 n —4,5-0,29
P = 1,1 0,65 _ 6,83 — 0,791 — 2,009 _ 4,03 ~ 4.80 MN
0,48 - 1,75 0,84 0,84
L’effort de précontrainte maximum Py est donné par :
Mmax + m/. I
Py = v
vV+pov—d
Application numérique :
—4.5-0,29
9,96 + —————
’ 9,96 — 1,186 8,774
Py nl ’ : =~ ~ 6,95 MN

T 1,1+048-0,65—0,15 1,1+0312—0,15 1,262

Puisque P > P, on retient :
Poin = P = 6,95 MN

Cela classe la section comme sur-critique.

Le bras de levier entre le centre de gravité de la section et la position moyenne des cables est :

eo=—(v' —d') = —(0,70 — 0,15) = —0,55 m
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10.1.6 Détermination du nombre de cables nécessaires

Les cables choisis sont du type 12T15. Leurs caractéristiques sont :

- Tension de rupture : fp,, = 1860 MPa;
- Tension effective en fin de précontrainte : f,., = 1600 MPa;

- Tension maximale admissible & la mise en tension : 0,0 = min(0,8 f,.4; 0,9 fpey) = min(1488; 1440) =
1440 MPa :
- Section d’'un cable : A, = 1668 mm? = 0,001668 m?

L’effort maximal qu’un cable peut transmettre est :

Py = 00 - A, = 1440 - 0,001668 = 2,40 MN

En estimant les pertes de précontrainte a 27%, la force disponible devient :

P(x,t) = 0,73 - Py = 0,73 - 2,40 = 1,752 MN

Le nombre de cables nécessaires est donc :

Pun 6,95
N = = ~ 3,96
P(z,t) 1,752 "

On arrondit a I'entier supérieur :

= N =4 cables de type 12T15

10.1.6.1 Tracé des cables : Disposition a ’about de la poutre

A Pabout de la poutre, on adopte un espacement vertical de 20 cm entre les cables de précon-
trainte. Pour que le moment soit nul a cet endroit, les cables sont placés de maniere symétrique
par rapport au centre de gravité (CG) de la section, situé & 0,70 m du bas de la poutre. Cette
disposition permet d’équilibrer les efforts de précontrainte autour du CG.

Les positions des cables figurent dans le tableau suivant :

TABLEAU 10.3 — Disposition verticale des cables a I’about

Cable | Hauteur depuis le bas de la poutre (m)
C1 0,40
C2 0,60
C3 0,80
C4 1,00
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Cette répartition assure un bon équilibre autour du centre de gravité, comme montré dans la
figure ci-dessous.

1.5m

1.0m

S AaAdNEE

]

0,55 m—

FI1GURE 10.1 — Dispostion des cables dans la section d’about

10.1.6.2 Position des cables a mi-travée

L’espacement entre deux cables est déterminé conformément aux recommandations du BPEL
91[1]. 11 doit étre supérieur ou au moins égal au diametre de la gaine.

Dans notre cas, nous adoptons un espacement égal au diametre de la gaine, soit ® = 8 cm,
comme le montre la figure ci-dessous.

1.2 m

1.5 m

0.7 m
a1 (]
s8cm’ | 99O
—0.55/m—
8 cm

F1GURE 10.2 — Disposition des cables a mi-travée
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10.1.6.3 Détermination de I’angle de relevage

Les contraintes de cisaillement sont souvent élevées aux extrémités de la poutre, en particulier
au niveau des appuis. Il est donc préférable d’opter pour un tracé de cables qui limite I'intensité
de ces efforts afin d’éviter tout cisaillement excessif. L’angle de relevage a est un parametre clé
a cet égard.

L’angle de relevage est encadré par l'inégalité suivante :

Vg =V oV
arcsin <MP> < o < arcsin (V ;V>

avec

- « : angle de relevage du cable moyen au niveau de I'appui,

- Var = 1,51 MN : effort tranchant maximal,

- Vi, = 0,45 MN : effort tranchant minimal,

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

L’effort tranchant limite est donné par :

V=r7-0,-08h

ou :
- 7 : contrainte tangentielle limite a 'ELS,
-b,=b—n-2=1,20-2-0,08=1,04 m : largeur nette de la section d’about,
- h = 1,75 m : hauteur totale de la poutre.

La contrainte tangentielle 7 est calculée par :

T:\/Oa4'ft'(ft+gx)

avec

- fy = 3 MPa : résistance en traction du béton,

= 025 = 8,23 MPa : contrainte normale.

nl

- 0, =

D’ou :

7=1/04-3(3+823) =37 MPa

V=37-1,04-0.8-1,75 = 5,38 MN
On obtient alors :

1,51 — 5,38
7

Omin = arcsin ( ) = arcsin(—0,55) ~ —33,4°

0,45 + 5,38

- ) = arcsin(0,83) ~ 56°

Qpax = arcsin (

L’angle de relevage optimal théorique est :
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VM+Vm> . (1,51+0745
——— | = arecsin | ———

Iz - ) = arcsin(0,28) ~ 16°

Qyp = arcsin (

Angles adoptés pour chaque cable :

TABLEAU 10.4 — Angles adoptés pour chaque cable

Cable | Angle de relevage
Céble 1 6°
Céble 2 8°
Céable 3 10°
Céable 4 12°

10.1.6.4 Tracé individuel des cables

Détermination des équations des cables :On suppose que chaque cable suit une trajec-
toire parabolique de la forme :

y(x) = az® + br +c
avec les conditions suivantes :

- y(0) = ¢ : hauteur initiale du céble a ’about,
- Y(15) = Ymilieuw : €xcentricité au milieu de la travée,
- 4/(15) = 0 : pente nulle au milieu (point d’extrémum).

La dérivée de I’équation est :
y'(x) =2ax +b

En imposant y'(15) = 0, on obtient :

26a-15+b=0= 0= —30a

Remplacons cette valeur dans I’équation de y(15) :

y(15) =a-225+b- 15+ ¢ = 225a — 450a + ¢ = —225a + ¢

On en déduit :
_ c—y(15)

595 et b= —-30a

Application pour chaque cable :

- Cable 1: ¢=0,40 m, y(15) = 0,15 m

~0,40-0,15
N 225

a

=0,001111, b= —0,033333

y1(z) = 0,0011112* — 0,033333x + 0,40
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- Cable 2 : ¢ = 0,60 m, y(15) = 0,15 m
060015
225
yo(x) = 0,002000;1:2 — 0,060000z + 0,60
- Cable 3 : ¢ = 0,80 m, y(15) = 0,15 m
L 080—015
225
ys(x) = 0,002889z2 — 0,086667z + 0,80
- Cable 4 : ¢ = 1,00 m, y(15) = 0,27 m
1,00 0,27
225
ya(z) = 0,00324422 — 0,097333z + 1,00

= 0,002000, b= —0,060000

=0,002880, b= —0,086667

a

= 0,003244, b= —0,097333

Le résumé des équations des cébles est présenté dans la figure des tracés des cables ci-dessous.

=12~

u=1{F C:'lq

032442009733 3+ 1, ()

o3 20 (R AGG T+, R0

w20 2 (T, %Ll

o=
% 00111 2 0 03333 3-X T

F1GURE 10.3 — Disposition des cables a mi-travée

10.2 Calcul des pertes

Dans une structure en béton précontraint, la force appliquée lors de la mise en tension des
armatures diminue avec le temps. Cette diminution, appelée perte de précontrainte, résulte de
plusieurs phénomenes mécaniques et physiques.

Ces pertes sont importantes, souvent de l'ordre de 20 & 30 % de la précontrainte initiale. Il
est donc essentiel de les prendre en compte pour garantir la sécurité de 'ouvrage en phase
d’exploitation. Cela permet de déterminer la tension initiale nécessaire, en tenant compte des
pertes entre la mise en tension et la période de service[l].

On distingue deux types de pertes :
- Pertes instantanées :
o Pertes par frottement.
o Pertes par recul d’ancrage.
o Pertes dues au raccourcissement instantané du béton.
- Pertes différées :
o Pertes dues au fluage du béton.
o Pertes dues au retrait du béton.
o Pertes dues a la relaxation des aciers.

Calcul des pertes 119



ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

10.2.1 Pertes instantanées
10.2.1.1 Pertes dues au frottement

Les pertes dues au frottement du cable sur la gaine sont modélisées par la formule suivante :

Aoy(x) = opg (1 — e U0+

ou :

f =0,18 rad™! : coefficient de frottement dans les courbes.

- = 0,002 m! : coefficient de frottement linéaire.

- opg = 1440 MPa : contrainte de tension a l’ancrage.

- 0 : déviation angulaire totale du céble (en rad).

- x : distance depuis 'ancrage (en m).
Voici le tableau qui présente les pertes de contrainte Aoy (en MPa) en fonction de la position
x le long du céble et de I’angle de déviation o correspondant a chaque céble.

TABLEAU 10.5 — Pertes de contrainte Ao selon la position = et I'angle de déviation a

Position z (m) Cable 1 Cable 2 Céable 3 Cable 4 | Ao moyenne
a (%) 6,00 8,00 10,00 12,00

6 (rad) 0,104 0,139 0,174 0,209

x =0 26,70 35,58 44,40 53,16 39,69
r=1/8=3,75 37,26 46,07 54,82 63,52 50,41
r=1/4=175 46,35 55,10 63,80 72,44 59,42
r=1/2=15 68,47 77,08 85,64 94,15 81,33

10.2.1.2 Pertes de tension par glissement d’ancrage

Les pertes par glissement d’ancrage se produisent lorsque le cable recule légerement au niveau
de 'ancrage apres la mise en tension. Elles sont calculées selon la relation suivante :

A—=x
AOree = (UpO - 0']/90) : T = 20'p0 ‘IJ()\ — .’L’)
Avec :
A= | Lod
Tp0 ¢
ou :

opo : Contrainte initiale, 1440 MPa.

- 0,4 : Contrainte apres recul.

- g = 6 mm : glissement relatif a ’ancrage.

E, =190000 MPa : module d’élasticité de I'acier.
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0
- = fl + ¢ avec f = 0,18/rad et ¢ = 0,002 m™.

- U : facteur intermédiaire.

TABLEAU 10.6 — Valeurs de A pour chaque cable

Céable 6 (rad) ¥ x 1072 (m) X (m)

Cable 1 0,104 2,62 17,38
Cable 2 0,139 2,83 16,72
Cable 3 0,174 3,04 16,13
Cable 4 0,209 3,25 15,60

TABLEAU 10.7 — Pertes de tension dues au recul d’ancrage en fonction de la position x

r (m) Céable1l Cable 2 Cable 3 Céable 4 | Ao,o. moyenne (MPa)
0 131,06 137,95 141,52 145,89 139,11
3.75 103,54 107,03 108,68 111,41 107,67
7.5 75,69 76,49 7564 76,92 76,19
15 17,91 14,07 11,90 5,62 12,38

10.2.1.3 Pertes dues au raccourcissement élastique du béton

Ces pertes apparaissent immédiatement apres la mise en tension, en raison de la compression
élastique du béton par l'effet des cables précontraints. Elles sont calculées selon la formule
suivante :

n—1 E
Aoy (x) = o 'Ep -op()

Avec :

- E;; : module de Young instantané du béton a j jours. Pour j7 > 28 jours :
E; = 11000 fi¢ = 11000 - 40"/% = 37619,47 MPa

- E, =190000 MPa : module d’élasticité de I'acier.
- n =4 : nombre de cables.

- op(z) : contrainte du béton a la hauteur des cébles, exprimée par :

_£+M<I)'€+P-€2
S I Ig

O'b<£L‘)

- I =0,17m* S =0,55 m?
- P=n-A, (60— Ac; — Aoye.) avec A, = 0,001668 m? par cable

Calcul des pertes 121



ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

TABLEAU 10.8 — Valeurs de la force P selon la position et les pertes précédentes

z (m) Ac; (MPa) Ao (MPa) P (MN)

0 39.69 139.11 8.416
3.75 50.41 107.67 8.530
7.5 59.42 76.19 8.697
15 81.33 12.38 8.975

TABLEAU 10.9 — Valeurs des excentricités e des cables selon les positions

Cable  y(0) w(3,75) y(7,5) y(15) e(0) e(3,75) e(7,5) e(15)

Cable1 0400 0291 0212 0,150 -0,300 -0,409 -0,488 -0,550
Cable 2 0,600 0403 0263 0,150 -0,100 -0,297 -0,437 -0,550
Cable 3 0,800 0516 0,312 0,150 40,100 -0,184 -0,388 -0,550
Cable4 1,000 0,681 0452 0270 +0,300 -0,019 -0,248 -0,430

Le moment fléchissant appliqué a la poutre est déterminé a partir de son propre poids réparti
uniformément. Le poids propre g est donné par :

g=v-A=25-0,55=13,75kN/m
ou 25kN/ m® est le poids volumique du béton, et 0,55m? est 'aire de la section transversale de
la poutre.

Le moment fléchissant M (x) en un point d’abscisse x le long de la poutre est alors exprimé par

(Tab 10.10) :

2
. 2:1: — 206,252 — 6,87522 (en MN - m)

TABLEAU 10.10 — Moment fléchissant M (x) selon la position

0 0,00
3,75 0,67
75 1,10
15 1,54
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TABLEAU 10.11 — Pertes par raccourcissement élastique du béton

z (m) e(m) P (MN) M(z) (MN-m) oy(z) (MPa) Aocy(x) (MPa)

0 0,437 8,117 0,00 24,763 46,90
3,75  -0,346 8,307 0,67 20,204 38,27
75 0,256 8,498 1,10 17,510 33,16
15 0,009 8,842 1,54 15,939 30,18

TABLEAU 10.12 — Pertes totales dues aux phénomeénes instantanés

r (m) | Aoy, | Ao | Aoy | X Aciys (MPa)
0 46,90 | 139,11 | 39,69 225,70
3,75 | 38,27 | 107,67 | 50,41 196,35
7,5 33,16 | 76,19 | 59,42 168,77
15 30,18 | 12,38 | 81,33 123,89

10.2.2 Pertes différées
10.2.2.1 Pertes dues au retrait du béton

Le retrait est un phénomene de contraction du béton qui se manifeste au fil du temps, en
particulier durant les premiers mois suivant le coulage. Cette diminution de volume entraine

une perte partielle de la tension dans les cables de précontrainte, ancrés par adhérence dans le
béton[1].

La perte de tension due au retrait est donnée par ’expression suivante :
Ao, =E, ¢,

avec

- E, : module d’élasticité des cables de précontrainte, soit 190 000 MPa,
- &, : retrait total du béton, estimé a 2 x 1074,

Ainsi, la perte de tension est :

Ao, = 190000 x 2 x 107* = 38 MPa

10.2.2.2 Pertes par relaxation des aciers

Les pertes par relaxation correspondent a une diminution progressive de la contrainte dans les
cables de précontrainte, méme en l’absence de variation de charge externe. Ce phénomene est
lié au comportement viscoélastique de I’acier soumis a des efforts prolongés.

La perte de tension est estimée a ’aide de la formule suivante :

6
ZxO—rel::(

05) o0 (@) = o) - 0(@)

avec .
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- p1ooo = 2,5% : relaxation apres 1000 heures,

api

- p(r) = oo

()

rupture garantie,

- fprg = 1860 MPa : contrainte de rupture garantie du cable,

- po = 0,43 : coefficient spécifique aux cables TBR (BPEL 91),

- 0pi(7) = 0po — - Aoins() : contrainte apres pertes instantanées.

Voici le tableau récapitulatif des pertes dues a la relaxation des aciers :

TABLEAU 10.13 — Pertes de tension par relaxation des aciers

x (m) | o0 (MPa) | 3 Aoiys (MPa) | 0,:(z) (MPa) | u(z) | Aowa (MPa)
0 1440 225.70 1214.30 0.65 40.07
3.75 1440 196.35 1243.65 0.66 4291
7.5 1440 168.77 1271.23 0.68 47.67
15 1440 123.89 1316.11 0.70 53.30

10.2.2.3 Pertes par fluage

: rapport entre la contrainte apres pertes instantanées et la contrainte de

La perte de tension par fluage résulte de la déformation différée du béton sous contrainte
permanente. Ce phénomene se développe lentement dans le temps, et entraine une redistribution
des contraintes entre le béton et les cables de précontrainte.

La perte de tension est donnée par :

AUﬂ = (Ub

La somme des contraintes est exprimée comme suit :

ou :

Op + om

E
+ o) -
— o} Ka

_ P:n~Ap-(O'0—AO'f—AO'reC)7

3E;;
- Ky = J

E,
apres 28 jours, la dissipation de 50% du fluage implique Ky = 1,

— B,

- E, =190000 MPa, E;; = 37619.47 MPa.

Les résultats numériques sont regroupés dans le (Tab 10.14).

[1], soit Ky = 2 pour un chargement appliqué a 7 jours,
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TABLEAU 10.14 — Pertes de tension dues au fluage du béton.

x (m) | P (MN) | M(z) (MN-m) | e(x) (m) | op(z) (MPa) | Aoy (MPa)
0 8.416 0.00 -0.437 24.763 125.07
3.75 8.550 0.67 -0.346 22.928 115.81
7.5 8.697 1.10 -0.256 20.822 105.16
15 8.975 1.54 -0.099 17.733 89.57

10.2.2.4 Pertes différées totales

Les pertes différées totales sont la somme des pertes par retrait, fluage et relaxation (Tab 10.14)
,(Tab 10.15) :

5
Z Acgi(x) = Aoyer + éAarel + Aoq

TABLEAU 10.15 — Pertes différées totales.

x (m) | Aoy (MPa) | 2A0,q (MPa) | Aoy (MPa) | 3 Aogig (MPa)
0 38 33.39 125.07 158.46
3.75 38 35.76 115.81 151.57
7.5 38 39.72 105.16 144.88
15 38 44.42 89.57 133.99

10.2.2.5 Pertes totales

Le tableau 10.16, regroupe I'ensemble des pertes de tension (instantanées et différées), ainsi que
leur proportion par rapport a la contrainte initiale 0,0 = 1440 MPa (Tab 10.16) :

TABLEAU 10.16 — Pertes totales de tension et pourcentage par rapport a la contrainte initiale.

x (m) | Aops (MPa) | Aogig (MPa) | Aoy, (MPa) | Pourcentage (%)
0 225.70 158.46 384.16 26.68
3.75 196.35 151.57 347.92 24.16
7.5 168.77 144.88 313.65 21.78
15 123.89 133.99 257.88 17.91

Nous avons estimé les pertes totales a environ 27%, ce qui est cohérent avec les résultats obtenus.
La perte maximale est observée a = = 0, avec un taux de 26.68%, confirmant la validité de
I’estimation.
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10.3 Etude de la précontrainte de la partie en encorbel-
lement successif

10.3.1 Disposition de la précontrainte longitudinale

La précontrainte longitudinale d’un pont construit par encorbellements successifs[8],[9] se com-
pose de deux familles de cables :

- Les cables de fléau
- Les cables de continuité

10.3.2 Cables de fléau

Les cables de fléau sont installés durant la phase de construction. Leur role principal est de
s’opposer aux moments de flexion négatifs induits par ’exécution des consoles successives, et
de solidariser chaque voussoir avec la partie déja construite du tablier.

Ces cables sont mis en tension de maniere symétrique de part et d’autre de la pile. En pratique,
au moins un cable par ame est ancré a l'extrémité de chaque voussoir. Ces cables travaillent
sur un fléau isostatique et n’engendrent donc pas de moments hyperstatiques.

10.3.3 Cables de continuité

Les cables de continuité sont installés a proximité de la clé de chaque travée, afin d’assurer de
résister aux moments de flexion positifs qui résulte.

Remarque : Pour le dimensionnement des cables de fléau, I’étude peut étre limitée a un
demi-fléau, en raison de la symétrie par rapport a 'axe de la pile.

10.3.4 Détermination de la précontrainte du fléau

Le diagramme des moments fléchissants sous 'effet du poids propre et des surcharges de chantier
est entierement négatif. Cela se traduit par des efforts de traction au niveau de la fibre supérieure
de la section, et des efforts de compression au niveau de la fibre inférieure.

Les contraintes normales induites sont données par les relations suivantes :

M|V (M| - V!
Osup = — Ii et Oinf = _f

Pour remédier aux tractions dans le béton en fibre supérieure, on applique un effort de précon-
trainte P excentré d’'une distance ey par rapport au centre de gravité de la section. Cet effort
induit un champ de contraintes opposé : compression en fibre supérieure et traction en fibre
inférieure.

Les contraintes induites par cet effort de précontrainte s’écrivent comme suit :

Etude de la précontrainte de la partie en encorbellement successif 126



ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

- Au niveau de la fibre supérieure

o P P- € - \%
Tsup = S I
- Au niveau de la fibre inférieure
P P €o - VI

O'infzg—'_ ]

Ainsi, l'objectif est de dimensionner l'effort de précontrainte P de maniére a annuler (ou réduire
au maximum) la traction en fibre supérieure, assurant ainsi le bon comportement de la section
en béton armé précontraint pendant la phase de construction.

Afin de déterminer 'effort de précontrainte, il suffit d’équilibrer les contraintes induites par la
précontrainte avec celles dues aux efforts sur la console en cours de construction. On obtient
les relations suivantes :

_£+P-eg~v M-v
Tsup = g I I

=0

P P~eo-v’+M~v’
Ot =g I I

Avec :

P : effort de précontrainte ;
- M : moment fléchissant maximal di au poids propre et aux surcharges;
v, v' : distances du centre de gravité de la section aux fibres supérieure et inférieure ;

ep . excentricité des cables par rapport au centre de gravité;

S @ section du voussoir;
- I : moment d’inertie de la section.

A la limite, on peut écrire :

S

1 . M -
P<+eo ’U>: v o p—

I [( _,_m)

Ul=

Dans cette derniere expression, P et eg sont inconnus. En pratique, on fixe eg pour en déduire

Ueffort P.

10.3.5 Détermination du nombre de cables du fléau

Le nombre de cables nécessaires est donné par la relation suivante :

P
N> —
=P

Avec :

- Py : effort de précontrainte utile par cable, estimé avec 25% de pertes.
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La contrainte maximale admissible a 1’ancrage est donnée selon le BPELI1 :
opo = min(0,8 - forg, 0,9 fpeg)

~ forg = 1860 MPa, fep = 1660 MPa
- opo = min(1488, 1494) = 1488 MPa
- Section d’un cable 12T15s : S = 1800 mm?

La force utile d’un cable est :

Py=0,75-0py-S =0,75-1488 - 1800 - 10~* = 200,88 t

La détermination du nombre de cables se fait au niveau de la section d’encastrement, ou les
sollicitations sont maximales.

Application numérique pour la détermination de la précontrainte

Les caractéristiques géométriques de la section d’encastrement sont les suivantes :
- Section : S = 21,8320 m?

Moment d’inertie : I = 243,9 m*

Distance du centre de gravité a la fibre supérieure : v = 4,474 m

- Enrobage des cables : d =0,15m = ey =v —d =4,324 m

Moment fléchissant maximal : M = —796,420 MN - m

L’effort de précontrainte nécessaire est déterminé par la formule :

M- v

BRIGED

Substitution des valeurs :

6
p_ 796,420 x 10° x 4474 _ 116,759 MN

- 1 4,324-4,474
243.9 (21,8320+ 243,9 )

L’effort unitaire utile d’un cable 12T15s est :

Py=0,75-0pp- S = 0,75 - 1488 MPa - 1800 mm? - 10~* = 200,88 t = 2,0088 MN

Nombre minimum de cables :

N P 116,759
Py 2,0088

— 58,14

On adopte : N = 60 cables de fléau.
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10.3.6 Répartition des cables dans chaque voussoir

La répartition des éfforts de précontrainte et du nombre de cables est détaillée dans le ta-

bleau(10.17).

TABLEAU 10.17 — Répartition des efforts de précontrainte et du nombre de cables par voussoir

Voussoirs | M(MN -m) | I (m?) | S (m?) | V (m) | e (m) | P (MN) | N=P/P0 | cables

1/2 Vsp 17 -795,68 243,67 | 21,83 4,47 4,32 116,69 58,09 60,00
16,00 -588,02 181,63 | 20,44 4,10 3,95 96,12 47,85 60,00
15,00 -427,69 134,54 | 19,14 3,75 3,60 78,10 38,85 40,00
14,00 -316,47 99,28 17,93 3,43 3,28 64,69 32,20 34,00
13,00 -233,47 73,25 16,83 3,14 2,99 93,36 26,56 28,00
12,00 -166,70 54,34 15,82 2,87 2,72 42,57 21,19 22,00
11,00 -132,52 40,82 14,90 2,62 2,47 37,71 18,77 20,00
10,00 -105,52 31,36 14,08 2,41 2,26 33,16 16,51 18,00
9,00 -88,87 24,91 13,36 2,21 2,06 30,57 15,22 16,00
8,00 -74,83 20,74 | 12,73 2,05 1,90 27,76 13,62 14,00
7,00 -97,65 18,32 12,21 1,91 1,76 22,66 11,28 12,00
6,00 -48,33 17,32 11,77 1,79 1,64 19,62 9,77 10,00
5,00 -36,49 17,29 11,44 1,71 1,56 14,95 7,44 8,00
4,00 -26,65 17,29 | 11,19 1,64 1,49 10,96 5,46 6,00
3,00 -16,18 17,29 11,05 1,60 1,45 6,66 3,32 4,00
2,00 -8,67 17,29 11,00 1,59 1,44 3,57 1,78 2,00

TABLEAU 10.18 — Répartition des cables arrétés et arrétés par ames par voussoir

Voussoirs v16 | v15 |v14 | v13 | v12 | v11 |v1O|v9 | v8|VvT|VvO|VvE|vd|v3|Vv2
Cables arrétés 20| 6 6 6 2 2 2 1212121212212 2
Cables arrétés par ames | 10 | 3 3 3 1 1 1 1 1 1

Remarque :

Le nombre de cables doit étre entier et pair étant donné qu’on a deux ames. Le

nombre de cables doit étre le méme dans chaque gousset supérieur pour éviter le phénomene

de torsion.

Position et enrobage des cables

Les caractéristiques de positionnement des cables sont les suivantes :

- La distance entre axes des cables est de 1,5 @gerr = 20 cm.
- L’enrobage des gaines est de 15 cm.
- Le diametre des gaines d’un cable 12T15s est de 8,2 cm.

La répartition des cables au niveau des goussets est représentée dans la figure suivante :
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FI1GURE 10.4 — Disposition des cables dans le gausset supérieur

10.3.7 Etude du tracé des cables en élévation

Les cables de fléau doivent subir simultanément des déviations dans deux plans différents :
- En élévation : un tracé sensiblement rectiligne.
- En plan : un tracé en forme de « S » pres des ancrages.

Le grand principe a respecter est d’éviter au maximum les croisements des cables, en particulier
dans les ames.

Les cébles de fléau sont disposés dans les goussets supérieurs (plus prés de 'ame). Pour les
arréter, on les descend légerement dans les dmes afin de bénéficier de la réduction de I'effort
tranchant.

Pour 'ancrage de ces cables dans les ames :

- Une distance de 0,5 m entre axes des cables sera respectée.

- Lorsqu’'un seul cable est arrété dans I’ame, il sera ancré au niveau du centre de gravité
(CDG) de la section.

- Si deux cables sont arrétés par ame, ils seront ancrés a 0,25 m de part et d’autre du CDG
(demi-longueur de la plaque d’ancrage).

Les cables suivront une trajectoire rectiligne jusqu’au dernier voussoir, ou ils subissent une
déviation parabolique, dont ’équation générale est la suivante (Fig 10.5) :

Y () = do + (di — do) (%)2

- Y (z) : position verticale du céble a la distance = depuis l'origine du trongon,

dy : profondeur initiale du cable,

dy : profondeur finale du cable au niveau de I’ancrage,
- L : longueur totale du trongon étudié.
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10.3.8 Parametres du tracé parabolique

- d; : distance du point d’ancrage (profondeur finale du céble).
- dp : distance du céble a la fibre supérieure (profondeur initiale).

- L : distance sur laquelle se fait la courbure (égale a la longueur d’un voussoir pour les six
premiers cables, et deux voussoirs pour les autres).

10.3.9 Rayon de courbure

Le rayon de courbure en un point x est défini par :

Ce rayon doit satisfaire la condition suivante :

R(x) > Ryin o0 Ry =3 m  (pour les cables 12T15s)

10.3.10 Inclinaison des cables

L’inclinaison des cébles par rapport a 1’horizontale est donnée par la dérivée de la fonction
Y(z) :

dY . 2((11 — do) * o

t = =
MY L?
L’angle d’inclinaison est donc :
2(dy — dyp) -
« = arctan <(1L20)$0>

ol x( est la position du point considéré sur la courbe.

Exemple de calcul : Tracé du cable N°1

Le cable N°1 est arrété dans le premier voussoir. Dans cette section, 20 cables sont ancrés, soit
10 par ame.

Le céble N°1 s’ancre au centre de gravité (CDG) de la section.

- do = 0,15 m
- d1 = 3,72 m
- L=453m

Y =d, —dy=357Tm
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|1 4
FIGURE 10.5 — Tracé d’un cable en élévation

Vérification du rayon de courbure :

L 453
2Y 2% 3,57

R(x) =28Tm< Ryn=3m

Conclusion : Le rayon de courbure est insuffisant. Il faut relever le point d’ancrage.

Détermination de la valeur maximale admissible de Y :

L? L?
> — > Yy < —
R(x)_3m=>2y_3:> <5

4,53*
6

Y < =342 m

Nouvelle profondeur d’ancrage :
dy =Y +dy =342+ 0,15 = 3,57 m
Rayon de courbure corrigé :

4,532
2 x 3,42

R(‘T) = = 3700 m = Rmin

Inclinaison du cable a ’origine :

2(dy — do)  2(3,57 —0,15)
L N 4,53

tana = =1,09 = «=arctan(1,09) ~ 47,7°
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Equation du tracé du cible N°1 (forme parabolique) :

X

2 2
Y(x) = do+ (di — do) (L) = 0,15 + 3,42 - (423)

Y(z) =0,15+0,174- 2% [en m)]

Le reste du calcul pour les autres cibles est mentionné dans le tableau ci apres (Fig 10.6) :

B

FIGURE 10.6 — Tracé des cibles en élévation

10.3.11 Etude du tracé des cibles en plan

Le tracé en plan des cables suit généralement une trajectoire parabolique allant du début du
voussoir jusqu’'au point d’ancrage. Toutefois, cette courbure est relativement lente en raison
de la déviation simultanée dans deux plans : en plan et en élévation. Cette double courbure
complique considérablement 'exécution sur chantier, en particulier au niveau des goussets et
des ames.

Afin de limiter les difficultés d’exécution ainsi que les pertes par frottement dues aux déviations
excessives, il est essentiel de respecter les principes suivants :

Réduire au maximum la variation de direction des cébles en plan.

Eviter les courbes serrées, surtout a proximité des zones d’ancrage.

Privilégier un tracé le plus rectiligne possible tout en respectant les contraintes géomé-
triques des goussets.

Assurer une compatibilité entre les tracés en plan et en élévation pour éviter les croise-
ments ou interférences au niveau des ames.

Ainsi, pour les cables de fléau, un tracé en forme de “S” modéré est adopté a proximité des zones
d’ancrage, tandis qu’un alignement quasi-rectiligne est privilégié dans la zone centrale. Cette
approche permet de concilier les impératifs de la précontrainte avec les contraintes d’exécution
et de durabilité.

Equation de la courbure en plan

Le tracé en plan des cibles suit une trajectoire parabolique, définie par I’équation générale(Tab
10.19) :
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TABLEAU 10.19 — Caractéristiques géométriques et angulaires du tracé des cables

VOUSSOIRS | N Cable | L(m) | d1(m) | dO(m) | Y(m) | R(m) | tan | DEGREE
C30 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
Co1 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C02 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
Co3 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
V16 Co4 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C05 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C06 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
co7 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C08 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C09 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C10 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
V15 Cl11 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C12 4.53 3.57 0.15 3.42 3.00 | 0.33 18.44
C13 4.53 3.43 0.15 3.28 3.13 | 0.32 17.72
V14 Cl4 4.53 3.43 0.15 3.28 3.13 | 0.32 17.72
C15 4.53 3.43 0.15 3.28 3.13 | 0.32 17.72
C16 4.53 3.14 0.15 2.99 3.43 | 0.29 16.24
V13 C17 4.53 3.14 0.15 2.99 3.43 | 0.29 16.24
C18 4.53 3.14 0.15 2.99 3.43 | 0.29 16.24
V12 C19 4.53 3.14 0.15 2.99 3.43 | 0.29 16.24
V11 C20 4.53 2.87 0.15 2.72 3.78 1 0.26 14.84
V10 C21 4.53 2.62 0.15 2.47 4.16 | 0.24 13.53
V9 C22 4.53 2.41 0.15 2.26 4.55 | 0.22 12.41
V8 C23 4.53 2.22 0.15 2.07 4.97 | 0.20 11.39
V7 C24 4.53 2.05 0.15 1.90 5.40 | 0.19 10.50
V6 C25 4.53 1.91 0.15 1.76 5.84 | 0.17 9.72
V5 C26 4.53 1.79 0.15 1.64 6.16 | 0.15 9.10
V4 C27 4.53 1.71 0.15 1.56 6.60 | 0.15 8.62
V3 C28 4.53 1.64 0.15 1.49 6.88 | 0.15 8.27
V2 C29 4.53 1.60 0.15 1.45 7.07 | 0.14 8.06
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Z(r) = ax* + br + ¢

Toutefois, en pratique et pour des cables ancrés dans les voussoirs successifs, on simplifie cette
équation sous la forme :

Z(x) = Zi+ (Zit1 — Zi) (i)Q

ou :

- Z(z) : ordonnée du cable a la position x,

- Z; : position verticale du cable a 'origine du trongon,

- Z;y1 : position verticale du cable a I'extrémité du trongon,
- L : longueur du trongon de voussoir considéré,

z € [0, L].

Rayon de courbure :
Le rayon de courbure R en un point donné s’exprime par les formules suivantes, selon la position

dans la parabole :

X ,_ X2
2(Ziy1 + Ziga)

ou :

- X;, X471 : abscisses des points considérés sur la parabole,
- Zi, Ziv1, Ziro - ordonnées correspondantes,
- R; : rayon de courbure en plan au point .

Ces expressions permettent de vérifier que la courbure reste compatible avec le rayon minimal
admissible pour les gaines de précontrainte (typiquement R, = 3 m pour les cdbles 12T15s).

Inclinaison du tracé en plan

L’inclinaison du cable en plan est définie par la tangente de 'angle 5 que fait le cable avec I’axe
longitudinal horizontal. Elle est donnée par les formules suivantes(Fig 10.7) :

204; — Z; 27;
tan(f;) = M et tan(Bi1) = =
T; Tit1

ou :

- Z;, Z;yq : positions verticales successives du cable en plan,
- x;, ;11 - longueurs horizontales correspondantes.
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Cas particuliers :

Les cables C1,C2,C3,C30 ont un tracé en plan rectiligne, car leur direction coincide avec celle
de I'axe d’ancrage. Ils ne subissent donc aucune déviation horizontale. Les parametres du tracé
des cables en plan sont donnés dans le tableau ci-dessous :

TABLEAU 10.21 — Tracé de cables en plan

Voussoirs | N Céables | L (m) | Z; (m) | Z;;; (m) | R; (m) | B; rad
C30 453 | 0,00 0,00 0 0,00

C1 4,53 0,00 0,00 00 0,00

C2 4,53 0,00 0,00 00 0,00

C3 4,53 0,00 0,00 00 0,00

viG C4 453 | -0,20 20,10 | -3420 | -0,04
5 453 | 0,20 0,10 3420 | 0,04

C6 4,53 -0,20 -0,10 -34,20 -0,04

c7 4,53 0,20 0,10 34,20 0,04

s 453 | -0,40 20,20 | 17,10 | -0,09

9 453 | 040 0,20 1710 | 0,09

C10 453 | -0,40 20,20 | -17,10 | -0,09

V15 Cl11 4,53 0,40 0,20 17,10 0,09
C12 4,53 -0,60 -0,30 -11,40 -0,13

C13 4,53 0,60 0,30 11,40 0,13

V14 C14 4,53 -0,60 -0,30 -11,40 -0,13
C15 453 | 060 0,30 11,40 | 0,13

C16 4,53 -0,80 -0,40 -8,55 -0,17

V13 C17 4,53 0,80 0,40 8,55 0,17
C18 4,53 -0,80 -0,40 -8,55 -0,17

V12 C19 4,53 0,80 0,40 8,55 0,17
V11 C20 4,53 -1,00 -0,50 -6,84 -0,22
V10 21 453 | 1,00 0,50 684 | 022
V9 C22 4,53 -1,00 -0,50 -6,84 -0,22
V8 €23 4,53 1,00 0,50 6,84 0,22
V7 C24 4,53 1,20 0,60 6,70 0,26
V6 C25 4,53 1,20 0,60 6,70 0,26
V5 C26 4,53 1,20 0,60 5,70 0,26
V4 27 4,53 1,20 0,60 5,70 0,26
V3 €28 4,53 -1,40 -0,70 -4,59 -0,30
V2 €29 4,53 1,40 0,70 4,89 0,30
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FIGURE 10.7 — Tracé en plan d’'un cable du fléau

10.4 Calcul des pertes de tension

Le dimensionnement d’une section en béton précontraint nécessite la connaissance de la force
effective exercée par le cable a long terme. Cette force est inférieure a la force initiale ap-
pliquée par le vérin lors de la mise en tension, en raison de phénomenes appelés pertes de
précontrainte.

On distingue deux grandes familles de pertes :
- Les pertes instantanées, qui se produisent au moment de la mise en tension ;

- Les pertes différées, qui apparaissent au cours du temps.

10.4.1 pertes instantanées

Elles incluent :

- les pertes par frottement de I'acier dans la gaine;
- les pertes dues au déplacement des ancrages ou au relachement local ;
- les pertes par raccourcissement élastique du béton.

10.4.1.1 Pertes dues au frottement

Lorsqu’une armature est mise en tension, elle s’allonge et glisse dans la gaine, provoquant un
frottement. Ce dernier s’oppose au déplacement de 'armature et génere des pertes de tension.
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La tension dans le cable a une distance x de I'ancrage est donnée par :

O‘p(l‘) — O'po . ei(af+‘19x)

ou :

- 0p0 = 1488 MPa : tension initiale a 'ancrage (selon BPEL 91 révisé 99) ;

f =0,20 rad™! : coefficient de frottement angulaire ;
- ¢ = 0,003 m™! : coefficient de frottement linéaire ;

« : angle de déviation en élévation ;

- B : angle de déviation en plan.

La déviation totale est alors :

ap = a+ 20

Et la perte de précontrainte correspondante est :

Ac,(z) = o0 (1 — e’(o‘f“"m))

-Les pertes dues au frottement de 'acier dans la gaine sont résumées dans le (Tab 10.22) :
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TABLEAU 10.22 — Résultats des pertes dues au frottement de chaque cable

Voussoirs | Bi a |efo¥r) | 1 —efoer | Ag; (MPa)
0,00 | 0,32 0,93 0,07 111,57
0,00 | 0,32 0,93 0,07 111,57
0,00 032 ] 0,93 0,07 111,57
0,00 | 0,32 ] 0091 0,09 130,15
V16 -0,04 | 0,32 0,91 0,09 130,15
0,04 | 0,32 0,91 0,09 130,15
-0,04 | 0,32 0,91 0,09 130,15
0,04 [032] 091 0,09 130,15
-0,09 | 0,32 0,89 0,11 166,56
0,09 | 0,32 0,89 0,11 166,56
-0,09 | 0,32 0,89 0,11 166,56
V15 0,09 | 0,32 0,89 0,11 166,56
-0,13 | 0,32 0,88 0,12 184,39
0,13 | 0,32 0,88 0,12 184,39
V14 -0,13 | 0,31 0,84 0,16 233,96
0,13 | 031 | 0,84 0,16 933.96
20171031 084 0,16 243 86
V13 0,17 | 0,28 | 0,84 0,16 243,86
-0,17 | 0,28 0,83 0,17 254,62
V12 0,17 | 028 | 0,83 0,17 254 62
Vil 20221026 083 0.17 256.91
V10 0,22 | 0,24 0,83 0,17 256,91
V9 -0,22 | 0,22 0,83 0,17 256,91
V8 0,22 | 0,20 0,83 0,17 256,91
V7 -0,26 | 0,18 0,81 0,19 277,83
V6 0,26 | 0,17 0,81 0,19 277,83
V5 -0,26 | 0,16 0,81 0,19 277,83
V4 0.26 | 015 | 0.81 0,19 277 83
V3 2030 | 0,14 0,79 0.21 308,88
V2 0,30 | 0,14 0,79 0,21 308,88
Total 6220,80

La somme des pertes dues aux frottements des cables par ame est : 6220,79MPa

10.4.1.2 pertes dues au recul d’ancrage

Ces pertes correspondent a un léger glissement des torons ou fils dans les clavettes et des
clavettes dans les plaques d’ancrages lors de la détente du vérin et du blocage des clavettes.
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_________

O po

gEyp

FiGURE 10.8 — Diagramme des tensions avant et apres recul a ’ancrage

L)

Les pertes dues au recul d’ancrage n’affectent qu’une partie « A » de la longueur du cable

comptée a partir de 'ancrage, cette longueur est donnée par la relation suivante :

A > x = les pertes existent

Donc les pertes dues au recul a I'ancrage sont données par la formule suivante :

Ao, =2k

A < x = les pertes sont nulles

-Les pertes dues au recul d’ancrage de chaque cable sont résumées dans le tableau ci-dessous :
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TABLEAU 10.23 — Résultats des pertes dues au recul d’ancrage de chaque cable

Voussoirs a K | A(m)| Ao (MPa)
0,99 | 0,05 | 2,37 0,22
0,99 | 0,05 | 2,37 0,22
0,99 | 0,05 | 2,37 0,22
0,99 | 0,05 | 2,37 0,22
V16 (10 cables) 0,99 | 0,02 | 3,25 0,16
0,99 | 0,02 | 3,25 0,16
0,99 | 0,02 | 3,37 0,14
0,99 | 0,01 | 4,35 0,12
0,99 | 0,01 | 4,35 0,12
0,99 | 0,01 | 4,73 0,11
0,99 | 0,01 | 4,73 0,11
V15 (3 cables) | 0,97 | 0,01 | 5,06 0,10
0,97 { 0,01 | 5,37 0,10
0,97 { 0,01 | 5,61 0,09
V14 (3 cables) | 0,92 | 0,01 | 5,90 0,09
0,92 | 0,01 | 5,90 0,09
V13 (1 cable) | 0,88 [ 0,01 | 6,18 0,08
V12 (1 cable) | 0,88 | 0,01 | 6,18 0,08
V11 (1 cable) | 0,78 | 0,01 | 6,53 0,08
V10 (1 cable) | 0,74 | 0,01 | 6,53 0,08
V9 (1 cable) | 0,70 | 0,01 | 6,56 0,08
V8 (1 cable) | 0,63 | 0,01 | 6,96 0,08
V7 (1 cable) | 0,63 0,01 | 7,15 0,07
V6 (1 cable) | 0,60 | 0,01 | 7,21 0,07
V5 (1 cable) | 0,58 | 0,01 | 7,46 0,07
V4 (1 cable) | 0,57 | 0,01 | 7,49 0,07
V3 (1 cable) | 0,57 | 0,01 | 7,49 0,07
V2 (1 cable) | 0,57 | 0,01 | 7,49 0,07
Total 3,47

La somme des pertes dues aux reculs d’ancrages des cables par ame est : 3,47 MPa

10.4.1.3 Pertes dues au raccourcissement instantané du béton

Les pertes résultantes des déformations instantanées du béton sont dues a une mise en tension
des cébles de maniére non simultanée. En effet, la mise en tension des cables ne peut s’effectuer
que cable par cable. La mise en tension d’'un deuxieme cable va entrainer un raccourcissement
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du voussoir et du premier cable; de méme, la mise en tension du troisieme cable va entrainer
un raccourcissement du voussoir et des deux premiers cables, et ainsi de suite.

Les regles du BPEL proposent la formule simplifiée suivante :

AO’bn(JZ) =
ou :
- E;; : Module de Young instantané du béton au jour j, donné par :

- E, : Module d’élasticité des aciers de précontrainte.

- opy(2) : Contrainte de compression du béton due a l’ensemble des cébles traversant la
section d’abscisse x.

Contrainte de compression du béton due a la précontrainte

La contrainte de compression du béton a ’abscisse x due a ’ensemble des cables est donnée
par :

opn () = n - op(2)

avec

P-e2 M-e

I 1

P
Ub(.Q?) == § +

ou :

- n : Nombre de cibles traversant la section considérée.

P : Effort de précontrainte réel apres pertes par frottement, donné par :
P =p; — Acy(x)

- S : Aire de la section du béton.

- e : Excentricité de la précontrainte.

- I : Moment d’inertie de la section.

- M : Moment fléchissant en service dii au poids propre et aux surcharges.

-Les pertes dues au raccourcissement élastique du béton sont résumeées dans le tableau ci des-
SOus :
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TABLEAU 10.24 — Résultats Pertes dues au raccourcissement élastique du béton

Voussoirs | S (m2?) (e (m) | I (m) | M (M) | 0, (MN/m?) | Aoy
V16 21,83 | 3,95 | 134,54 | -588,02 32.80 82.84
V15 20,44 | 3,60 | 99,60 | -427,69 29,55 75,54
V14 19,14 3,28 | 99,28 | -316,47 20,57 95,56
V13 17,93 2,90 73,25 | -233.47 18,07 47,33
Vil 15,82 | 2,47 | 40,82 | -132,52 15,62 40,47
V12 16,36 | 2,71 | 54,34 | -166,70 16,02 41,91
V10 15,03 2,36 | 31,66 | -104,45 15,21 38,40
V9 14,00 2,06 29,04 | -86,57 13,82 37,89
V8 13,66 | 2,00 | 20,90 | -74.48 13,73 34.79
V7 12,73 1,76 | 17,56 | -57,65 11,12 28,09
V6 1221 | 1,64 | 1743 | -4328 9,34 93,83
V5 11,77 1,56 15,76 | -36,49 6,94 17,78
V4 11,44 | 149 | 1479 | -26,65 4,67 11,75
V3 11,19 1,45 | 12,99 | -18,61 2,75 6,99
V2 11,05 1,44 17,49 -8,67 1,48 3,73

Total | 542,35

La somme des pertes dues au raccourcissement élastique du béton est :

> Aoy, = 542,354 MPa

10.4.1.4 Total des pertes de précontrainte instantanées

La perte totale instantanée de la tension dans les cables est donnée par la somme des différentes
pertes :

AO-inst = AO-pO + AUT + AO-bn

ou :
- Aoy : Pertes dues au frottement dans la gaine.
- Ao, : Pertes dues au recul des ancrages.

- Aoy, : Pertes dues au raccourcissement instantané du béton (mise en tension non simul-
tanée).

Somme totale des pertes de précontrainte instantanées

La somme totale des pertes de précontrainte instantanées pour tous les cadbles ou sections
s’écrit :

Z Aoinst = Z (Aop + Ao, + Aoy,) = 6220, 79 + 3,71 + 542, 354 = 6766, 854 M Pa
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10.4.2 Pertes différées

Les pertes différées sont celles qui apparaissent progressivement dans le temps, apres la mise
en tension des cables. On distingue principalement :

- Les pertes dues au retrait du béton :
o Le retrait du béton provoque une réduction de longueur indépendante de toute sol-
licitation mécanique.
o Ce phénomene engendre une diminution de la force de précontrainte dans les cables.
- Les pertes dues au fluage du béton :
o Le fluage est la déformation lente et irréversible du béton soumis a une contrainte
constante.
o Cette déformation entraine un raccourcissement de la section, et donc une diminution
progressive de la force de précontrainte.
- Les pertes dues a la relaxation des aciers de précontrainte :
o La relaxation est la diminution de contrainte dans un acier de précontrainte maintenu
a allongement constant.

o Elle dépend de la température, de la nature de I’acier, du niveau initial de tension,
et du temps.

10.4.2.1 Pertes dues au retrait du béton

Le retrait est le raccourcissement du béton non chargé, au cours de son durcissement. Les
armatures de précontrainte, étroitement liées au béton par adhérence, subissent donc les mémes
variations de déformation que le béton adjacent.

Il en découle une diminution de tension dans les cables de précontrainte. La perte de tension a
Iinstant t sera :

t

Ao, =E,-¢(t) avec &(t)=¢.-(1—1r(t)) et r(t)= e

- &, : retrait total du béton (2 x 107* en climat humide selon le BPEL),
- E, : module d’élasticité de 'acier de précontrainte (£, = 190000 MPa),
- r(t) : fonction du temps variant de 0 a 1 quand ¢ varie de 0 a l'infini.

Donc :

Ao, = 190000 x 2 x 107 = |38 MPa

10.4.2.2 Pertes dues au fluage du béton

La déformation due au fluage correspond a un raccourcissement différé du béton, dans le cas
général, sous l'effet des contraintes de compression. Selon le BPEL 91, la perte finale de tension
due au fluage est définie par(Tab 10.25) :

S

AO'flu = ‘Efj : (Ub + Umax)
p
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Avec :
- E, : module d’élasticité de l'acier,
- E;; : module de déformation instantanée du béton a 'age j jours,
- Omax : contrainte maximale au niveau du centre de gravité des cables de précontrainte,
- 0 : contrainte de compression du béton au niveau des cables en phase finale.

D’apres les reglements BPEL :

2,5 +Op EZJ
E

p

Omax < 1,50, =  Aoyp =

Et :

P P-e* |M|-e
Ub(x):§+ -

I 1

Avec :

- P : force de précontrainte réelle,

- e : excentricité du cable moyen,

- S : surface de la section du béton,

- I : moment d’inertie de la section,

- M : moment fléchissant dii au poids propre et aux surcharges.

-Les pertes dues au fluage du béton sont résumées dans le tableau ci-dessous :

TABLEAU 10.25 — Résultats Pertes dues au fluage du béton

voussoirs | S (M2) | e (m) | I (m4) M o, (MN/m?) | Ao fluage
V16 21,83 3,95 134,54 | -588,02 32,80 414,18
V15 20,44 3,60 99,20 | -427,69 29,55 377,68
V14 19,14 | 328 | 9928 |-316,47 20,81 262,81
V13 17,93 2,95 73,25 | -233,47 18,94 239,17
V12 15,82 | 247 | 40,82 |-132,52 15,02 239,17
V11 16,83 2,71 04,34 | -166,70 15,70 209,57
V10 14,09 2,36 31,06 | -101,23 15,21 192,03
V9 14,08 2,00 20,94 | -98,91 13,86 178,63
V8 13,36 1,93 20,71 -94,33 13,13 173,43
V7 12,71 1,75 16,57 | -85,32 12,00 140,47
V6 1221 | 1,64 | 12,43 | -4833 9,34 116,31
V5 11,77 1,56 11,76 | -36,49 6,64 83,99
V4 11,44 | 1,49 | 1,79 | -26,65 4,67 58,92
V3 11,19 | 145 | 1,69 | -18,90 2.77 38.95
V2 11,05 | 144 | 1729 | -8,67 1,48 18,67
214,41 2711,77
250, E;

P P-e* |M|-e
+ —

J _ S
= 2711,77TMPa avec oy(x) = S 7 7

AO’fl =

Ly
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10.4.2.3 Pertes dues a la relaxation de ’acier de précontrainte

La relaxation de l'acier est une diminution de tension a longueur constante. Elle se manifeste
dans les aciers a haute limite élastique utilisés en béton précontraint lorsque la contrainte
dépasse 30 a 40% de leur contrainte de rupture garantie. Deux types d’aciers sont distingués :
- Aciers a relaxation normale : RN,
- Aciers a tres basse relaxation : TBR.
Dans notre cas, on utilise des aciers TBR. Pour ces aciers, la relaxation a 1000 heures est

généralement garantie par :
p1ooo = 2,5%

Le reglement BPEL 91 propose la formule suivante pour estimer la perte finale de tension par
relaxation :

6 Opi(x
Aoy = 100 * £1000 ( ;Ej - Mo) ‘Upz'(l')

ou :

0pi(T) = 0p0 — Aoinst @ tension initiale corrigée, en MPa
opo = 1488 MPa  : tension initiale a I’ancrage
fprg = 1860 MPa  : contrainte de rupture garantie de l'acier
1o = 0,43 : coefficient pour aciers TBR
pro00 = 2,5%  : relaxation garantie a 1000 h

-Les pertes dues a la relaxation des cébles sont résumées dans le tableau suivant (Tab 10.26) :
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TABLEAU 10.26 — Résultats Pertes dues a la relaxation de 'acier

Voussoirs Opi Aoy

1293,38 51,48

1293,38 51,48

1293,38 51,48

1293,38 51,48

Ve 1274.86 | 48,84

127486 | 48,84

1266,85 46,29

1263,85 47,30

124579 | 44,81

1245,91 44,80

1227,96 42,40

V15 1250,93 45,12

123335 | 43,12

1233.94 | 41,87

V14 1223,94 41,87

1206,78 | 39,61

1219,16 41,23

V13 1202,14 39,01

1202,14 | 39,01

V12 1192,83 37,81

Vil 1200,63 | 38,50

V10 1189,71 37,41

V9 1196,62 38,29

V8 119044 | 37,50

A\ 1198,82 38,54

V6 119122 | 37,60

V5 119822 | 38,50

V4 1172,01 35,18

V3 117614 | 35.70

V2 1176,14 35,70
Total | 1278,89

10.4.2.4 Conclusion sur les pertes différées

La somme des pertes dues a la relaxation de 'acier est :
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Aoy, = 1278,89 MPa
Les pertes différées finales sont données par la formule suivante :
5
Aoy = Aoy + Aoy, + éAarlx

Le coefficient % tient compte de la non-indépendance des pertes : en effet, la perte par relaxation
est réduite sous l'effet du retrait et du fluage du béton.

Aoy = 38 4 2711,877 + 2 x 1278, 89 = 3815,61 MPa

Z Aoy = 3815,618 MPa

Somme totale des pertes de précontrainte différées

Les pertes totales sont données par la somme des pertes instantanées et différées :

AO’T = Aginst + AO’d

Aor = Aoy + Aoy = 6766,854 + 3815,61 = 10582,47 MPa
Pourcentage de perte :

10582.47

Aoy = — =L
1488 x 30

x 100 = 23.71%

Remarque : Les pertes de tension sont nettement inférieures a 25% supposé lors des calculs,
donc les cables reprennent largement les charges considérées.

Conclusion : Pour notre projet, nous maintenons le nombre de cables précédent : 60 cables
de type 12T15s.

10.5 Vérification des contraintes

Cette étape a pour but la vérification de I’ensemble des contraintes engendrées par 1'applica-
tion de l'effort de précontrainte. Les contraintes normales doivent rester dans le domaine des
contraintes admissibles dans chaque section(Fig 10.9).

En phase de construction, on vérifie que :

Vérification des contraintes 148



ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

P PV MV
I

_ PPV MV’
Oinf = S I Ji

Avec :

- Ogyp : contrainte dans la fibre supérieure de la section - oy : contrainte dans la fibre inférieure
de la section - P : effort de précontrainte réelle - S : section transversale du voussoir - e :
excentricité du cable - I : moment d’inertie de la section - M : moment fléchissant di aux
charges - V' : distance du centre de gravité a la fibre supérieure - V' : distance du centre de

gravité a la fibre inférieure
Les contraintes admissibles sont :

Ope = 0,6 X fcgg = 0,6 x 40 = 24 MPa

o = 0MPa  (Car on est en classe I)

k111

= —_——7
G| ¥ 1
T ing

FI1GURE 10.9 — Diagramme des contraintes

NN

Les contraintes dans le demi-fléau sont résumées dans le tableau suivant (Tab 10.27) :
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TABLEAU 10.27 — Vérification des contraintes en construction

Voussoirs | M(MNm) | I(m4) | S(m2) | V(m) | V’(m) | e(m) | P(MN) | sup | inf | OBS
1/2Vspl7 -795,68 243,67 | 21,83 4,47 4,03 4,32 116,69 | 0,00 | 10,16 | OK
16,00 -588,02 181,63 | 20,44 | 4,10 3,72 | 3,95 96,12 | 0,00 | 8,97 | OK
15,00 -427,69 134,54 | 19,14 3,75 3,44 3,62 78,10 | 0,00 | 7,82 | OK
14,00 -316,47 99,28 | 17,93 3,43 3,17 3,28 64,69 | 0,00 | 6,95 | OK
13,00 223347 | 7325 | 1683 | 3,14 | 293 | 298 | 5336 |000| 6,15 | OK
12,00 -166,70 54,34 | 15,62 | 2,87 2,71 | 2,71 42,57 10,00 | 525 | OK
11,00 (13252 | 40,82 | 1442 | 2,65 | 247 | 247 | 3771 | 0,00 496 | OK
10,00 -105,52 31,36 | 14,08 2,41 2,33 2,26 33,16 | 0,00 | 4,60 | OK
9,00 -88,87 2491 13,36 2,21 2,06 2,06 30,57 10,00 | 4,54 | OK
8,00 -74,33 20,74 | 12,73 | 2,05 1,92 1,89 27,76 | 0,00 | 4,33 | OK
7,00 -57,65 18,32 | 12,21 1,91 1,92 1,60 23,64 | 0,00 | 3,73 | OK
6,00 -48,33 17,32 | 11,77 1,79 1,83 1,64 19,62 | 0,00 | 3,37 | OK
5,00 -36,49 17,29 | 11,44 1,75 1,56 1,56 1495 | 0,00 | 2,65 | OK
4,00 -26,65 17,29 | 11,19 | 1,64 1,49 | 1,50 10,49 0,00 | 1,99 | OK
3,00 -16,18 17,29 | 11,09 1,60 1,47 1,45 6,66 0,00 | 1,23 | OK
2,00 -8,67 17,29 | 11,00 1,59 1,66 1,44 3,57 0,00 | 0,66 | OK

Remarque D’apres le tableau des vérifications des contraintes en construction, on remarque
que les contraintes trouvées a la fibre inférieure et supérieure sont inférieures aux contraintes
admissibles, ce qui signifie que notre ouvrage travaille dans la sécurité.

10.6 Etude de la précontrainte de continuité

La phase de construction du fléau étant achevée, on passe a celle qui consiste a réaliser le clavage
et la mise en tension des cables de continuité. D’une fagon générale, les cables de continuité sont
destinés a reprendre les actions complémentaires appliquées a la structure apres la réalisation
des fléaux.

10.6.1 Détermination de la précontrainte de continuité

On s’intéresse aux moments positifs pour la détermination des cables de continuité. L’effort
sera calculé a partir du moment maximal M déterminé selon la formule suivante :

M-V (1 eV
F==7 /<S+ [)

avec la condition suivante :
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N >0,75- F,

P : effort de précontrainte

- M : moment maximal

- V : distance du centre de gravité a la fibre supérieure

- V' . distance du centre de gravité a la fibre inférieure

- ¢ : excentricité des cables par rapport au centre de gravité
- S : section transversale du voussoir sur l’axe de la pile

- I : moment d’inertie de la section

- Py : effort de précontrainte initial

10.6.2 Détermination du nombre de cables de continuités

Les cables de continuité seront dimensionnés avec les moments positifs dus a la combinaison la
plus défavorable donnée par le logiciel MIDAS CIVIL apres 'analyse de la structure : 1,35 G
+ 1,35 E360

Remarque : Pour la détermination du nombre de cables de continuités, on procedera de la
méme fagon que pour le calcul de la précontrainte du fléau -Le nombre de cables arrétés dans
chaque voussoir de la travée de rive est donné dans le tableau ci-dessous :

TABLEAU 10.28 — Répartition des efforts de précontrainte et du nombre de cables par voussoir

Voussoirs | M(MNm) | V (m) | I(m4) | S(m2) | e(M) | P(MN) | N = P/0,75P0 | cables
1,00 120,10 166 | 1720 | 11,00 | 144 | 50,16 33,31 45,00
2,00 143,40 1,67 17,29 | 11,00 1,44 60,11 39,94 45,00
3,00 180,00 1,70 17,29 | 11,09 1,45 75,63 50,42 45,00
4,00 161,17 1,72 17,29 | 11,19 1,45 67,65 45,67 40,00
5,00 162,21 174 | 1732 | 1144 | 156 | 6845 46,31 40,00
6,00 144,30 1,92 17,32 | 11,77 | 1,54 59,92 40,35 40,00
7.00 125,32 204 | 1832 | 1221 | 156 | 51,12 34,43 35,00
8,00 119,00 2,18 20,74 | 12,73 1,90 44,95 29,83 34,00

La répartition des cables au niveau des goussets est représentée dans la figure suivante(Fig
10.10) :
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F1GURE 10.10 — Disposition des cables dans le gousset

Tracé des cables en élévation est représentée dans la figure suivante(Fig 10.11) :

FIGURE 10.11 — Tracé des cables de continuité en élévation
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TABLEAU 10.29 — Contraintes instantanées et différées des cables par voussoir

Voussoirs | N CABLES | ¢ inst o def
V4 C1 179,86 185,34
C2 175,57 176,08

Vs C3 175,57 176,08
C4 175,57 176,08

Ch 194,61 154,73

V6 C6 194,61 154,73
C7 194,61 154,73

V7 C8 196,70 131,73
C9 196,70 131,73

C10 200,91 117,83

C11 222,91 117,83

C12 22291 117,83

C13 222,91 117,83

C14 222,91 117,83

C15 222,91 117,83

C16 22291 117,83

V8 C17 22291 117,83
C18 222,91 117,83

C19 222,91 117,83

C20 22291 117,83

C21 222,91 117,83

C22 222,91 117,83

C23 222,91 117,83

C24 22291 117,83

Total 5005,43 | 3208,68

Le pourcentage des pertes pour la travée de rive est égal a :

8252,11M Pa

100 = 23.1
Ta8g x o4 < 100=23,10%

23,10% < 25% =- donc on maintient le nombre de cébles précédemment calculé (24 cables de 12T15s).

10.6.3 Vérification des contraintes en phase de service

Dans le cadre de I’étude de 'ouvrage en service, il y a deux cas de vérifications(Tab 10.30) :
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- Premier cas ou I'ouvrage ne subit aucune surcharge sauf celles qui sont permanentes comme

les surcharges de la superstructure , ¢’est-a-dire la vérification a vide.

- Deuxieme cas ou 'ouvrage est sollicité par son poids propre et par des surcharges d’exploita-

tions.

Donc, on est amené a vérifier :

A I'ELS :

A vide (sous Mmin) :

En charge (sous Mmax) :

Avec :

- Ogqp : Contrainte créée dans la fibre supérieure de la section.

A vide : G
En charge: G+ E360
P PeV M|V _
Osup = § + T Ji Z Obt
P PeV' M|V _
Oinf = g 7 7 > Obc
P PeV ‘Mmax|v —
Osup = g + I - I > Opyt
PPV MV _
Oinf = g Ji Ji > Obe

- oir - Contrainte créée dans la fibre inférieure de la section.

- P : Effort de précontrainte réelle.

- S : Section transversale du voussoir.

- €' : Excentricité.

- I : Moment d’inertie de la section.

- Moy - Moment maximum agissant sur la section (G + E360).
- My : Moment minimum agissant sur la section (G + CCP).

- V : Distance du centre de gravité a la fibre supérieure.

- V' : Distance du centre de gravité a la fibre inférieure.

- ot : Contrainte admissible de traction.

- Ope : Contrainte admissible de compression.

Tel que :

Toc = 0,6 X fus = 0,6 x 40 = 24 MPa
o = 0 MPa

(Car on est en classe I)
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TABLEAU 10.30 — Vérification des contraintes de la travée de rive sous M min et Mmax

Ve | adup
| P | o | oal | ewp  enl
Voo NCABLES | | S0) | (o) | Timf NOIYAAT) NOSNEN |- |y | gy |
WO N8 up @0y o8| my 4 % @ WK
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11.1 Vérification des contraintes normales a I’ELS

La vérification des contraintes normales est réalisée pour quatre phases de la vie de la poutre
précontrainte [1] :

- Phase 1 : apres 7 jours (poutre seule, a vide)

- Phase 2 : apres 28 jours (poutre seule, a vide)

- Phase 3 : apres le collage de la dalle

- Phase 4 : en service (avec les charges permanentes et variables)

A chaque phase, les contraintes aux fibres supérieures et inférieures sont comparées aux contraintes
admissibles selon :

Opt < 0 < Ope

Caractéristiques géométriques de la section médiane (Tab 11.1) :

TABLEAU 11.1 — Caractéristiques géométriques — Poutre seule (gauche) et Poutre + Dalle
(droite)

Parameétre Brute | Nette Parameétre Brute | Nette
Hauteur H (m) 1,50 1,50 Hauteur H (m) 1,75 1,75
Aire S (m?) 055 | 0,54 Aire S (m?) 0,85 | 084
Inertie I (m*) 0,46 0,44 Inertie I (m?) 1,13 1,11
Fibre sup. v (m) | 0,80 0,79 Fibre sup. v (m) | 0,65 0,64
Fibre inf. ' (m) | 0,70 0,71 Fibre inf. v’ (m) | 1,10 1,11
p=g— 0,55 0,52 p= g 0,48 0,47

Phase 1 : aprés 7 jours
fej = 26.71MPa, o1, = 16 MPa, o1, = —3.3 MPa

Calcul de la précontrainte effective :

P=102-K-F,—-080-K-AP=1.02-05-24—-08-0.5-0.1-24=1.128MN

Moment de précontrainte :

My = —Py-[3(v], — 1) + (0], = Yicentre)] = —1.128-[3(0.71—0.19)4-(0.71—0.35)] = —2.12MNm

Moment du poids propre :

-L?  0.01375 - 302
M = q pum

=3 R — 1.54MNm

Contraintes en fibre supérieure :
4P1 Mpr'vn Mg-vn
R A
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4-1.128 —=2.12-0.79 1.54-0.79

= sy T oad T o o0MPa
= —33< <16 = Vérifiée
Contraintes en fibre inférieure :
e 01 M M,
o 4 -02128 n 2.13-42.71 B 1.53-42.71 997 MPa

= —33< <16 = Vérifiée

Phase 2 : aprés 28 jours (poutre seule, a vide)

fej =40MPa, oy, =24MPa, oy = —4.5MPa

Calcul de la précontrainte effective :

P,=102-K-F,—-080-K-AP=1.02-1-24-0.8-1-0.1-2.4 = 2.256 MN

Moment de précontrainte :

My, = —2.256 - [3(0.71 — 0.19) + (0.71 — 0.35)] = —4.24 MNm

Moment du poids propre (inchangé) :
M, =1.54MNm

Contraintes en fibre supérieure :
4-2.256 —4.24-0.79 1.54-0.79

T = gt o T oas o 8MPa
= —4.5< <24 = Véifiée
Contraintes en fibre inférieure :
4.2.2 424-0.71 1.54-0.71
. 56 0.71  1.54-0.71 _ 510 MPa

0.54 * 0.44 0.44

= —4.5< <24 = Véifiée

Phase 3 : apres collage de la dalle

fej =40MPa, oy = 24MPa, oy = —4.5 MPa

Caractéristiques de la section (poutre + dalle, nette) :
S, =0.84m? I,=111m* v=064m, v =1.11m

Calcul de la précontrainte effective :

P;=102-1-24-080-1-0.15-24 = 2.16 MN
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Moment de précontrainte :

My = —2.16 - [3(1.11 — 0.19) + (1.11 — 0.35)] = —7.51 MNm

Moment du poids propre (poutre + dalle) :

202
oy (001375 +0.086) 302 .

g 8

Contraintes en fibre supérieure :

4-2.16 " —7.51-0.64 n 11.22-0.64
Osup =
P 0.84 1.11 1.11

= —45 <1245 < 24 = Vérifiée

Contraintes en fibre inférieure :
4-2.16 N 751-1.11 11.22-1.11
0.84 1.11 1.11

= —4.5 < <24 = Vérifiée

= 12.45MPa

= 6.60 MPa

Oint =

Phase 4 : en service

fe; =40MPa, o, = 24MPa, oy, = —4.5MPa

Caractéristiques de la section (poutre + dalle, nette)
S, =0.84m? I,=111m* v=064m, v = 1.11m

Calcul de la précontrainte effective en service :

Py=098-24-120-0.27-2.4=157TMN

Moment de précontrainte :

My, = —1.57 - [3(1.11 — 0.19) + (1.11 — 0.35)] = —=5.46 MNm

Moment di auz charges (G + E360) :
Mg.p = 9.96MNm

Contraintes en fibre supérieure :

_A-LST | —5.46-0.64  9.96-0.64
Tsup = T g4 111 1.11

= —4.5<]10.11|< 24 = Vérifiée

Contraintes en fibre inférieure :
4.1.57 . 546-1.11 9.96-1.11
0.84 1.11 1.11

= —4.5< <24 = Véifiée

Les résultats des vérifications des contraintes normales a 'ELS pour les différentes phases de

= 10.11 MPa

= 3.00 MPa

Oinf =

la construction sont résumés dans le tableau ci-dessous :
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TABLEAU 11.2 — Vérification des contraintes normales aux différentes phases a ’'ELS

Phase obt (MPa) | ogp (MPa) | oinf (MPa) | oy (MPa) Vérification
1 — apres 7 jours -3.3 7.30 9.27 16 -33<0<16: 0K
2 — apres 28 jours -4.5 11.80 21.00 24 —-45<0<24:0K
3 — apres collage dalle -4.5 12.45 6.60 24 —45 <o <24: 0K
4 — en service -4.5 10.11 3.00 24 —45<o0<24:0K

11.2 Vérification des contraintes tangentielles a ’ELS

Les deux inégalités a vérifier sont [1] :

T2 <12 = 0Af(fiy + 204)
72 <73 = (0.6 fo; — 0.)(fuy + 302)
Formules utilisées
‘/red o P] Z COS(O&Z')

bp =b—n¢p=0.55—-3x0.08=0.31m T:0.8bnh Oy S

Avec : Y cos(ay) ~ 3.9477; 3 sin(q;) ~ 0.6252

Résumé par phase

Phase 1 apres 7j :

1.128 x 3.9477
P, =1.128MN, S, =0.54m?, h=15mo, = 80X54 ~ 8.247 MPaV,eq = 0.2—(1.128%0.6252)

Phase 2 apres 28j :

P, =2256MN, f., =40, f;=3
0, ~ 16.495, Vi~ —1.211MN, 7~ —3.254
7%~ 10.588, 72~ 16.796, 72~ 15.758

72 = 10.588 < 72 = 16.796 = vérifiée

7% = 10.588 < 72 = 15.758 = vérifiée

Phase 3 — Collage dalle :
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P;=216MN, S,=0.84m? h=17m
Vier = LMN,  Vieq &~ 0.150 MN
o, ~10.158, 7T~ 0.345, 72~0.119
72~ 11.726, 72~ 20.301
72 =0.119 < 72 = 11.726 = vérifiée
72 =0.119 < 72 = 20.301 = vérifiée

Phase 4 — En service :

P, =157MN, Vi =151MN, Vieq ~ 0.528 MN
o, 27382, TA~1.217, 72~ 1481
722 9.505, 72~ 19.741
7% = 1.481 < 72 = 9.505 = vérifiée
72 = 1.481 < 13 = 19.741 = vérifiée

Les résultats des vérifications des contraintes tangentielles aux différentes phases sont synthé-
tisés dans le tableau suivant :

TABLEAU 11.3 — Résumé de la vérification des contraintes tangentielles a ’'ELS

Phase | P; (MN) | 0, (MPa) | Vieq (MN) | 7 (MPa) | 72 2 | 2

1 (7)) 1.128 8.25 -0.505 136 | 1.84 | 6.77 | 9.86

2 (28]) 2.256 16.50 -1.211 -3.25 | 10.59 | 16.80 | 15.76
3 (Collage) | 2.160 10.16 0.150 0.35 | 0.12 | 11.73 | 20.30
4 (Service) | 1.570 7.38 0.528 122 | 148 | 951 | 19.74

11.3 Ferraillage de la poutre

Dans cette section, nous dimensionnons les armatures passives de la poutre, en complément de
la précontrainte, afin d’assurer la sécurité structurale, maitriser la fissuration et satisfaire les
exigences aux ¢états limites.

11.3.1 Armatures longitudinales de peau

Les armatures de peau sont disposées dans les parements afin de limiter les fissures qui peuvent
apparaitre avant ’application de la précontrainte. La section minimale a mettre en ceuvre est
définie par :

Apin > max(3r, 0,1% - A,,)

avec
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- r=15,641m : périmetre de la section a mi-travée, hors hourdis.
- A, = 0,54m? = 5400 cm? : surface nette de la section.

Calcul :

3r =3-5,641 = 16,92 cm?, 0,1% - A, =5,4cm? = A = 16,92 cm?

Nous adoptons 16 barres HA12, soit une section d’acier fournie de A, = 18,08 cm?, conforme
aux exigences.

11.3.2 Armatures longitudinales dans les zones tendues

Aucune traction significative n’apparait a 1’état limite de service. Un ferraillage longitudinal
minimal est néanmoins introduit :

Adopté : 4p14 = A, = 6,16 cm?

11.3.3 Armatures transversales de peau

Pour garantir le maintien des armatures longitudinales, des cadres de peau sont placés sur les
faces latérales, avec un minimum de 3 cm?/m :

Choix : HA12 tous les 20 cm = A, = 5,65 cm?/m > 3cm?/m  (vérifié)

11.3.4 Armatures passives transversales

Les armatures passives transversales sont destinées a reprendre 'effort tranchant et a prévenir
la rupture fragile de la poutre. Elles sont constituées de cadres fermés en HA12, dimensionnés
selon les vérifications aux états limites ultimes.

Choix des cadres

Nous adoptons :
5 barres HA12 = A, = 5,65 cm?® = 5,65 - 1074 m?

Espacement maximal autorisé

La condition minimale imposée par les normes est :

/h f;
-—=>0,6 MP
bn'E% 784_ ’ .

avec
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- b, = 0,31 m : largeur utile de I'ame;
- fo =400 MPa, v, = 1,15;
- A, =565-10"*m?

A, 5,65 - 1074
S, < =
0,6 7s-bn/f. 534104

= 1,058 m
Vérification des espacements réglementaires :

Sy < min(0,8h; 3bame; 1) = min(1,2;0,6;1) = 0,6 m = Choix final : S; =04m

11.3.5 Vérification a ’état limite ultime (ELU)

Effort tranchant réduit :

AV = 0,73 x 1,57 x (sin(6°) + sin(8°) + sin(10°) + sin(12°)) = 0,73 x 1,57 x 0,5554 = 0,637 MN

Viedu = 2,04 — 0,637 = 1,403 MN
Contrainte tangentielle réduite :

Viedw 1,403 x 10°
08-h-b, 08-1,75-0,31

= 3,24 MPa

Tredu =

Effort normal longitudinal :

> cos(a;) = cos(6°) 4 cos(8°) + cos(10°) + cos(12°) = 3,9395

1,57 - 3,9395
= = MP
Oz 0.84 7,36 a

Inclinaison de la bielle béton :

2- Tredu 2. 3724

tan(23) = _
an(25) o 7.36

=0,88= = 17° (on prend = 30°)
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Contrainte admissible :

; A . 1
7—adm:&‘i‘ ! L

3 bnSt Vs tan(ﬁ)

5,65 - 1074 . 400 . 1
0,31-0,4 1,15 tan(30°)

=1+ ~ 3,75 MPa

Tredu = 9,24 MPa < 7pqm, = 3,75 MPa  vérifié
Vérification de la bielle béton :

f c28 40

Tredu < e 6,66 MPa = 3,24 < 6,66  vérifié

4y
Ci-dessous, une figure qui illustre le ferraillage de la poutre, mettant en évidence la disposition
des armatures longitudinales et transversales conformément aux exigences de résistance et de
service.

==\

SHA12

X 16HA12
3 .

4HA14

FIGURE 11.1 — Ferraillage de la poutre
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Etude du hourdis et de I’entretoise

12.1 Calcul du hourdis

Le hourdis est une dalle en béton armé située au-dessus des poutres, destinée a reprendre
les charges verticales et a les transmettre aux éléments porteurs. Il contribue également a la
stabilité de I'ouvrage et assure la répartition des efforts transversaux.

Il est dimensionné pour deux flexions :

- La flexion longitudinale
- La flexion transversale

Les valeurs des moments utilisées pour le dimensionnement du ferraillage longitudinal sont
fournies par le logiciel sous forme de plusieurs diagrammes, comme illustré sur la figure ci-
dessous.

67.04
59.69
52.34
45.00
37.65
30.30

22.96
15,61
2.2¢
0.00
-6.43
b : -13.78
| PostCS
v ' CBall: EWV ELS
MAX : 316

MIN : 329

F1GURE 12.1 — Diagramme des moments de la dalle a ’'ELS pour la combinaison G+E360

12.1.1 Etude de la flexion longitudinale

Les moments fléchissants considérés dans le sens longitudinal sont :

- A mi-travée :
o Mgry =90,5kN - m
o Mgrs = 67,04kN - m
o Mpin = —18,6kN -m
o Mpin = —13,78kN - m
- Sur appui :
o Mgry =90,5kN - m
o Mgrs = 67,04kN - m
o Mpin = —886kN - m
o Mmin = —643kN - m

Le béton utilisé est de classe C30/37 (fi; = 2,4 MPa), et 'acier est de type FeE 400.

Le ferraillage obtenu par le logiciel Robot Expert 2010 est :
- Armature inférieure : A; = 15,9 cm?
- Armature supérieure : A, = 0cm?

Un ferraillage de 8HA16 est adopte pour I'armature inférieure A, = 16,08 cm?

Et pour des raisons constructives un ferraillage de SHA 14 est adopté pour 'armature supérieure.
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Vérification de la condition de non-fragilité

fiy
.

2.4
Apin >023-b-d- =2 =0,23-1,00-0,22 - 4(’)0 = 3,04 cm?

La section fournie étant supérieure, la condition est respectée.

12.1.2 Etude de la flexion transversale

La dalle repose sur un ensemble de 11 poutres principales,de 1,20 m de largeur chacune, ce qui
représente une largeur de répartition de 13,20 m sur une dalle de 13,88 m de largeur. Cette
configuration limite considérablement les portées libres dans le sens transversal.

En conséquence, la flexion transversale de la dalle est tres faible, voire négligeable.

Un ferraillage transversal minimal constructif, est donc adopté conformément aux exigences
normatives pour garantir la continuité et la prévention de la fissuration.

- Armature transversale mise en place : HA12 tous les 15 cm

Schema du ferraillage

Un schéma récapitulatif du ferraillage du hourdis est représenté sur la figure ci-dessous :

HA12 chaque 15cm
6=12.5+

g}
SHAM—\_‘—@ U] (1] O O )] @) O

To! d
sae——9 O @ © © O 0 @

g}

T

FIGURE 12.2 — Ferraillage du hourdis
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12.2 Calcul de ’entretoise

L’entretoise relie les poutres principales et limite leur torsion, surtout pres des appuis. Elle
renforce la rigidité transversale du tablier et joue un role important lors du vérinage ou du
remplacement des appareils d’appui.

Ci-dessous un shéma représentatif des composants du tablier et parmi eux l'entretoise :

Dall
-~ 5m—
f
0.25m-
Entretoise s 1.5m
(. 2. 15m *
Chevetre——+— L1 Poutres
I .ﬁ - ) .
\ppareil d'appui
Des dappui —

FIGURE 12.3 — L’entretoise

L’entretoise est considérée comme une poutres hyperstatiques a quatre appuis, correspondant
aux nombre d’appareils d’appuis. Les valeurs du moment fléchissant et de l’effort tranchant
obtenues sont les suivantes (Fig 12.4)(Fig 12.5) :

2229 .54

1994 .51

1F59D..1 B

1523 .85

1zZze8.52

1o053.19

BELlLT7.B868

SE2.53

F12T .20

[

—A123 .46

-: —3FS8.TD
Pos TS

FiGureE 12.4 - Diagramme des moments de l'entretoise a I'ELU pour la combinaison
1.35G+1.35E360
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SHE AR —=

sSg1.25
4T75.56
ZES .88
ZE4 .20
158.52

0 .00
—S2.84

—15828.5=2

. —2E6E.20
—3E9.55

- — 432 TFTS.56
—SEL.Z23

Pos oS

FIGURE 12.5 — Diagramme des efforts tranchants de I'entretoise a 'ELU pour la combinaison
1.35G+1.35E360

- ATELU :
o Moment fléchissant maximal : My, = 2229 kKN - m
o Moment fléchissant minimal : M,;, = —358.79 kN - m
o Effort tranchant maximal : T,,,, = 581,23 kN

- AVELS :
o Moment fléchissant maximal : M.« = 1666 kKN - m
o Moment fléchissant minimal : M;, = —273,29 kN - m

Le béton utilisé est de classe C30/37 (fi; = 2,4 MPa), et 'acier est de type FeE 400.

Le ferraillage obtenu par le logiciel Robot Expert 2010 est :

Armature inférieure : A, = 46,3 cm?
Armature supérieure : A, = 46,3 cm?

Armatures de peau : A, = 15,43 cm?

Armatures transversales : S; = 15,1 cm pour des barres HA12.

On adopte un ferraillage de 15HA20 pour les armatures supérieure et inférieure, ¢a nous donne
un ferraillage de A, = 47,1 cm?

Un ferraillage de 8HA16 pour les armatures de peau, ¢a nous donne un ferraillage de Ay =
16,08 cm?

Schéma du ferraillage

Un schéma récapitulatif du ferraillage de ’entretoise est représenté sur la figure 12.6 :
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15HA20

23888888
@

\@ [

e o HA12

6 N e=15.1cm

A 8HA16
@

8888388
15HAZ20
B ]

FIGURE 12.6 — Ferraillage de 'entretoise
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EQUIPEMENTS DU TABLIER

13.1 Introduction

Les équipements du tablier sont indispensables pour assurer le bon fonctionnement d’un pont.
IIs permettent de relier les différentes parties de l'ouvrage, d’absorber les mouvements et de
garantir la sécurité des usagers.

Dans ce chapitre, deux éléments essentiels sont étudiés : les appareils d’appui et les dés d’appui.

Etant donné que notre pont comporte deux parties distinctes, il est préférable d’utiliser des
équipements différents pour chacune afin d’optimiser les cofits tout en répondant aux exigences
fonctionnelles et structurelles.

13.2 Partie en encorbellements Successifs

13.2.1 Appareils d’Appui

Les appareils d’appui assurent la liaison entre le tablier du pont et ses appuis. Ils ont pour réle
de :

- transmettre les charges verticales du tablier aux appuis,

- permettre les déplacements horizontaux dus aux variations de température ou aux effets

différés,

- absorber les rotations dans le plan vertical.
Dans notre projet, nous utilisons des appareils en élastomere fretté, largement répandus pour
les ouvrages en béton. Ces appareils présentent les avantages suivants :

- simplicité de pose,
absence d’entretien,

bonne adaptation aux efforts,

capacité a supporter des déformations importantes.

13.2.1.1 Dimensionnement de I’Appareil d’Appui

Les principaux parametres géométriques des appareils d’appui sont(Fig 13.1) :
- a, b, d, b : dimensions en plan pour les formes rectangulaires,
- D, D' : diametres pour les formes circulaires,
a’ : désignent toujours la plus petite dimension dans le cas rectangulaire,

. épaisseur totale de I’élastomere,

. épaisseur d’'un feuillet élémentaire d’élastomere, telle que ¢; > 4 mm.

a,
T
- n : nombre de feuillets élémentaires d’élastomere,
t;
ts : épaisseur d’une frette,

e

. enrobage.
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N - Y

" . ____________________________________________________| ﬁ_e
#ts

T —v—t_
ﬁ 1

Y
l‘ a',b'ouD’ =4 mm
il -
a,bouD

FIGURE 13.1 — Détails géométriques d’un appareil d’appui en élastomere fretté

Les dimensions en plan de 'appareil d’appui sont déterminées en vérifiant la contrainte normale
maximale sous la réaction la plus défavorable a 'ELU :

N,
== < 0,, = 20 MPa
a-b

ou :
- Nmax : effort normal maximal sur I'appareil d’appui,
- o, : contrainte limite de compression admissible dans le caoutchouc = 20 MPa.

Détermination de N.x : La réaction maximale & 'ELU est obtenue a 'aide du logiciel
Midas(Fig 13.2) :
R = 21427 kN

-30212

FIGURE 13.2 — Effort tranchant maximal de la partie en encorbellement successif

En supposant 4 appareils d’appui par culée ou pile intermédiaire :

Ruax 21427

Nmax = = 5356.625 kN
4 4
Vérification de la condition de compression :
N, . .
225 <20 MPa = 0550 §20:>a-bz5§§6:0268m2
a- a-
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On adopte a = b = 0.9 m, soit :

a-b=0.9-0.9=0.81 m? > 0.268 m>

Condition vérifiée.

13.2.1.2 Hauteur nette de ’élastomere fretté (Fig 13.3) :

La condition a vérifier, selon la SETRA 2003][8], est la suivante :

Uy

T>
— 0.5

avec :
- uy : déplacement différé da au retrait, fluage et variation de température,
-u =L\ AT,
- AT = 25°C,
- A=10x 1079 °C™" (coefficient de dilatation),
- L =150 m (longueur totale du tablier).

3.75
up = 150-107°-25 = 0.0375 m = 3.75 cm = T > 05 7.5 cm

Nous adoptons 7' = 360 mm, composé de :

- 11 couches d’élastomere de ¢; = 20 mm,

12 frettes métalliques de t;, = 5 mm,
2 frettes externes de 20 mm,

2 enrobages externes de 20 mm.

Le module de cisaillement de ’élastomere est G'= 0.90 MPa.

13.2.1.3 Vérifications de dimensionnement

Résistance a la compression :

Nipax 535
a-b  0.9-0.9

= 6.6 MPa < 20 MPa (Condition vérifiée)

Sécurité vis-a-vis du flambement :

73'}2 SZfﬁ

avec

- vs = 3 (coefficient de sécurité),

P, =5.35 MN (charge verticale maximale),
-d=1;+1s=10.02+0.005 = 0.025 m,
- h =0.36 m (hauteur totale),
— _ab __ .9-0. —
- 5= 2t(at+d) 2-0.0%(%.0930.9) = 11.25,
- B=a-b=0.81m%
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a

FiGURE 13.3 — Dimensions de 'appareil d’appui utilisé
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4-G-B-S*-d 4-0.9-0.81-(11.25)*-0.025
h N 0.36

P, = = 25.62 MN

vs - P, =3-5.35 = 16.05 MN < 25.62 MN  (Condition vérifiée)

Condition de non soulévement :

< 31%0,,
R TTE
avec :
- ar = ap+a=0.02+0.003 = 0.023 rad,
- 0, =20 MPa, a = 0.9 m, G =0.9 MPa.
3-0.36%-20
ar = 0.023 rad < 1195 09209 0.94 rad (Condition vérifiée)

13.2.2 Dés d’Appuis

Les dés d’appuis servent a :

- diffuser les charges des appareils d’appui vers le massif,
- localiser les zones concentrées de contrainte,

- anticiper et maitriser la fissuration éventuelle.

Dimensions du Dé d’Appui :

A=a+02=094+02=11m, B=0+02=09+02=11m

Byp=A-B=11=121m? P =2A+B)=2-22=44m

2B, 2-121

 —
P, 4.4

= 0.55 m

Ferraillage des Dés d’Appui : Le tableau suivant résume les armatures proposées pour le
ferraillage des dés d’appuis[1].

TABLEAU 13.1 — Résumé du ferraillage des dés d’appuis

Elément Formule utilisée A req. | Armatures pro- | A réelle
(cm?) posées (cm?)

Chainage Age = Miﬂ 38.4 8 HA25 39.28

SC
Horizontales A = % 6.14 4 HA14 6.16
Frette sup. Asp = % 19.2 4 HA25 19.64

C

Frette inf. A = 0.10- Nimax 15.3 10 HA14 15.4

g
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Schéma du ferraillage des dés d’appuis :

Ci-dessous un schéma du ferraillage :

8HA25
—- @ e e & o e & o
4HA14
-
@ ® (] @
o
4HA25 ©
@ @ @ @
10HA14
T
® & o o o (-] o ® L]
110

FIGURE 13.4 — Schéma du ferraillage du dé d’appui de la partie en encorbellement successif

13.3 Partie en Poutres Préfabriquées

De méme que la premiere partie, on choisit un appareil d’appui en élastomere fretté avec les
mémes dimensions.

L’effort tranchant maximal sur toute la section du tablier est donné par le logiciel CSIBridge
en utilisant la combinaison la plus défavorable a& 'ELU qui est 1.35G + 1.35 * E360. La figure
(Fig 13.5) représente le graphe de l'effort tranchant et sa valeur maximale qui est de 19.37 MN.

Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units

v12_khenfous_boudjerda v Area Object Show Table. Export To Excel KN, m,C v
Select Display Component Load Case/Load Combo

ResutTypes | Force - Case/Combo | 1.35G+1.35E360 v

Results For Entire Bridge Section ~

Response Shear Vertical (V2) v =

[] include Tendon Forces

Bridge Response Plot

20000 v12_khenfous_boudjerda - Entire Bridge Section, Load Combo: 1.35G+1.35E360

0

-20000 Shear Vertical (V2) Max = 15205093 Min = -19375.71 (KN)
< >

Mouse Pointer Location Snap Options
- Save Named Set

Distance From Start of Bridge Object |0 Bridge Cut B4 Snap to Computed Response Points
Response Before Current Location N.A. [] show Cut
Response After Current Location -19375.71 1 [ show cut Refresh

FiGure 13.5 — Graphe de l'effort tranchant de la combinaison 1.35G+1.35E360 appliqué sur
le tablier
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Sur la culée, on suppose qu’on a 4 appareils d’appuis et de méme pour la pile P1 :

Thax  19.37
Npax = ——— = —— = 4.84 MN
4 4

Niax 4.84 4.84
<0,=20MPa= — <20=a-b>—— =0.24m’

a- a-b 20

On pose a = b = 0.9 m, ce qui nous donne a-b = 0.9-0.9 = 0.81 m? > 0.24 m?. Condition

vérifiée.

13.3.1 Appareils d’Appui

Méme dimensionnement que celui de la partie en encorbellement successif.

13.3.1.1 Vérifications du dimensionnement

Résistance a la compression :

Niax  4.84
a-b  0.9-0.9

= 5.97 MPa < 20 MPa = 0, (Condition vérifiée)

Sécurité vis-a-vis du flambement :

g 0.9-0.9 =11.25
2.0.02- (0.9 + 0.9)
. . * 2 :
p _ 4:09-081-(11.25)2-0.025 _ o

¢ 0.36
vs - Py =3-4.84 = 14.52 MN

vs - P, = 14.52 MN < P, = 25.62 MN (Condition vérifiée)

Condition de non soulévement :

3-(0.36)2 - 20
11.25 - (0.9)2- 0.9

ar = 0.023 rad < =0.94 rad (Condition vérifiée)

13.3.2 Dés d’Appuis

Meéme dimensionnement que celui de la partie en encorbellement successif.

Ferraillage des Dés d’Appuis :

Armatures de chainage : Elles reprennent 25% de la charge localisée.

25 N 0.25-4.84 )
_ 035 _ 025484 o e 1078 m? — 347 ew?

ASC
Ose 348
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Armatures horizontales :

A= O.Oéle‘sj\fmz,LX _ 0.0?34;1.84 556 om?
Frette supérieure :
A, — 0.1250;(:]\7max _ 0.12§4~84.84 _ 1738 em?
Frette inférieure : 01-N.  0.1-484 2
A, = p iy 5.14 cm

Voici un tableau qui montre le ferraillage choisi :

TABLEAU 13.2 — Ferraillage choisi pour les dés d’appuis

Elément Formule A req. (cm?) | Diameétre | Nb barres | A réelle (cm?)
Chainage A = 0.25 Nmax / oy 34.7 ?16 mm 18 36.18
Horizontales A =0.04 Nmax / o5 5.56 (?10 mm 8 6.28
Frette supérieure | A = 0.125 Nmax / o4 17.38 12 mm 16 18.08
Frette inférieure A = 0.10 Nmax / o 5.14 (?10 mm 7 5.50
Schéma du ferraillage des dés d’appuis :
Ci-dessous un schéma du ferraillage :
18HA16
® @ ¢ ¢ ¢ ¢ @ o O
& & - e & & & ;o -
8HA10
@ [ ] ® (] ® (]
lp}
16HA12 s
g 2 g & 8 8 B
7HA10
® ® ® ® ® ® ®
110

FIGURE 13.6 — Schéma du ferraillage du dé d’appui de la partie en poutres préfabriquées

Partie en Poutres Préfabriquées
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Conclusion générale

Conclusion générale

Ce mémoire de fin d’études, intitulé « Conception et dimensionnement du tablier du viaduc
V12 sur la pénétrante autoroutiére Est-Ouest a Tizi Ouzou », a marqué une étape décisive
de notre parcours de formation. Ce fut une occasion privilégiée de nous confronter aux exi-
gences techniques, méthodologiques et pratiques inhérentes a un projet d’ingénierie de grande
envergure.

Notre objectif principal était de concevoir et de dimensionner le tablier d’'un pont de 210,57
metres de longueur. Nous avons opté pour une structure mixte, combinant 1’efficacité de poutres
préfabriquées et la flexibilité des sections réalisées par encorbellements successifs.

Apres une étude comparative rigoureuse des différentes variantes structurelles, nous avons pro-
cédé au dimensionnement détaillé de 'ouvrage. Ce processus a inclus une analyse approfondie
des charges et surcharges, suivie d'une modélisation numérique précise des deux sections du
tablier, réalisée a l'aide des logiciels spécialisés CSI Bridge et Midas Civil.

Nous avons ensuite mené une analyse approfondie de la stabilité du fléau, étudié en détail
la précontrainte post-tensionnée appliquée aux deux zones de 'ouvrage, et effectué les calculs
justificatifs pour les poutres principales. L’étude a également englobé le dimensionnement du
hourdis, des entretoises, ainsi que 'examen des équipements essentiels du pont, tels que les
appareils d’appui et leurs dispositifs associés.

Cette approche nous a permis d’explorer en profondeur les aspects de conception et de di-
mensionnement du tablier du viaduc V12, en mettant ’accent sur la faisabilité constructive et
I'optimisation économique du projet.

Ce travail a considérablement enrichi notre compréhension des ouvrages d’art. Il nous a égale-
ment permis de maitriser des outils professionnels essentiels comme AutoCAD, Fxcel, Overleaf
et Robot Structural Analysis. Plus important encore, ce projet nous a sensibilisés aux exigences
d’un dimensionnement rigoureux en génie civil, en nous offrant une précieuse expérience de
terrain. Nous avons ainsi démontré notre capacité a développer une solution mixte complexe
intégrant la précontrainte, le tout en conformité avec les normes en vigueur.

Bien que ce projet ait été extrémement bénéfique et que nous ayons déployé nos meilleurs efforts
pour en assurer la qualité, nous sommes pleinement conscients qu’il reste encore beaucoup a
apprendre. La voie pour devenir des ingénieurs expérimentés exige une rigueur, un engagement
et une capacité de remise en question constants.

Compte tenu de la richesse et de la complexité des aspects que nous avons approfondis — in-
cluant I’étude comparative des quatre variantes, la solution mixte innovante avec précontrainte,
et I'intégration des contraintes économiques et constructives —, nous avons délibérément res-
treint le champ de cette étude aux aspects de dimensionnement sous charges classiques et aux
vérifications aux ELU/ELS du tablier. Cette focalisation a été essentielle pour garantir la qua-
lité et la profondeur de ces parties fondamentales dans le cadre contraint d’un projet de fin
d’études.

Toutefois, nous sommes parfaitement conscients de 'importance capitale de ’analyse sismique
pour un ouvrage de cette nature, implanté dans une zone a forte sismicité. Une étude appro-
fondie de cet aspect constituerait une suite logique a nos travaux et une application directe des
principes des réglements en vigueur en Algérie. Nous sommes désormais préts a aborder cette
thématique complexe dans nos futures responsabilités d’ingénieurs.
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Conclusion générale

Nous formulons le veeu que ce travail puisse étre repris, enrichi et adapté, afin de servir de
référence utile pour les promotions futures.
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Annexe

Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units
v12_khenfous_boudierda [AreaObect Show Table... Export To Excel... KN, m, C v
Select Display Component Load Case/Load Combo tivalued Options
Result Types Force <~ Case/Combo | 1.35G+1.35A(L) v Envelope
Results For Right Exterior Girder ~ nvelope
Response Moment About Horizontal Axis (M3) v N ; o 1 :
[] Include Tenden Forces [] show Selected Girder
Bridge Response Plot
-8000 v12_khenfous_boudjerda - Right Exterior Girder, Load Combo: 1.35G+1.35 A(L)

Moment About Horizontal Axis (M3): Max = 7918.5406 Min = -247.9467 (KN-m)

8000.
< >
Mouse Pointer Location Snap Options
- - - . Save Named Set
Distance From Start of Bridge Object ” 15.9155 J Bridge Cut E Snap to Computed Response Points
Show Named Set

Response Before Current Location [ [ D Show Cut

Response After Current Location [ show cut Distance Options Refresh
@ Layout Line O Girder Length

FIGURE 13.7 — Moment fléchissant maximal — 1,35G + 1,35 A(L)

Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Piot Units
v12_khenfous_boudjerda v Area Object Show Table... Export To Excel... v
Select Display Component Load Case/Load Combo
Result Types Force v Case/Combo | 1.35G+1.35A(L) v
Results For Right Exterior Girder v 7
Response Shear Vertical (V2) v : . o 1 :
[ nclude Tendon Forces [] show Selected Girder
Bridge Response Plot
1200 v12_khenfous_boudjerda - Right Exterior Girder, Load Combo: 1.35G+1.35 A(L)
o
-1200 Shear Vertical (V2) Max = 11244418 Min = -1163.515 (KN)
< >
Mouse Pointer Location Snap Optiens
Distance From Start of Bridge Object v/ Bridge Cut [ Snap to Computed Response Points Seea e 56
Response Before Current Location [N-A- [ [ show cut S
Response After Current Location 163515 (1 [ ShowcCut Distance Options Refresh

@ Layout Line O Girder Length

FIGURE 13.8 — Effort tranchant maximal — 1,35G + 1,35 A(L)
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Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units

v12_khenfous_boudjerda Area Object Show Table... Export To Excel... KN, m, C v
Select Display Component Load Case/Load Combo tivalued Options

ReculTypes [ A4 Case/Combo | 1.35G+1.35Bc v Envelope

Results For Right Exterior Girder v : elope

Response Moment About Horizontal Axis. (M3) v o o T =

[] include Tendon Forces [[] Show Selected Girder

Bridge Response Plot

-10000

v12_khenfous_boudjerda - Right Exterior Girder, Load Combo: 1.35G+1.35B¢

10000
<

Mouse Pointer Location
Distance From Start of Bridge Object

v |[11.8472 Bridge Cut
Response Before Current Location I [ [[] show Cut

[] show Cut

Response After Current Location I

Snap Options
|Z Snap to Computed Response Points

Distance Options

(® Layout Line O Girder Length

Moment About Horizontal Axis (M3): Max = 9000.058 Min = -229 2935 (KN-m)

>

Save Named Set
w Named Set

Sho

Refresh

FIGURE 13.9 — Moment fléchissant maximal — 1,35G + 1,35 Bc

Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units

v12_khenfous_boudjerda  ~ Area Object Show Table... Export To Excel.. KN, m, C v
Select Display Compenent Load Case/Load Combo e

Result Types Force v Case/Combo | 1.35G+1.35Bc > Envelope

Results For Right Exterior Girder v i

Response Shear Vertical (V2) v o o ' :

[] include Tenden Forces [[] Show Selected Girder

Bridge Response Plot

1500

v12_khenfous_boudjerda - Right Exterior Girder, Load Combo: 1.35G+1.35Bc

-1500
<

Mouse Pointer Location

Distance From Start of Bridge Object v Bridge Cut

[1215.4121 (24 [ Show Cut

[NA. [ Show Cut

Response Before Current Location

Response After Current Location

Shear Vertical (V2) Max = 12154121

Snap Opticns
|Z| Snap to Computed Response Points

Distance Options

@ Layout Line O Girder Length

Min = -1220.993 (KN)
>

Save Named Set

ow Named Set

FI1GURE 13.10 — Effort tranchant maximal — 1,35G + 1,35 Bc

185



Annexe

Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units
v12_khenfous_boudjerda - Area Object Show Table... Export To Excel... KN, m, C v
Select Display Component Load Case/Load Combo tivalue
Result Types Force bl Case/Combo | 1.35G+1.35Mc120 ~ Envelope
Results For Right Exterior Girder v : elope
Response Moment About Horizontal Axis (M3) v — o 1 :
[ include Tendon Forces [[] Show Selected Girder
Bridge Response Plot
-10000. v12_khenfous_boudjerda - Right Exterior Girder, Load Combo: 1.35G+1.35Mc120
o~
10000, Moment About Horizontal Axis (M3): Max = 8730.8305 Min = -234 9915 (KN-m)
< >
Mouse Pointer Location Snap Options T

Distance From Start of Bridge Object ~ Bridge Cut

Response Before Current Location

Response After Current Location

Snap to Computed Response Points

[] show Cut
[] Show Cut

Distance Options

(® Layout Line (O Girder Length

FIGURE 13.11 — Moment fléchissant maximal — 1,35G + 1,35 Mc120

Select Bridge Object Bridge Model Type

vi2_khenfous_boudjerda Area Object

Select Display Component
Resutt Types Force ~
Results For Interior Girder 4 ~
Response Shear Vertical (V2) ~

[] include Tendon Forces [[] show Selected Girder

Show Tabular Display of Current Plot Units

Export To Excel... KN, m, C v

Show Table...

Load Case/Load Combo alue
Case/Combo | 1.35G+1.35Mc120 ~ Envelope

Bridge Response Plot
1200. v12_khenfous_boudjerda - Interior Girder 4, Load Combo: 1.35G+1.35Mc120
0
-1200 Shear Vertical (V2). Max = 1030.1126 Min =-1193.982 (KN)
< >

Mouse Pointer Location

Distance From Start of Bridge Object Bridge Cut

Response Before Current Location NA.

Response After Current Location

[-1193 982 1

Snap Options
Snap to Computed Response Points

[] show Cut

[ show cut Distance Options

@ Layout Line (O Girder Length

FiGuRrE 13.12 — Effort tranchant maximal — 1,35G + 1,35 Mc120
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Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units
v12_khenfous_boudjerda  ~ Area Object Show Table... Export To Excel... KN, m, C v
Select Display Component Load Case/Load Combo e
Resut Types | Force < Case/Combo | 1.35G+1.35E360 v Envelope
Results For Right Exterior Girder - FLoTis
Response Moment About Horizontal Axis (M3) v| o = -
- -
[] include Tendon Forces [[] Show Selected Girder
Bridge Response Plot
-15000. v12_khenfous_boudjerda - Right Exterior Girder, Load Combo: 1.35G+1.35E360
0
15000, Moment About Horizontal Axis (M3): Max = 1345443 Min = -53.6276 (KN-m)
< >
Mouse Pointer Location Snap Options
= = = . Save Named Set
Distance From Start of Bridge Object Bridge Cut [ Snap to Computed Response Points
Show Named Set
Response Before Current Location I 13454.41 I 12 [] show cut :
Response After Current Location I 13454.43 13 [] show cut Distance Options Refresh
® Layout Line (O Girder Length
, . .
FIGURE 13.13 — Moment fléchissant maximal — 1,35G + 1,35 E360
Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units
v12_khenfous_boudierds Area Object Show Table... | Export To Excel... KN, m, C >
Select Display Component Load Case/Load Combo €
Result Types Force il Case/Combo  1.35G+1.35E360 v Envelope
Results For Interior Girder 5 v R
Response Shear Vertical (V2) ~ o 1 -
-
[ Include Tendon Forces [] show Selected Girder
Bridge Response Plot
2500 v12_khenfous_boudjerda - Interior Girder 5, Load Combo: 1.35G+1.35E360
L]
-2500 Shear Vertical (V2) Max = 13187768 Min = -2048.91 (KN)
< >
Mouse Pointer Location Snap Options
5 . 5 i Save Named Set
Distance From Start of Bridge Object -+ |10.5299 Bridge Cut @ Snap to Computed Response Points
Show Na
Response At Current Location [ I [[] show Cut
Distance Options Refresh
(® Layout Line (O Girder Length

FI1GURE 13.14 — Effort tranchant maximal — 1,35G + 1,35 E360
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Select Bridge Object Bridge Model Type Show Tabular Display of Current Plot Units
v12_khenfous_boudjerda Area Object Show Table... Export To Excel... KN, m, C v
Select Display Component Load Case/Load Combo -
Result Types Force v Case/Combo | G+1.2A(L) - Envelone
Results For Right Exterior Girder v i
Response Moment About Horizontal Axis (M3) v ,_-;T - 1 :
[] include Tendon Forces [[] Show Selected Girder

Bridge Response Plot

v12_khenfous_boudjerda - Right Exterior Girder, Load Combo: G+1.2A(L)

-8000

o

8000 Moment About Horizontal Axis (M3). Max = 6412.5687 Min = -198.5984 (KN-m)
< >

Mouse Pointer Location Snap Options

- - - 3 Save Named Set

Distance From Start of Bridge Object ~ |15.9542 Bridge Cut [A Snap to Computed Response Points
Show Named Set

Response Before Current Location [ [ [] Show Cut
Response After Current Location [ D Show Cut Distance Options Refresh

@ Layout Line O Girder Length

FIGURE 13.15 — Moment fléchissant maximal — ELS : G + 1,2 A(L)
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