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Abstract

The purpose of this project is to study and design of a prefabricated prestressed beam bridge
with 2 x four lanes of traffic. This bridge consists of nine (9) isostatic spans of length 36 m
and width 31.5 m each.

This project comes within the framework of the execution of the road link between BEJAIA
harbor and the EST-OUEST highway at AHNIF.

The roadway rests on ten (10) supports (two (2) abutments and eight (8) piles). The reinforced
concrete slab rests on eighteen (18) beams.

The solicitation was determined by the Autodesk Robot 2014 software, then the
reinforcement of the bridge's structural elements was determined and verified according to the
settlement.

Key words: beam bridge, roadway, pile, general hollow block, bearing mechanism,
prestressed concrete, reinforced concrete.

Résumé

Le but de ce projet est I’étude et le calcul d’un pont a poutre préfabriqué en précontrainte
comprenant 2 x quatre voies de circulation. Ce pont est constitué de neuf (9) travées
isostatiques de longueur 36 m et de largeur 31.5 m chacune.

Ce projet rentre dans le cadre de réalisation de la liaison autoroutiere reliant le port de
BEJAIA a L’autoroute EST-OUEST au niveau d’AHNIF.

Le tablier repose sur dix (10) appuis (deux (2) culées et huit (8) piles). La dalle en béton armé
repose sur dix-huit (18) poutres.

La détermination des sollicitations est faite par le logiciel Autodesk Robot 2014, puis on a
déterminé le ferraillage des éléments constructifs du pont, ainsi qu'a leurs vérifications selon
les reglements en vigueur.

Mots clef : pont a poutre, tablier, pile, hourdis général, appareil d’appui, béton précontraint,
béton armé.
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Introduction Générale

Dans le cadre du développement économique, 1’Algérie a connu une augmentation
considérable du nombre de véhicules. Cette augmentation a engendré une insuffisance du
réseau routier, par conséquent, des problémes pour satisfaire la circulation automobile.

Pour y remédier, 1’ Algérie a essayé, dans une premiere approche, d’élargir le réseau routier et
de construire des trémies et des ponts.

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

Sous le terme de ponts a poutres (un des types des ponts), on regroupe tous les ouvrages dont
la structure porteuse reprend les charges essentiellement par son aptitude a résister
directement a la flexion, les réactions d’appuis étant verticales ou quasi verticales.

Le tablier est généralement, une structure linéaire dont les travées peuvent étre indépendantes,
continues ou exceptionnellement posséder des parties en console. Cette structure linéaire est
réalisée a 1’aide de poutres principales, paralléles a 1’axe du pont, éventuellement reliées
transversalement par des pieces de pont et des entretoises. Elles portent ou integrent la
couverture recevant directement la charge d’exploitation.

Le souci de I’ingénieur est comment le construire, en assurant parfaitement son service avec
un codt optimal.

Le dimensionnement d’un pont constitue un travail de synthese de discipline, telles que la
statique, la dynamique, la résistance des matériaux, et le calcul des fondations.

Ce mémoire de fin d’étude consiste en I’étude d’un pont a poutres composé de neuf travées en
béton précontraint par post-tension. Il s’agit de la réalisation de la liaison autoroutiére reliant le
port de Bejaia a 1’autoroute est-ouest au niveau d’ Ahnif, sur une longueur de 323.82 m avec
des travées de 36 m.

Pour cette étude, nous avons structuré notre mémoire comme ce qui suit :

Les chapitres 1 et 2 sont consacrés respectivement a la présentation du projet et des
caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés.

Les caractéristiques géométriques de la poutre sont exposées dans le chapitre 3. Quant au
chapitre 4, il contient les charges et surcharges susceptibles d'étre appliquées a I'ouvrage.

La modélisera du tablier, faite a I’aide du logiciel ROBOT 2014, se trouve au chapitre 5.

Le chapitre 6 s’intéresse a la précontrainte apres I’exploitation des résultats de la
modélisation.

Les justifications specifiques a la poutre figurent au chapitre 7.
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Le chapitre 8 s’intéresse a la vérification des déformations engendrées par diverses
sollicitations.

L’¢tude de ’hourdis est traitée en chapitre neuf.

Enfin, le dimensionnement de ’appareil d’appui et 1’étude de la pile se font respectivement
aux chapitres 10 et 11.

Cette étude est cloturée par un bilan général du travail accompli, présentée sous forme d’une
conclusion générale.
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Chapitre 1 : Géneralite




1.1 Introduction

L’¢étude ou la conception d’un pont constitue un travail de synthese et de discipline, et
nécessite une bonne connaissance des divers types d’ouvrages, leurs prédimensionnement et
problémes d’exécutions.

Le souci de I’ingénicur est de trouver une solution adéquate vis-a-vis des contraintes
naturelles et fonctionnelles imposées, cette solution doit &tre aussi économique en respectant
I’aspect architectural pour une meilleure intégration.

1.2 Présentation de I’ouvrage

L’ouvrage a étudier est un pont a poutre précontrainte qui présente la liaison autoroutiere
reliant le port de Bejaia a 1’autoroute est-ouest au niveau d’Ahnif sur 100 km.
Le projet posséde les caractéristiques suivantes :

- Plan d’ensemble : PK37+202

- Longueur totale : 323.82 m

- Longueur du tablier : 36.00 m

- Pente:25%

- Nombre des poutres par travée : 9 poutres équidistantes de 1.75 m

- Appuis : 2 culées et 8 piles.

1.3 Données fonctionnelles

Ce sont les éléments qui permettent de caractériser la géométrie de 1’ouvrage tel que le tracé
en plan, le profil en long, le profil en travers.

1.3.1 Tracéen plan

Le tracé en plan est constitué par la projection horizontale sur un repere cartésien

topographique de I’ensemble des points définissant le tracé de la route (figures (1-1) (1-2)).
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Figure 1-1: tracé en plan du pont
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Figure 1-2: coupe sur tracé en plan
1.3.2 Profil en long

Le profil en long est obtenu par élévation verticale dans le sens de I’axe de la route de
I’ensemble des points constituant celui-ci (figure (1-3) (1-4)).

e
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Figure 1-3: profil en long du pont

ECH. 1:400

.
P
-

PK: 37+078.082

PK: 374114178

PR 37+150.279

PK: 374186.383

3610

3610

3610

110,447

100

150,

580

Figure 1-4: coup sur profil en long
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1.3.3 Profil en travers

Le profil en travers d’un ouvrage est représenté par une coupe perpendiculaire a ’axe de

I’ouvrage de la surface définie par I’ensemble des points représentatifs de cette surface

(figures (1-5) (1-6)).
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Figure 1-6: profil en travers -culée-
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1.4 Données naturelles
1.4.1 Données géologiques

Sur le plan géologique, la région de Sidi Aich est essentiellement représentée par les
formations suivantes :

- Le massif argilo- gréseux de 1’ Akfadou au Nord.

- Les alluvions de la vallée creusée par Oued Soummam, et dans les deux petites plaines
alluviales délimitées par les défiles de Takritz et de Sidi Aich.

- Les schistes au Sud de la Soummam.

Localement, le site est représenté par des argiles et alluvions de la vallée qui reposent sur les
marnes et marno-calcaires.

1.4.2 Données climatiques
> Levent:

D’aprés le RCPR (regles définissant les charges a appliquer pour le calcul et les épreuves des
ponts routes), les efforts engendrés sont introduits dans les calculs comme des pressions
horizontales statiques appliquées aux surfaces frappées. Leur intensité, assimilée a une valeur
caractéristique, vaut :

% 2,00 KN/m? pour les ouvrages en service ;
< 1,25 kN/m? pour les ouvrages en cours de construction.

» Latempérature :

En moyenne, la wilaya de BEJAIA est connue par les donnees suivantes :

% 40°C la journée et 23°C la nuit en éte.
¢+ 10°C la journée et 0°C la nuit en hiver.

1.5 Données sismiques

Un séisme est une succession de déplacement, rapide a la fondation d’un ouvrage.

La région de BEJAIA est classée en zone I1-a selon le RPOA 2008 (regles parasismiques
applicables au domaine des ouvrages d’art), cela veut dire qu’elle est en zone de sismicité
moyenne, avec une accélération uniforme de composante horizontale égale a 0.2g et une
composante verticale ¢gale a £0.1g ; avec g est [’accélération de la pesanteur.

1.6 Conclusion

Apres cette présentation générale du projet, on va définir les caractéristiques des principaux
materiaux utilisés dans la construction de I’ouvrage étudié.
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Chapitre 2 : Caracteristiques
des materiaux




2.1 Introduction

Le choix des matériaux de construction conditionne en grande partie la conception du pont.

On donne ici les caracteéristiques du béton, des aciers actifs et passifs de construction en
relation directe avec notre calcul.

2.2 Documents et reglements utilisés

- Regles B.A.E.L. 91 modifiees 99 : ce sont des regles techniques de conception et de
calcul des ouvrages et constructions en béton armé, suivant la méthode des états limites.

- Reégles B.P.E.L. 91: ce sont des régles techniques de conception et de calcul des
ouvrages et constructions en béton précontraint, suivant la méthode des états limites.

- Fascicule 61 titre 11 du CPC « Cahier des Prescriptions Communes » pour les cas de
charges.

- Fascicule 62 titre VV ce sont des Regles techniques de conception et de calcul des
fondations des ouvrages de génie civil.

- Document SETRA « service d'étude technique des routes et autoroutes ».

2.3 Le béton
2.3.1 Les différents constituants du béton

Le role fondamental du béton dans une structure est de reprendre principalement les efforts de
compression qui seront développes.

La résistance du béton est fonction de plusieurs parameétres : le type et le dosage des
matériaux utilisés, le degré et la condition de réalisation etc.

Le béton est constitué de :
- Pate pure : (ciment, eau et air)
- Granulats : (sable, graviers)
- Produits d’addition éventuels (adjuvants)

Pour un béton courant, les pourcentages en volume absolu sont indiqués dans le tableau ci-
dessous :

Tableau 2-1: Pourcentage en volume absolue des différents constituants du béton

Constituants Eau Air Ciment Granulats

Pourcentage en

18 a 28 1a6 7al14 60 78
volume absolue

N.B : La masse volumique du béton armé est p= 2500 kg/m3.

2.3.2 Larésistance a la compression

La résistance caractéristique a la compression du béton f¢j est mesurée a 1’age de 28 jours sur
des éprouvettes conservées dans des conditions normalisées.

Elle est définie comme suit :

e f.,g = 40 MPa pour le béton du tablier ;
e fog = 27 MPa pour les piles, les culées, et les fondations
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2.3.3 La résistance a la traction

La résistance en traction du béton a 28 jours, désignée par fis, est conventionnellement
déterminée a partir de sa résistance en compression par la relation suivante :

ft28 = 06 + 0'O6fC28 = 30 MPa si fC28 < 60 MPa.

2.3.4 Module de déformation longitudinale du béton

Le tableau ci-dessous regroupe les formules permettant de calculer les déformations
instantanées et différée du béeton.

Tableau 2-2: Modules de déformation instantanée et différée du béton

Déformations instantanées Déformations différées
Sous des contraintes normales d’une Les déformations différées du béton
durée d’application inférieure a 24 comprennent le retrait et le fluage. Le module de

heures, on admet a I'age de j jours, un déformation différée correspondant & des charges
module de déformation instantanée du de longue durée d'application

béton de : (réglementairement plus de 24 heures) est :
Ej = 110003/ij E,j = 37003/ij si f,; < 60 MPa

En ce qui concerne notre pont, les modules ont les valeurs suivantes :
a) Tablier (f.,3 = 40 MPa)
- Module de déformation instantanée (courte durée < 24heures) :
E;; = 11000 3/f.25 = 37619.47 MPa
- Module de déformation différée :
E,j = 3700 {/f.;s = 12653.82 MPa
b) Pile, culée (f.,5 = 27 MPa)
- Module de déformation instantanée (courte durée < 24heures) :
E;j = 11000 i/f.,s = 33000 MPa
- Module de déformation différée :
E,; = 3700 3/f.s = 11100 MPa

2.3.5 Module de déformation transversale du béton

Il est donné par la relation suivante :

G= 2 (1E+v) Ou:

v : coefficient de Poisson

v=20 — a I’état limite ultime

v = 0.2 — a I’état limite de service
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2.3.6 Contraintes limites
> Etat limite ultime :

0-85fC28 OU
Yb
Y, = 1.5 — Situations durables — fpu = 22.66 MPa (f.,g = 40 MPa)

fou = 1530 MPa (f.;3 = 27 MPa)
yp, = 1.15 — Situations accidentelles — f;,,, = 29.56 MPa (f.;3 = 40 MPa)

fou = 19.95 MPa (f.,g = 27 MPa)
Les diagrammes de contraintes déformations adoptés (figure 2-1) sont de deux types :

- Parabole-rectangle pour les sections entiérement comprimées.
- Rectangulaire simplifié pour les autres cas.

fbu =

Gy (MPa)

A

Gpe = 0185 fczﬁ-‘{":{b

> & (%)
0 2 %o 3,5%0

Figure 2-1: Diagramme contraintes-déformations du béton
» Etat limite de service :

La contrainte de compression dans le béton est :
Ope = 0.6 f..5 = 24.0 MPa (f,,5 = 40 MPa)
= 16.2 MPa (f.,3 = 27 MPa)

2.4 Acier

Les aciers utilisés dans les ouvrages de béton précontraint sont de deux types :
e Les aciers passifs : pour reprendre les efforts tranchants et limiter la fissuration
e Les aciers actifs : pour la précontrainte.

2.4.1 Les aciers passifs

2.4.1.1 Caractéristiques des aciers passifs

Les armatures d’acier de types barres a haute adhérence sont laminées a chaud et pourvues de
saillies ou d’aspérités afin d’augmenter les propriétés d’adhérence.

De nos jours, les barres rondes lisses ne sont presque plus utilisées. En Algérie, les barres
d’armatures généralement employées présentent des limites €lastiques spécifiques de 400 et
500 MPa.

Trois caractéristiques importantes font de 1’association acier-béton une union durable :

1 —
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1)

2)
3)

Les coefficients de dilatation du béton et de 1’acier sont assez proches. Cela permet de
prévenir toute fissuration provenant de déformations thermiques différentielles entre les
deux matériaux.

L’enrobage du béton assure la protection des armatures contre la corrosion.

L’acier présente une haute conductivité thermique, et sa résistance a la traction et a la
compression est considérablement réduite lorsqu’il est chauffé a des températures tres
élevées. Par contre, le béton présente une faible conductivité thermique. Aussi, un
enrobage modéré d’environ 4 cm permet d’assurer une resistance assez élevee au feu

en isolant les armatures.
2.4.1.2 Armatures utilisées

Pour le ferraillage des éléments en béton armé de la structure de notre pont, nous avons utilisé

des barres hautes adhérences de nuance FeE500. Elles présentent les caractéristiques
suivantes :

os = 500 MPa — Situation accidentelle
os = 434.78 MPa — Situation durable
E = 200000 MPa — Module de Young

Le diagramme contraintes-déformations de I’acier utilisé est donné par la figure 2-2.

-10%eo -Ees/Vs

mV

8e$/Vs 1 00-00

Figure 2-2: Diagramme contraintes-déformations de I’acier utilise

2.4.2 Résistance de calcul

La résistance de calcul est donnée par 1’expression suivante :

fe
Ju =5,
Ou:
ys = 1.15 — Situations durables (6, = 434.78 MPa)
ys = 1.00 — Situations accidentelles (o, = 500 MPa)
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2.4.2.1 Contrainte limite de traction

Les contraintes limites de service sont résumées dans le tableau ci-apres.
Tableau 2-3: Contraintes limites a 1’état limite de service

Etat considéré Etat limite de service (ELS)
Fissuration peu préjudiciable Pas de verification
: . R, 2
Fissuration préjudiciable 5. < Min [§ 110 ’nftj] MPa
Avec :

n=1 — Barres rond lisse (RL)
n = 1.6 — Barres a haute adhérence (HA)

1
ost < Min [E fe 390 /nftj] MPa

Fissuration tres préjudiciable

2.4.3 Les aciers actifs

Le procédé utilise est le procédé de « FRESSIENET », la précontrainte est realisée par
post-tension :
Tableau 2-4: caractéristiques des aciers actifs

Cables utilisés 12T15
Section nominale de 1’acier (4p) 1668 mm?
Effort de précontrainte (Pg) 2.37 MN
Tension a l'origine (fy) 1422.8 MPa
Limite de rupture garantie de ’acier de 1860 MPa
précontrainte (f,.g)
Limite d’¢élasticité de 1’acier de 1581 MPa
precontrainte (fyeg)
Force nominale de rupture (F;) >279 kN
Force nominale de déformation garantie >230 kN
(Fp)
Coefficient de frottement angulaire (f) 0.18 rad?
Coefficient de frottement linéaire (¢) 0.02m?
Module d’¢élasticité de 1’acier (Ep) 1.9x10° MPa

2.5 Conclusion

Les principaux materiaux utilisés sont le béton (fc2s = 27 MPa ; feos = 40 MPa), les aciers
passifs (FeE500), et les aciers actifs (des cables 12T15).

On procedera au prédimensionnement des éléments constitutifs du pont dans le chapitre
suivant.

27



Chapitre 3 :
Prédimensionnement




3.1 Introduction

Ce chapitre s’intéresse au predimensionnement des différents éléments constructifs de
I’ouvrage. Ce dernier sera fait conformément aux prescriptions du document technique
S.E.T.R.A (1996).

3.2 Prédimensionnement de la poutre
3.2.1 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 eléments sont reliés par une ame de faible

épaisseur (figure 3-1).
/ Table de
compression

% e
A
AN

Figure 3-1: Coupe transversale sur poutre
3.2.2 Hauteur de la poutre

L’¢lancement généralement retenu pour fixer la hauteur totale usuel se situe aux environs du
I/17 de la portée. Cet élancement détermine la hauteur totale du tablier (poutre + hourdis). Aussi,
I’épaisseur du tablier est comprise entre 1.80 m et 2.40 m lorsque la portée varie de 30 a 40
meétres (d’aprés le document SETRA).

La hauteur des poutres est déduite du choix retenu pour le type d’hourdis et son épaisseur. Dans
le cas d’un hourdis général coulé par-dessus des poutres, la hauteur de la poutre se deduit de la
hauteur totale du tablier en retranchant 1’épaisseur de I’hourdis.

Pour un hourdis intermédiaire coulé entre les poutres, la hauteur totale du tablier et la hauteur
des poutres sont identiques.

Dans le cas ou les contraintes de gabarit limitent la hauteur, il est possible de choisir un autre
¢lancement a condition qu’il ne dépasse pas le 1/20 de la portée. Une telle possibilité se
traduit par une augmentation de la largeur des poutres.

La figure 3-2 représente la section de la poutre,
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Ou:
h: : hauteur (poutre + hourdis)
L : portée du tablier

Donc
Lohn<t
20 17
L =36

1.805 < h; < 2.12m=> h,=2.1m
h¢= hy+hy,

hy, : Hauteur de 1’hourdi égale 0.20m h

h, =1.9m :

Figure 3-2: hauteur du (poutre + hourdis)

3.2.3 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 les 60% de la hauteur.

b> 0.6h,=>b=> 1.26m
On prend :
b = 1.30m

Quant & L’épaisseur de la table de compression :

0.1lm < e < 0.15m
Soit :
e= 0.15m

3.2.4 L’épaisseur de ’ame

L’épaisseur de 1I’dme est choisie selon la zone :
- Enzone médiane :

0.18m < ejype—m < 0.25m => ez,,,.= 0.20m
- Enzone d’about :

Aux niveaux des abouts 1’épaisseur doit étre plus grande a cause de I’augmentation de I’effort
tranchant (aux appuis) et pour faciliter I’ancrage des cébles.

L’épaisseur retenue aux niveaux des abouts est :
Cime—a = 0.6m
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3.25 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 et 0.6 m

Donconfixe: by = 0.6m

» L’épaisseur du talon :

L’épaisseur est comprise entre 0.1 et 0.2 m
Donc on prendra E;, = 0.15m

3.2.6 Espacement entre axes des poutres

L’espacement doit respecter 1’expression suivante :
1.5Sm <A <2.5m

Aussi, on prend :

A=1.75m

3.2.7 Nombre des poutres

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

N = (7) +1
Avec

L, : la distance entre les poutres de rives vaut : 14.54m

A : entraxe des poutres
D’ou:

N = %54 + 1 =8.27 =>N =9 poutres.

3.2.8 Gousset

» Gousset du talon

Le plan incliné du talon doit étre relativement pentu, ce qui est favorable a une bonne mise en
ceuvre du béton et conduit a faciliter le relevage des cables de précontrainte. L’angle est
compris entre 45°et 60°, il est préférable de se rapprocher de la valeur supérieure (figure3-3).
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On peut choisir :
at = 4‘50 => Eat ES 02 m

Figure 3-3: gousset du talon

» Gousset de la table de compression

- Section d’about :
a, =45°=2E,, =0.15m
Ba = 33.6°-)Eﬁa =0.10m

- Section médiane : \
a, =45°> E, = 0.10m a

Bm = 11.3°DEg, = 0.08 m

Figure 3-4: gousset de la table de compression

3.3 Prédimensionnement de la dalle
3.3.1 Définition de ’hourdis

Le r6le du hourdis est multiple. En premier lieu, il assure la continuité de surface du tablier, et
permet donc de relier les éléments de la poutraison (poutres proprement dites et entretoises).
11 fait par ailleurs office de table de compression de poutre et regoit 1’étanchéité ainsi que le
revétement de chaussée (figure 3-5).
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hourdis

.

M

Figure 3-5: hourdis général

3.3.2 Dimensions de I’hourdis

1) Lalangueur de la dalle :
La langueur de la dalle est égale a 1’élancement des poutres.
Soit:L; = 36m
2) Lalargeur de la dalle :
La largeur de la dalle est égale a la largeur de la chaussée roulable plus les trottoirs.
Donc:l; = 15.79m
3) Epaisseur de la dalle :

L’épaisseur de la dalle est directement liée a ’entre axe des poutres, plus I’entre axe est grand
plus I’épaisseur de la dalle est grande pour répandre mieux aux efforts de flexions
transversale.

En général 1’épaisseur de la dalle est comprise entre 0.16 et 0.3m.
On prendra 0.20m pour des considérations de 1’enrobage des aciers.
Donc:E; = 0.20m

3.3.3 Trottoirs

Le role des trottoirs est de protéger les piétons en les isolant par une simple surélévation de la
circulation automobile. Il n’y en a pas sur les ponts des autoroutes, seul un passage de service
de 40cm de largeur environ, longe les bords du tablier, encadré par une glissiére et un garde-
corps.

Dans le cas de notre ouvrage la largeur retenue est de 0.5m.

3.3.4 Gardes corps

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

3.3.5 Corniches

Les corniches ont essentiellement un role esthétique ; situé a la ’extimité de tablier, elles sont
toujours bien éclairées et dessinent la ligne de I’ouvrage. Une corniche mal alignée dont le
tracé présente des irrégularités, se remarque tres vite a 1’ceil nu.
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On utilise souvent en Algérie les corniches en béton préfabriquées et c’est le cas pour notre

ouvrage.

3.4 Caractéristiques géométriques de la poutre

Etant donné que la section de la poutre n’est pas constante tout au long de la travée, aussi

pour 1’étude, nous considérons deux sections : la section médiane et la section d’about.

3.4.1 Notations utilisées

Les calculs se feront par rapport a I’axe (A)
(figure 3-6) ;
-1, = I, + AY?: Moment d’inertie par
rapport a A ;
- S, : Moment statique ;
- VV : Distance du centre de gravité a la fibre
supérieure ;
- " : Distance du centre de gravité a la fibre
inférieure ;
- I, : Moment d’inertie par rapport au centre de
gravité :

. . . bh3

Pour une section triangulaire I, = v

. . bh3
Pour une section rectangulaire I, = -

- A : Section de la poutre ;

\

| [A)

Figure 3-6: la notation utilisée

- Y : Distance des différents centres de gravité des sections a la fibre inférieure (4).

- p : Rendement géomeétrique :
Iy

Apette XV XV

A(nette) = 95% A (brute)

Sp(nette) = 95%S,(brute)

Ip(nette) = 90%I,(brute)

p=

La section nette est celle qui ne comprend pas la section des gaines.
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3.4.2 Poutre en béton précontraint

3.4.2.1 Section médiane sans hourdis (figure 3-7)

130

15

20

10

20

15

@

160

60

190

Figure 3-7: section médiane sans hourdis

Dans le tableau ci-aprés sont mentionnées les caractéristiques géométriques de la section

médiane sans hourdis.

Tableau 3-1: caractéristiques géométriques de la section médiane de la poutre sans

Section 1
Section 2
Section 3
Section 4
Section 5
Section 6
Section 7
LAprute
ZApere

A; (cm?)

1950
180
80
50
3200
200
900
6560
6232

Y; (cm)
182.5
172.33
170
163.66
95
21.67
7.5

) SAbrute

ZSAnette

hourdis
Sia (cm?)

355875
31019.4
13600
8183
304000
4334
6750
723761.4
687573.33

Iy; (cm®)
36562.5
640
426.67
277.78
6826666.66
4444 45
16875

z"IAbrute

ZIAnette

I4; (em*)

64983750
5346213.2
2312426.67
1339507.56

35706666.66

98362.23
67500

109854426.3
98868983.69
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Les principales caractéristiques géométriques de la section de la section médiane de la poutre
sans hourdis sont :

1) Le centre de gravité de la section :
S
Y, = V=22 sy, = ' =110.32cm
Anette

V=175-V"=190 —110.32 = 79.68 cm
2) Moment d’inertie

I = Liprute — Saprute X V' =>1; =30009068.65 cm*
3) Le rendement géométrique :

p = XV X V) =>p= 5477%

nette

3.4.3 Section médiane avec hourdis

La section mediane avec hourdis est représentée sur la figure ci-aprés. Quant aux
caractéristiques géométriques, elles figurent dans le tableau 3-2.

175

20

/

Figure 3-8: section médiane avec hourdis

Tableau 3-2: Caractéristiques géométriques de la section médiane avec hourdis

A; (cm?) Y; (cm) Sia (cm®) Io; (cm?*) I4; (cm*)
Section de la | 6560 110.32 723699.2 // 109854426.3
poutre
Section du | 3500 200 700000 116666.66 140116666.7
hourdis
SApe 10060 TSupruse | 1423699.2 Sl | 249971093
SA,,.. | 9557 ISyore | 135261424 | Sl ... | 2249739837
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Les principales caractéristiques géométriques de la section médiane de la poutre avec hourdis
sont :
1) Le centre de gravité de la section :
S
Y, = V=22 sy, = ' = 14153 cm
Anette

V= 200—-Y; =210 —141.53 = 68.46 cm
2) Moment d’inertie :

I = Liprute — Saprute X V' => I, = 48474945.22 cm*
3) Le rendement géométrique
Ig
Anette XV XV

p = => p = 0.52 52%.

3.4.4 Section d’about sans hourdis

La section d’about sans hourdis est représentée sur la figure ci-apres. Quant aux
caractéristiques géomeétrigues, elles sont mentionnées dans le tableau 3-3.

130

IC
10 ]

15 Y 20

190

60

Figure 3-9: section d'about sans hourdis
Tableau 3-3: caractéristiques géométriques de la section d'about sans hourdis.

A; (cm?) Y; (cm) Sia (cm?) Iy; (cm?*) I5; (em*)

Section 1 1950 182.5 355875 36562.5 64983750
Section 2 100 171.67 17167 555.55 2947614.44
Section 3 150 170 25500 1250 4336250
Section 4 1125 160 18000 1406.25 2881406.25
Section 5 10500 87.5 918750 26796875 107187500

$Ay,... 128125 TSuprue | 1335292 Sl | 182336520.7

SA,.. 1217187 TSpnere | 1268527.4 Slyese | 164102868.6

Les principales caractéristiques géométriques de la section d’about sans hourdis sont
1) Le centre de gravité de la section :
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SAnette

YG =V\=

2V, =V =10421cm

nette

V =175—- Y; =190 — 104.21 = 85.78 cm
2) Moment d’inertie :
I; = Liprute — Saprute X V° DI; = 43185741.38 cm*
3) Le rendement géométrique
Ig
Apette XV XV

p = = p =0.392> 39%

3.4.5 Section d’about avec hourdis

La section d’about avec hourdis est représentée sur la figure ci-apres. Quant aux
caractéristiques geométriques, elles sont mentionnées dans le tableau 3-4.

175

20

Figure 3-10: section d'about avec hourdis

Tableau 3-4: caractéristiques géométriques de la section d'about avec hourdis

A; (cm?) Y; (em) Sia (cm?) Iy; (cm*) I4; (em*)
Section de 12812.5 104.21 1335190.62 / 139140215
la poutre
Section du 3500 200 700000 116666.67 140116666.7
hourdis
ZAprute 16312.5 ZS abrute 2035190.62 2 prute 279256881.7
XA, ctte 15496.87 XS nette 1933431.08 Zlpnette 251331193.5

37



Les principales caractéristiques géométriques de la section d’about avec hourdis sont :
1) Le centre de gravité de la section :

SAnette

Y, =V = S, = V' =124.76 cm

nette

V =200—-116.78 = 85.23 cm
2) Moment d’inertie :
I = Liprute — Saprute X V' 1. = 25346499.95 cm*
3) Le rendement geometrique :
Ig
Apette XV XV

p = =2 p =046 46%.

3.5 Conclusion

Pour notre ouvrage, on prendra une épaisseur de dalle de 20 cm, et une poutre de hauteur
1.9 m. L’épaisseur de I’ame est de 60 cm a 1’about, et de 20 cm pour la section médiane.
On procedera ensuite au calcul des charges et surcharges que le pont doit supporter.
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Chapitre 4 : Charges et
Surcharges




4.1 Introduction

Le chapitre suivant portera sur la détermination des différentes charges et surcharges qui
peuvent étre appliquées sur notre ouvrage. Les actions appliquées sur un pont se classent en
deux catégories principales.

1) Les actions hors trafic :
Pouvant étre :

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

- Variables : charges climatiques (vent et température).

- Accidentelles : charges sismiques.

2) Les actions dues au trafic :
Elles comportent :

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

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

4.2 Caracteéristiques du pont
4.2.1 Largeur roulable L,

La largeur roulable est définie comme la largeur comprise entre les dispositifs de retenue ou
les bordures. Dans notre cas :

L, = 14.54m
4.2.2 Classe du pont

Les ponts routes sont classés en trois classes en fonction de leur destination et de leur largeur
roulable (L,.).

> Premiére classe

- Tous les ponts supportant des chaussées de L, = 7m ;

- Tous les ponts supportant des bretelles d"acces a de telles chaussées ;

- Tous les ponts avec L. < 7 m qui sont désignés par le CCTP (cahier des clauses
techniques particuliéres).

> Deuxiéme classe

- Les ponts supportant des chaussées a deux voies, ou :
550m < L, < 7m
> Troisieme classe

- les ponts supportant des chaussées a une ou deux voies, avec ;
L, < 550m

Pour notre projet, il s’agit d’un pont ayant une largeur roulable L, = 14.54 m, c’est donc un
pont de 1" classe.

4.2.3 Largeur chargeable L,

Elle se déduit de la largeur roulable en enlevant une bande de 0.5m le long de chaque
dispositif de retenue (glissiere, barriere) lorsqu’il existe :
L. = 13.54m
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0 lc 0

g |
Figure 4-1: Largeur chargeable et largeur roulable
4.2.4 Nombre de voies N

T

P N
= EG) = E(—) =

4.2.5 Largeur devoie L,

L 13.54
=—— = 338m

L,=—
TN 4

4.3 Les actions hors trafic
4.3.1 Poids propre des éléments porteurs

1) Poids propre de la poutre
Le poids propre de la poutre est calculé comme ce qui suit (Figure 4-2) :
Py = 25x%x128x3=9.60¢t
Py, =25%x2x%(1.28+40.65)/2 =482t
P; =2.5x%0.656 x 13.05 = 21.41¢
Ppoutres = (9.61 +4.85 + 21.41) x 2 = 71.65 ¢
L=36m
Ppoutre = 71.72/36 = 1.99 ¢
Piotai poutres = 1.99 X9 =17.91t/m

5

| o

0,10 e

1,5 5‘1
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Figure 4-2: variation de la section de la poutre
2) Poids propre de la dalle
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Le poids de la dalle (figure 4-3) peut étre calculé par la formule suivante :

Paaiie = P X €daitie X Laaiie
Piaie = 2.5 % 0.20 X 15.795 = 7.89 t/ml

Edalle =0.2m

Ldﬂ.fiﬂ :15,?9 m

Figure 4-3: vue de face de dalle

Le poids total des éléments porteur :
CP = (Priotar poutres + Paaue) X L = (17.91 + 7.89) x 36
CP =928.80t.

4.3.2 Poids total des éléments non porteur

La figure ci-dessous représente les éléments composant un pont.

o . Garde corps
Glissiere de sécurité

-

corniche

Figure 4-4: éléments du pont

1) Trottoirs:
On a deux trottoirs de 0.5m :
L, =05m
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e=025m

La surface du trottoir vaut :

0.5 X 0.25 = 0.125 m?

P, = 2.5 % (0.125) x 2 = 0.625 t/ml.

2) Corniches (figure 4-5) :
La surface de la corniche vaut 0.26 m?
P. =25%x2%0.26=1.30t/ml

70

11

75
fe)
(=]

50

15

Figure 4-5: la corniche
3) Gardes corps :
Selon le fascicule 61 titre 11, le poids de garde-corps est pris :
P, = 0.3 t/ml

4) Glissieres :
Le poids des glissiéres est pris égal a (fascicule 61 titre I1):
Py, = 0.3 t/ml
Ce pont posséde deux glissiéres, donc :
Pyp = 2 X 0.3 = 0.6 t/ml

5) Entretoises :
Le poids des entretoises se calcule par la formule suivante :
P,=e,xL,x25=03x%x14x25=1.05t/ml

6) Etancheité (figure 4-6) :
Le poids d’étanchéité se calcule par la formule suivante :
Dt = €er X Ly X pge
Ou:
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e = 1.00cm

psr = 2.20t/m3

L, = 1454 m

Pst = 14.54 X 0.01 X 2.2 = 0.32 t/ml

I €sr =0,01m

1,=14,5 m

Figure 4-6: 1a couche d’étanchéité

7) Revétement (figure 4-7) :
Le poids du revétement se calcule par la formule suivante :
P =e, X L X pgp
Le revétement de ce pont est réalisé avec une couche de 7 cm en béton bitumineux, de poids
volumique :
Ppg = 2.4 t/m3
Soit :
P, = 0.07 X 2.4 X 14.54 = 2.44 t/ml

I e, =0,07m

1,=14,5m

Figure 4-7: la couche du revétement

Le poids des élément non porteurs :

CCP = (P, + Pc+ Py + Pyp+ Pe + Py + P)L

CCP =(0.625 + 1.3 + 03 + 0.6 + 1.05 + 0.32 + 2.44) x 36=238t
Le poids des éléments non porteurs vaut donc :

CCP =238.86t

Le poids total est donné par :

P = CCP + CP

P = 238.86+928.80t=1167.66t~ 1168t

Le poids total est :

P=1168t

. ___________________________________________________________________________________________________________|
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4.4 Les actions due au Traffic

D’aprés le fascicule 61 titre 11, I'évaluation des charges routieres passe par I'application des
différents systemes de charges, qui sont :

- Systeme de charge A ;

- Systeme de charge B {Bc ; Br ; Bt} ;
- Surcharges militaires {Mc120} ;

- Convois exceptionnels {D240}.

4.4.1 System de charge A

Le systeme de charge A présente un chargement uniformément répartie appliqué au pont
routier dont la portée <200 m. il est le résultat du produit suivant :

A=a1><a2 XA(L)

1) Calcul de A(L) :
C’est une charge surfacique qui dépond de la portée L

AL) =23 + -2 =23 + =2 = 98KN/m2

L+12 36+12

2) Détermination de ay :
a, est un coefficient qui dépond du nombre de voies chargées dont les valeurs sont
données dans le tableau 4-1 :

Tableau 4-1: valeur de a,

Nombre de voies )

Classe de pont Premiére 1 1 09 075 0.7

Deuxieme 1 09 - - -

Troisieme 0.9 0.8 - - -

3) Détermination de a, :
a, est un coefficient qui dépond de la largeur du voie :

— Lo
Ly
Avec :
L, = 3.38m
Les valeurs de L, sont données dans le tableau 4-2 :
Tableau 4-2: valeur de L,

a;

Classe de pont Lo ‘
1 3.5
2 3
3 2.75

1 —
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Dans notre cas L, = 3.5
a, =3.5/3.38 = 1.035
Les valeurs de A figurent dans le tableau 4-3 :
Tableau 4-3: Valeurs de A

Nombre Largueur
de voies A(KN/m2) des Qa(KN/ml)
Voies(m)
1 1 1.035 10.143 3.38 34.28
2 1 1.035 10.143 6.76 68.57
3 0.9 1.035 9.128 10.14 92.55
4 0.75 1.035 7.60 13.52 102.752

4.4.2 Coefficient de majoration dynamique

Les surcharges du systéeme B et Mc120 sont affectées d’un coefficient de majoration
dynamique.

I1 est déterminé par 1’expression suivante :

0.4 0.6

+
1+02xL 1+4Xg

f=1+a+p=1+

Avec :

L : représente la longueur du pont exprimée en métres.
G : sa charge permanente.

S : la surcharge maximale correspondante.

4.4.3 Systeme de charge B

Le systeme de charges B comprend trois systemes distincts dont il y a lieu d"examiner
indépendamment les effets pour chaque élément des ponts :

- Le systeme B¢ se compose de camions types ;
- Le systeme By se compose d"une roue isolée ;
- Le systeme By se compose de groupes de deux essieux dénommeés essieux-tandems.

Les systéemes B¢ et Brs’appliques dans tous les cas et pour toutes les classes tandis que le
systeme Btne s’applique qu’aux ponts de premiére ou de deuxiéme classe.

4.43.1 Systéme Bc

Un camion type du systeme B (figure 4-8) comporte trois essieux, tous a roues simples
munies de pneumatiques, et posséde les caractéristiques suivantes :

- Masse totale 30t;

- Masse portée par chacun des essieux arriére 12 t;

- Masse portée par | essieu avant 06t;

- Longueur d”encombrement 10,50 m;
- Largeur d’encombrement 2,50m;
- Distance des essieux arriére 1,50 m;

- Distance de |"essieu avant au premier essieu arriere 4,50 m ;
|
45



- Distance d"axe en axe des deux roues d"un essieu 2,00m;
- Surface d"impact d"une roue arriere : 0,25mx 0,25 m;
- Surface d"impact d"une roue avant : 0,20 m x 0,20 m.

Dans le sens longitudinal, le nombre de camions par file est limité a deux, la distance des
deux camions d"une méme file est déterminée pour engendrer | effet le plus défavorable. Les
camions homologues des diverses files sont disposés de front, tous les camions sont orientés
dans le méme sens.

Dans le sens transversal, chaque file est supposée circuler dans I"axe d"une bande
longitudinale de 2,50 m de largeur.

GOKN 120KN  120KN GOKN 120KN  120KN -

10,50 10,50 —7
' g g
Longitudinalement = 3

77

.
0,25 200 |05 200 [ |oa2s 2
LL-‘ "U\'(L 00 ’;}ﬂ‘. s 7
| 4.50 | P -S|

Transversalement I T 1

Figure 4-8: systeme de charge Bc(RCPR)
D’ou :
B, = b, x2x30xN
Avec :
N : nombre de voies.
b, : coefficient dépondant du nombre de voies et de la classe du pont (tableau 4-4) :
Tableau 4-4: Valeurs de bc

Nombre de 1 2 3 4 >5
voies

Classe du 1 12 11 0.95 0.8 0.7
Ren 2 1.0 1.0 . ! i
3 1.0 0.8 - . .
‘SBC:lJng.lzLxLJr 0.66
' 1+4x B.

Le tableau 4-5 donne la charge par essieu en fonction de bc et du coefficient de majoration
dynamique 8g..
Tableau 4-5: la charge B¢ par essieu

Nombre de Charge par essieu(t)
voies chargees b, 55,
EAV 6 x 1.2 X 1.055 7.59
1 12 105 EAR 12x1.2x1.055 1519
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EAV 2x1.1x6x1.061 14.01

2 11 1061  EAR  2x1.1x1.061x12 28.02
EAV  3x0.95x1.066x6 1822
3 0.95 1066 EAR  3x12x0.95x1.066 36.44
EAV 4x6x0.80x1.072 20.58
4 0.80 1072 EAR  4x12x0.80x1.072 41.16

Ou:
EAV : essieu avant
EAR : essieu arriére

4.4.3.2 Systeme de charge Br

La roue isolée, qui constitue le systéme Br porte une charge de 10t. Sa surface d’impact sur la
chaussée est un rectangle uniformément chargé dont le c6té transversal mesure

0.60m et le coté longitudinal 0.30m (figure 4-9)

Le rectangle d’impact de la roue By, disposé normalement a I’axe longitudinal de la chaussée,
peut étre placé n’importe ou sur la largeur roulable.

Longitudinalement Transversalement En plan

0,30
7

0,60

100 KN 100 KN

Figure 4-9: systeme de charge Br(RCPR)
-> Br =10t

Le coefficient de majoration dynamique &5, est égal a :

. 0.6
% =1t Tio2x36 T, , 1160 P
10
8p, X B, =10 X 1.05 = 10.50¢t
8, = 1050t

4.4.3.3 Systeme de charge Bt

Ce systeme est applicable uniquement pour les ponts de lere et 2eme classe. Un tandem du
systeme Bt comporte deux essieux tous deux a roues simples munies de pneumatiques et
répondant aux caractéristiques suivantes (figure 4-10) :

- Masse portée par chaque essieu 16t;
- Distance des deux essieux 1.35m;

1 —
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- Distance d"axe en axe des deux roues d’un essieu 2.00 m.

Longitudinalement
Pour un seul tandem

Transversalement

3,00 3,00

00

3

T
£
17

LI

o -
o e e e P o P

s
1,00 200 . |_' 1,35
» -

* Ll &

|
L=
]
1

0,50 2,00

4

k4
. 4

Figure 4-10: systéeme de charge Bt (RCPR)
Pour les ponts & une voie un seul tandem est disposé sur la chaussée, pour les ponts supportant
au moins deux voies, deux tandems au plus sont disposés de front sur la chaussée, les deux
bondes longitudinales qu’ils occupent prouvent étre contigués ou séparées de fagon a obtenir
la situation la plus défavorable pour 1’élément considéré.

La charge B est déterminée par 1’expression suivante :

By =32Xb, Xn

Avec :

n : nombre de tandems

b, : est un coefficient dépendant a la classe du pont, (tableau 4-6) :
Tableau 4-6: Valeurs de b,

Classe de pont b,
1 1.2
2 1

Pour les ponts de la premiére classe, on a :
bt = 12

Le coefficient de majoration dynamique &, est calculé a 1’aide de la formule :

0.4 0.6
53 = 1

t +1+0.2><L+1+4X£
B,

La charge B par essieu est :

B, = n x 16 x 8z X b,

Le tableau ci-aprés donne les valeurs de B et du coefficient de majoration.
Tableau 4-7: valeurs de B, et de son coefficient de majoration

n Bt(t) 6Bt Bt/essieu
1 38.4 1.053 20.21
2 76.8 1.058 40.62
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4.4.4 Effort de freinage

Les charges de chaussée des systemes A et B sont susceptibles de développer des réactions
de freinage, efforts s'exercant a la surface de la chaussée dans I'un ou l'autre sens de
circulation. Dans les cas courants, la résultante de ces efforts peut étre supposee centrée sur
I’axe longitudinal de la chaussée.

Les forces de freinages n'intéressent pas la stabilité des tabliers. 1l y a lieu de les considérer
pour la stabilité des appuis et la résistance des appareils d'appui qui sont justifiés suivant les
normes en vigueur

1) Systeme A

Pour déterminer I'effort de freinage engendrer par le systeme A on applique la relation
suivante :

AXS
Fa = 20700035 x5
Avec :
S=1xL, =36x13.54 = 487.44m?
A= 076t/m2
D’ou,
F, = 17.067 t

2) Systéme Bc
Chague essieu d'un camion du systeme peut déevelopper un effort de freinage égal a son poids,
un seul est supposé freiner.

Fye = 30 X b, > Fz =30x080 = 24t

4.45 Systéme militaire Mc120

Les ponts doivent étre calculés de sorte a supporter les véhicules militaires du type Mc 120
susceptibles d’étre, dans certains cas, plus défavorables que ceux définis précédemment (A et
B).

Un véhicule type du systeme Mc 120 comporte deux chenilles et répond aux caractéristiques
suivantes (figure 4-11) :

- Masse totale 110t;

- Longueur d"une chenille 6,10 m;
- Largeur d"une chenille Im;

- Distance d"axe en axe des deux chenilles 3,30 m.

Le rectangle d"impact de chaque chenille est supposé uniformément chargé.
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Longitudinalement

1

/ — \ En plan

Transversalemeani i

Lool, |, 230 | [100
430

1] l 100

430

Il'm.‘_'

Figure 4-11: systeme de charge Mc120(RCPR)

La charge du systéeme militaire Mc 120 est :

Mc120 =110t
Coefficient de majoration dynamique Spc120 :
: 0.6
Omerzo = 1+ 9365557 +1+4>< G
Mc120

Le tableau 4-8 fournit la charge Mc120 et son coefficient de majoration.

Tableau 4-8: charge Mc120 par chenille et son coefficient de majoration

Mc120 SMec120 Charge par chenille (t) | Charge par chenille (t/m)
110 1.063 116.93 19.16

4.4.6 Convoi exceptionnel D240

Le convoi comporte une remorque de trois éléments a quatre lignes de 240 t comme poids
total. Le poids est supposé reparti sur un rectangle uniformément chargé de 3.20m de large et
de 18.60 m de long (figure 4-12).

—O-O0-0-00-0-000000

18,60

18,60

20

Figure 4-12: convoi D240 (RCPR)
La charge du convoi est :

D240 =240t
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Soit par métre linéaire :
240

— =12.90 — D240 = 12.90 t/m

18.6

4.5 Autres charges
4.5.1 Surcharge sur trottoirs

Les trottoirs supportent des charges différentes selon le réle de I"élément structural consideré
et selon qu’il s"agisse de ponts portant a la fois une ou des chaussées et un ou des trottoirs. Il
y a deux types de charges de trottoir :
- Les charges utilisées dans la justification des éléments du tablier ou charges locales,
- Les charges qui servent a la justification des poutres maitresses ou charges générales
(globales).

1) Surcharge locale : c’est une surcharge uniformément repartie de 450 kg/m?.
2) Surcharge globale : c¢’est une surcharge uniformément repartie de 150 kg/m?.

En ce qui concerne le pont étudié, une charge uniforme de 150 kg/m? est appliquée sur les
trottoirs.
Les deux trottoirs chargés donnent :

P, = 0.15 X Lt = 0.15 x 1 = 0.15 t/ml

4.5.2 Charge sur les garde-corps

Sur la main courante d'un garde-corps pour piétons est appliquée une charge horizontale
perpendiculaire a la lisse supérieure et uniformément répartie d'intensité Pq (Figure 4-13).
Celle-ci est donnée en fonction de la largeur utile b du trottoir, et est exprimée en métre
linéaire, soit :

P, = 0.5(1+b) = 0.5(1+0.5) = 0.75kN/ml

Q€ q

b
4>

LT

7S

Figure 4-13: charge sur le garde-corps

45.3 Charge du vent

Les efforts engendrés par le vent sont introduits dans les calculs comme une pression
horizontale.
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Le vent souffle horizontalement dans une direction normale a I"axe longitudinal de la
chaussée. Il développe sur toute surface frappée normalement une pression de :

- 2000 N/m? Pour les ouvrages en service.
- 1250 N/m? Pour les ouvrages en cours de construction.

4.5.4 Charges thermiques

1) Variations linéaires

La différence de température est prise en compte dans les calculs comme suit :
- [T =£30°C]
- Coefficient de dilatation du béton armé : « = 1.1 x 1075¢°?!

Les variations linéaires de température ont une influence uniquement sur le calcul des joints
étant donné que le tablier n’est pas sollicité¢ de fagon significative.

2) Gradient thermique

Le gradient thermique est un phénomene résultant d’une inégalité de la température des deux
faces supérieure et inférieure du tablier.

Le gradient thermique peut étre de signe quelconque. Le signe conventionnel admis par le
programme est positif si la face supérieure du tablier est plus chaude que sa face inférieure,
négative dans le cas contraire.

En général, les valeurs numériques a prendre en compte pour le gradient thermique sont
données dans le tableau suivant :

Tableau 4-9: Gradient thermique

Gradienten phase de ~ Gradient en phase de
construction (C°) service

Type 1(tablier +18 +10
métallique)
Type 2(tablier mixte) +15 18
Type 3 (tablier en +12 17
béton)
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4.6 Actions accidentelles

Les actions accidentelles résultent de I'impact des véhicules (routiers, ferroviaires, maritimes)
sur les éléments porteurs de I’ouvrage, ainsi que de leurs impacts sur les bordures et les
barriéres de retenue. Pour les ponts routiers, on rajoute les surcharges sur les trottoirs.

D'apres le R.C.P.R, les actions sismiques sont classées aussi parmi les actions accidentelles.
Elles sont déterminées en utilisant les formules indiquées dans les reglements parasismiques
des ouvrages d'art.

» Action sismique

Le pont faisant I’objet de cette étude est un pont routier classé dans le groupe 1 (pont tres
important). Il sera implanté dans une zone classée, selon le réglement parasismique algérien
zone lla (sismicité moyenne).

4.7 Conclusion

Apres la déterminaison des différentes charges et surcharges que doit notre ouvrage supporter,
on procedera & déterminer les différentes combinaisons de chargement possibles, en faisant
les calculs a ’ELU, et la vérification & I’ELS.

53



Chapitre 5 : Modélisation et
Analyse du tablier




5.1 Introduction

Le calcul des éléments de réduction consiste a déterminer le moment fléchissant et 1’effort
tranchant sous I’effet des charges permanentes et des surcharges d’exploitation.

Cette étude est consacrée a la phase de service, c'est-a-dire, lors de la mise en service du pont,
lorsque toutes les charges routieres sont appliquées.

Les surcharges sont disposées conformément au fascicule 61 titre II, et le R.C.P.R de facon a
obtenir des sollicitations maximales.

5.2 Effort tranchant
5.2.1 Effort tranchant dd au poids propre

Pour le calcul des efforts tranchants, nous utilisons les lois de la résistance des matériaux. La
figure ci-dessous représente une poutre soumise a un chargement uniforme.

qltfm)

_ ' / /
P »
1
. JlAaAl Ll L1

[

I' 15m "' 'RJI

B i
-

Ra

Figure 5-1: Poutre sous la charge du poids propre

Les différentes charges sont :
Qpoutre = 1.99t/m
ddalle = 7.89 t/m

Soit :
7.89
Jdalle/poutre = 9 = 0.87t/m

On suppose que la charge de la superstructure est linéairement répartie sur le tablier :
Qsuper = 6.63 t/ml

D’ou,

Qsuper/poutre = 0.73 t/ml
dpoids propre = 3.59 t/ml

Les réactions de la poutre sont :

Ra=Rp == 3.59 x>
RA: RB =64.62t

L’effort tranchant est donné par I’équation suivante :
T(x) = Ry —gx

Dans les tableaux qui suivent figurent les valeurs d’effort tranchant en fonction de x.
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Tableau 5-1: Effort tranchant dd au poids propre (par poutre)

X(m) T(D) R(t)
0 64.62 64.62

0.25L 32.31 /

0.5L 0 /

Tableau 5-2:Effort tranchant di au poids propre (total)

X(m) T(t) R(t)
0 581.58 581.58

0.25L 290.79 /

0.5L 0 /

5.2.2 Effort tranchant dd aux surcharges
5.2.2.1 Surcharge A(L)

La surcharge A(L) est linéairement répartie sur le tablier avec une intensité variable suivant le
nombre de voies chargées (figure 5-2).

A[LMt m)

=T
-
i
T ——

Hﬂ T 315m T Hﬁ'

Figure 5-2: Poutre sous la surcharge A(L)

Les réactions sont :
L
Ry =Rp = A(L)E

Pour une voie, ona-:
A(L) = 3.428 t/ml
R, =Rg=59.99t

L’effort tranchant est donné par I’équation suivante :
T(x) =Ry —A(L)x
T(x=0)= Ry =59.99t
35 x0.25
T(x = 0.25L) = 59.99 — 3.428 X — = 4499 t

Nous procédons de la méme maniere pour les autres cas. Les résultats obtenus sont indiques
dans le tableau 5-3.
Tableau 5-3: Effort tranchant di a la surcharge A(L)
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55



Nombre de
voies

1

2
3
4

A(L) t/m R()
3.428 59.99
6.857 119.9975
9.255 161.9625

10.2752 179.816

5.2.2.2 Systeme de charge B

1) Systeme Bc:

T(x=0) 0.25(L/2)  T(x=0.25L)t

59.99 4.375 44.99
119.99 4.375 89.99
161.96 4.375 121.47
179.82 4.375 134.86

Le calcul se fait pour une voie chargée, et sera de la méme maniére pour d’autre cas

Pour x=0L (figure 5-3) :

Ry

13t 12t

12t 12t
6t 6t
45 15| 45 % 4,5 1,5
>
!

16,5m J R,

3am

Figure 5-3: Poutre sous la surcharge Bc a x=0

Les sollicitions sont :
Rg+ Ry =60t

YM/B =0 ->12X1546%Xx6+12x1054+12%x12+4+6 X 16.5 =R, X35
423t =R, x 35

R, = 12.08t
RB = 60_RA
Rg = 47.91t

T, = Rg = 47.91t

Tomax = To X 8pc¢
= 4791 x 1.058

TOmax = 50 65 t
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- Pourx=0.25L (Figure 5-4) :
12t 12t 12t 12t

6t 6t
4,5 15 45 45 15

i =
- L

4 Y W W

i
h
0
L
&

A
M
k.

i A
a4 ; 16,5m 8,75m R

)
b
M

35m

Figure 5-4: Poutre sous la surcharge Bc a x=0.25L

YM/B =0 - 12 x8.75+ 12 x 10.25 + 6 x 14.75 + 12 x 19.25 + 12 X 20.75
+6 X 25.25 = Ry X 35

948t = RA X35

R, = 27.08t
RB = 60—RA
Rg = 32.91t

T(x=025L) = 3291t
Tmax = T X Spc
= 3291 x 1.058
Tmax = 34.818t
Les résultats obtenus sont indiqués dans le tableau ci-dessous.
Tableau 5-4: Effort tranchant du a la surcharge Bc & (x=0L) et (x=0.25L)

Nomb_re de T, Spe T omax T Obe T max
voie

1 47.81 1.055 50.43 32.91 1.055 34.72

2 96.62 1.061 102.51 65.82 1.061 69.83

3 143.43 1.066 152.89 98.73 1.066 105.24

4 191.24 1.072 205.00 131.64 1.072 141.11

2) Systeme Bt :

Le calcul se fait pour un seul tandem, et sera de la méme maniére pour d’autre cas
- Pour x=0L (figure 5-5) :

16t 16t

R, t 1.35m P Rg

ey

5m

Figure 5-5: Poutre sous la charge Bt a (x=0)
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Les sollicitations sont :
YM/B =0 - Rj x35= 161.35

R,=0.61t
RA+RB = 32t
Rg = 31.39t

T, = Rg = 31.39t
Tomax = To X 8t
Tomax = 31.39 x 1.0538 = 33.07t
Tomax = 33.07 t

- Pourx=0.25L (Figure 5-6) :

16t 16t

R,

1,35m

ey

8.75m

35m

Figure 5-6: Poutre sous la surcharge Bt a (x=0.25L)

Ona:

YM/B =0 —> 16 X 8.75 + 16 x 10.1 = R, X 35

301.6 = R, x 35

R, =8.61t
RA +RB = 32
R = 23.38t

T(x = 0.25L) = 23.38t

Toax = T X 85, = 23.38 x 1.0538 = 24.63 t

= 24.63t

Tm ax

Les résultats obtenus figurent dans le tableau 5-5 :
Tableau 5-5: Effort tranchant du a la surcharge Bt a (x=0 L) et (x=0.25L)

Tmax (t)

Nombre de To(t) Op:
tandem
Un tandem 31.39 1.053
Deux 62.78 1.058
tandems
Trois 94.17 1.063
tandems
Quatre 125.56 1.068
tandems

TOmax

33.08
66.47

100.17

134.09

T(®

23.38
46.76

70.14

93.52

Opt

1.053
1.058

1.063

1.068

24.63
49.51

74.61

99.88
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» Systeme Br:

- Pour x=0L (figure 5-7) :

10t
L 4
Ry N A Ry
35m
Figure 5-7: Poutre sous la surcharge Br a (x=0)
L’effort tranchant obtenu est :
Toax = 10t
- Pour x=0.25L (figure 5-8) :
10t
R, 0N ] &,75m T Ry
35m

Figure 5-8: Poutre sous la surcharge Br a (x=0.25L)
Les efforts sont :
R,+Rp= 10t
YM/B = 0 - R, x35 = 10 X 8.75

Rg = 10 —25
On obtient :
TB = RB = 75 t
Tax= 7.5



5.2.2.3 Surcharge Mc 120
- Pour x=0 (figure 5-9) :

18,03t/m

35m

Figure 5-9: Poutre sous la surcharge Mc120 a (x=0)

Les efforts sont :

Ry + Rg = 110t

YM/B =0 - R, x35=110 x 3.05
R, =9.58tl

Rg = 110 — 9.58
Rpg = 100.42t

Topo= 100.42 t

- Pour x=0.25L (figure 5-10) :

18,03t/m

Ll

WO

I
H,,T

6,lm

8,75m

e L

h
A

35m

L

Figure 5-10: Poutre sous la surcharge Mc120 a (x=0.25L)

Les réactions sont :

Rp + Rp = 110t

YM/B =0 - Ry x35=110 x 11.8
R, =37.08t

Rg = 110 — 37.08
Rpg = 72.92t




L’effort tranchant maximal est :
Thax = 72.92 t
5.2.2.4 Surcharge D240
- Pour x=0 (figure 5-11) :

12.50m
"y i "y "y ' i - k
R, T f: 18,6m j‘ Re
= - A
35m

Figure 5-11: Poutre sous la surcharge D240 a (x=0)
Les réactions sont :
Rp+Rg =240t
YM/B =0 — Ry X 35 =240 x 9.3
R, =63.77t

Rp = 240 — 63.77
Rpg = 176.22t

L’effort tranchant maximal :

Tg = R = 176.22 ¢
Toax = 176.22't

- Pour x=0.25L (figure 5-12):

Jr k. k. L "y s

R, 18,6m ] 8,75m T Rg
3

12,50 m

W'
F

i

Figure 5-12: Poutre sous la surcharge D240 a (x=0.25L)
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Pour ce chargement, les réactions sont :
Rp +Rg =240t

YM/B =0 — R, x 35 = 240 x 18.05
R, =123.77t

Rp = 240 — 123.77
Rpg = 176.22t

L’effort tranchant maximal est :
Tg = Rg =116.22t
Thax = 116.22 t

Le tableau 5-6 rassemble les valeurs des efforts tranchants dus aux surcharges.
Tableau 5-6: Récapitulatif de I’effort tranchant di aux surcharges

Surcharge Pen (t/ml)

Tmax (t) T0:Tmax/9 Tmax (t) TO:Tmaxlg

1 voie 3.42 59.99 6.66 44,99 4.99
A(L) 2 voies 6.85 119.99 13.33 89.99 9.99
3 voies 9.25 161.96 17.99 121.47 13.49
4voies 10.27 179.82 19.98 134.86 14.98
1 fille EAV 7.89 50.58 5.62 34.81 3.86
EAR 15.19
B 2 filles EAV 14.01 102.9 11.43 70.09 7.78
EAR 28.02
3 filles EAV 18.22 153.47 17.05 105.64 11.73
EAR 36.44
4 filles EAV 20.58 205.2 22.77 141.24 15.69
EAR 41.16
Un tandem 33.08 3.67 24.63 2.73
Deux tandems 66.47 7.38 49.51 55
B Trois tandems 10017 1113 7461 829
Quatre tandems 134.09 14.89 99.88 11.09
Br 10 10 1.11 7.5 0.83
Mc120 18.03 100.42 11.15 72.92 8.10
D240 12.9 176.22 19.58 116.22 12.91
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5.3 Moment fléchissant

5.3.1 Moment fléchissant dus au poids propre (figure 5-13)

qlt/m)

"
11 TTATIT 111

Ry 3om R4

'

Figure 5-13: Poutre sous la charge du poids
Le moment fléchissant est obtenu a partir de 1’expression suivante :
L 2
Mx)=q = (x)- q =
D=q 7-4q9
Avec :
q=3231t/m
L
Ry,= Rz = q 5= 581.58¢

Le tableau suivant résume les valeurs du moment fléchissant :
Tableau 5-7: Moment fléchissant d au poids propre

Position de la section M(x) (t.m) M(x)/9 t.m
X=0L 0 0
X=0.25L 3585.87 398.43
X=0.5L 4781.16 531.24

5.3.2 Moment fléchissant dus aux surcharges

» Ligne d’influence :

La ligne d’influence du moment fléchissant est la courbe qui permet de connaitre dans une
section prédéterminée d’une poutre située a x d’une extrémité, la valeur du moment sous
I’action d’une charge mobile unitaire lorsqu’elle se trouve a o de la méme extrémité.

Le moment fléchissant maximal pour une poutre isostatique soumise a un chargement
uniformément réparti se trouve a mi - travée, ¢’est-a-dire a x = 0.5 L.



5.3.2.1 Surcharge A(L) (figure 5-14)

A(L)(t/m)

Figure 5-14: Ligne d’influence sous le chargement A(L)

La détermination de Yo se fait comme ce qui suit :
axb

YO = T = 8.75m

L’aire se calcule comme ci-apres :

L'air = W= 153.125 m?

Avec :

a=17.5m, b=17.5m

Le moment maximal est :

M., = S’ X A(L) ,avec S’ = 153.125 m?

Les résultats sont présentés dans le tableau 5-8 :
Tableau 5-8: Moment fléchissant d( & la surcharge A(L)

Nombre de voies A(L) (t/ml) M 0, (1. M)
1 3.428 524.912
2 6.857 1049.97
3 9.255 1417.17
4 10.275 1573.35
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5.3.2.2 Surcharge due au systéeme B

1) Surcharge Bc:
» Théoreme de BARRE

Cette méthode est utilisée dans le cas ou il y a les charges mobiles permettent de déterminer la
section la plus dangereuse de la poutre

Le moment fléchissant est maximum lorsque la résultante et 1’un des essieux sont symétriques
par rapport a I’axe de la poutre (figure 5-15). Ce qui donne :

Mipax= Z?:l P xY; Py Pg l P,
Ou: l 1
Y; : les ordonnées V1 Yo V2

P; : les charges appliquées

o _ Figure 5-15: les charges et les ordonnees
Les principaux cas de figure sont :

Cas 1 : résultante se trouve a droite de 1’axe de la poutre (figure 5-16).

K
12t i 13t 12t

l a5 1.5 é‘-‘i ‘t 45 15
i . 1
‘ al a ! 4‘
X e

35m

Figure 5-16: Surcharge Bc dans le cas 1
Pour ce cas de chargement, on a :

YM/A =0
12Xx454+12x6+6%x105+12X 15+ 12 %X 16.5 =R XX,
567 = 60 x X,

X, =9.45m

Soit :

2a = X, —6=345m

a=1725m

On utilise I’équation de la déformée pour calculer les ordonnées. Ce qui donne :
Xo = L/2—a=175-1.725=15.775m
_ Xp X (L—Xop)
T L
Y3=8.66 m

Quant aux autres ordonnées, elles sont déterminées en utilisant le théoreme de Thales. Les
résultats obtenus sont indiqués dans le tableau suivant :

1 —
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Tableau 5-9: les ordonnées dans le 1¢' cas
Y, Y, Y; Y, Ys Ye
5.36 7.83 8.66 6.63 4.6 3.93

Le moment obtenu pour ce cas de chargement est :
M;=YP; XY, =536 Xx6+783%x124+866X12+6.63X6+4.6xX12+3.93x12
M; =372.18t.m

Cas 2 : résultante se trouve a gauche de ’axe de la poutre (figure 5-16).

Figure 5-17: Surcharge Bcdans le cas 2

Pour ce cas de chargement, on a :
R = 60t (Résultante du convoi)
YM/A =0 - 12X154+6Xx6+12x105+12Xx12+6 X 16.5 =R XX,
423 =60 X X, - X, =7.05m

Soit :
2a = X, —6=1.05m
a=0.525m

Calcul des ordonnées :

L
Xo = S—a= 17.5—-0.525 =16.975m

X x (L—Xo)
e L
Les autres ordonnées sont déterminées en appliquant le théoréme de Thales (Tableau 5-10).
Tableau 5-10: les ordonnées dans le cas 2

Y1 YZ Y3 Y4. Y5 Y6
3.87 6.19 6.96 8.74 6.42 5.65

Le moment obtenu pour ce cas de chargement est :
M, =387X6+619X12+696x%x12+874Xx6+642%x12+5.65X 12
M, = 382.28t.m

=8.74m

1 —
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A partir de ce résultat, on en déduit que le cas 2 correspond au cas le plus défavorable
(résultante a gauche de 1’axe de la poutre).

Le moment fléchissant maximum est évalué a partir de la formule suivante :
Mmax = bc X 6bc X M

Les résultats obtenus pour les différentes voies sont indiqués dans le tableau suivant :
Tableau 5-11: Moment fléchissant maximum

Nompre de bc M (t.m) Opc M 0, (t.M)
voies
1 1.2 382.28 1.055 483.96
2 11 764.56 1.061 892.31
3 0.95 1146.84 1.066 1161.40
4 0.8 1529.12 1.072 1311.37

- Moment fléchissant par poutre sous la surcharge B est ainsi déterminé :
Y, +Y, =12.614
Y, +Y; + Y5 + Y, = 2522
M = PYY; = Peqyant (Y1 +Ya) + Pearriere(Y2 + Y3 + Y5 + Y).

Les résultats obtenus figurent dans le tableau ci-apreés.

Tableau 5-12: Moment fléchissant par poutre sous la surcharge Bc

Nombre de Obe Essieu P (1) Yi Mmax Mo=Mmax/9
voies (t.m)

1 1.055 EAV 7.59 12.61 478.82 53.20
EAR 15.19 25.22

2 1.061 EAV 14.01 12.61 883.33 98.14
EAR 28.02 25.22

3 1.066 EAV 18.22 12.61 1148.77 127.64
EAR 36.44 25.22

4 1.072 EAV 20.58 12.61 1297.56 144.17
EAR 41.16 25.22
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2) Systeme Bt (figure 5-18) :

Dans ce cas de ce systéme, la résultante R est positionnée dans un seul c6té par rapport a 1’axe
de symétrie de la poutre

Le calcul se fait de la méme facon que précédemment en appliquant le théoreme de BARRE

Figure 5-18: Surcharge Bt
En utilisant la méme démarche que précédemment, on obtient :
16 x 1.35 = 32(1.35 — 2a) —» a = 0.3375m

L
Xo =§—a=17.17m

1= M = 8.746 m
L’application du théoréme de Thales, donne :
Y, =8.08 m
M =YP XY,

M = 16(8.746 + 8.08) = 269.216t.m
Mpax = by X 8pe X M
Le moment fléchissant sous le systéme Bt aboutit aux résultats se trouvant dans le tableau
suivant :
Tableau 5-13: Moment fléchissant sous le systéme Bt

Nombre de bt Opt M(t.m) M 0, (t.M)
tandems
Un tandem 1.2 1.0538 269.216 340.43
Deux tandems 1.2 1.0588 538.432 684.11
Trois tandems 1.2 1.0637 807.648 1030.91
Quatre tandems 1.2 1.068 1076.864 1380.1
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3) Surcharge Br (figure 5-19) :

Figure 5-19: Poutre sous le chargement Br
Sous ce systeme de chargement, on a :

2

N | T~

~—

( = 87.5m

10xY =875t.m

Y =
Mmax

I w|

5.3.2.3 Systeme de charge Mc120

La figure 5-20 représente ce type de chargement

19,19t/m

-
||

Ra 1445m | 6Im . 14,45m | Re

Figure 5-20:Poutre sous le chargement Mc120
Pour ce systéme, on a un moment nul aux appuis. A mi- travée (x = 0.5 L), le moment est :
Omec1z20 X 110

= 584
> 58.465t

2 3.052

) = 58.465 X 17.5 — 19.19(

RA=RB=

Mpmax = Rax—q( ) =934.01tm

M., = 934.01t.m
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5.3.2.4 Systeme D240

Ce systeme est représenté par la figure suivante :

TZ90m

i

Ry | 82m 18,6m ' 82m | Rs

Figure 5-21: Poutre sous le chargement D240
ax=05L,ona:
Ry, =Ry =11997t
9.32 32
Mpax = Rax — q(T) = 119.97 x 17.5 — 12.9(7)
Mp.x = 1542.12 tm

Le tableau 5-14 regroupe 1’ensemble des valeurs des moments de flexion dii aux surcharges a
x=05L.

Tableau 5-14: Récapitulatif de moment d( aux surcharges a x=0.5L

Surcharge P(t/ml) Mmax(t.m)  Mo=Mmax/9(t.m)
1 voie 3.428 524.000 58.223
2 voies 6.857 1049.970 116.66
AlL) 3 voies 9.255 1417.170 157.46
4 voies 10.275 1573.35 174.81
1 fille EAV 7.59
EAR 15.19 478.22 53.2
= 2 filles EAV 14.01
¢ EAR 28.02 883.33 98.14
3 filles EAV 18.22
EAR 36.44 1148.77 127.64
4 filles EAV 20.58
EAR 41.16 1297.56 144.47
1 tandem 340.43 37.82
Bt 2 tandems 684.11 76.01
3 tandems 1030.91 114.54
4 tandems 1380.1 153.34
Br 10 87.5 9.73
Mc120 19.19 934.01 103.77
D240 12.9 1542.12 171.34
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5.4 Les combinaisons d’actions
5.4.1 Les coefficients de pondération des combinaisons

Un coefficient de pondération est affecté a chaque action en fonction de sa nature
prépondérante ou concomitante, les coefficients de pondération sont mentionnés dans le
tableau suivant :

Tableau 5-15: coefficients de pondération

Action E.LU E.LS
Poids propre G 1.35 1
Surcharge A(L) 1.6 1.2
Systeme Bc 1.6 1.2
Mc120 1.35 1
D240 1.35 1
Surcharge de trottoir St 1.6 1.2

5.4.2 Formes générales des combinaisons d’actions

Le tableau suivant récapitule les différentes combinaisons de charges susceptibles de solliciter
le pont en objet :

Tableau 5-16: différentes combinaisons de charges

Nom du cas Combinaison
ELUA 1,35G+1,6(A+St)
ELU Bc 1,35G+1,6(Bc+St)

ELU D240 1,35G+1.35D240

ELU Mc120 1,35G+1.35Mc120
ELS A G+1,2(A+St)
ELS Bc G+1,2(Bc+St)

ELS D240 G+D240

ELS Mc120 G+Mc120

5.5 Logiciel robot structural analysis 2014

Robot est un logiciel de calcul des structures d'ingénieur, particulierement adapté aux
ouvrages de génie civil. C'est un logiciel qui permet le calcul des efforts interne dans line
structure, et qui utilise le principe des éléments finis.

Il offre de nombreuses possibilités d'analyse des efforts statiques et dynamiques avec des
compléments de Vérification des structures en béton armé, charpente métallique.

Le post processeur graphique disponible facilité considérablement I'interprétation et
I'exploitation des resultats et la mise en forme des notes de calcul et des rapports explicatifs.

Le logiciel permet d'effectuer les etapes de modélisation (définition de la geométrie,
conditions aux limites, chargement de la structure, etc.) de facon totalement graphique,
numerique ou combinée, en utilisant les innombrables outils disponibles.
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5.6 La Modélisation

La mod¢lisation est la partie essentielle dans 1’¢tude d’une structure ; elle a pour objectif
d’¢laborer un modéle capable de décrire d’une maniére approchée le fonctionnement de
I’ouvrage sous différentes conditions.

Comme tous les logiciels de calcul de structures, Robot utilise la méthode des éléments finis
et la théorie de 1’¢lasticité pour la détermination des éléments de réduction (M, N et T) et les
déformées des éléments de la structure.

Dans notre cas I’ouvrage est une structure avec neuf (9) travées isostatiques et identiques, on
étudiera donc une seule travée, Les poutres sont considérées comme un elément « barre »,
elles sont appuis sur un appui simple d'un coté et de I'autre coté sur un appui double, et la
dalle est considérées comme un élément « panneau ».

En général, la modélisation d’un ouvrage comprend :

- Ladéfinition de la structure ;

- La définition des différentes sections de I’ouvrage, par le logiciel Auto CAD, puis
introduction dans le logiciel Robot ;

- La définition des matériaux utilisés (béton, acier...etc.) ;

- La définition des conditions d’appuis ;

- Le choix de la méthodologie de calcul ;

- La définition des cas de charges et des combinaisons de calcul

» Cas de charges

Les charges appliquées a 1’ouvrage sont dues :
- Au poids propre
- Au complément de poids propre (revétement, étanchéite, glissiére de sécurité, garde-
corps et corniches) :
- Alacharge A
- Alasurcharge Bc
- Aux surcharges militaires Mc120
- Au convoi exceptionnel D240 et
- Aux surcharges de trottoir St

5.6.1 Reésultat de calcul obtenus par le logiciel robot

Les résultats obtenus sont donnés sous forme de diagrammes représentant les moments de
flexion et les efforts tranchants. Nous considérons les efforts obtenus pour les combinaisons
défavorables a I’état limite de service (ELS) et a I’état limite ultime (ELU).
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> Moments de flexion

L LI

R

1
(T
=t

TR

My 50Tm
Max=1064,10
Min=-5,22

Figure 5-22: Diagrammes des moments fléchissants sous la combinaison la plus
défavorable a PELU (ELU D240)

Uply 50Tm
Max=T788,22
Min=-3 87

Figure 5-23: Diagrammes des moments fléchissants sous combinaison la plus
défavorable a ’ELS (ELS D240)
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> L’effort tranchant :

|

YFz 10T
Max=161,95
Min=-153,98

Figure 5-24: Diagramme des efforts tranchants sous la combinaison la plus défavorable
aPELU (ELU D240)

UFz 10T
Max=119,96
Min=-114,06

Figure 5-25: Diagramme des efforts tranchants sous combinaison la plus défavorable a
’ELS (ELS D240)

N.B : les résultats des autres combinaisons sont donnés dans I’annexe 1.
5.7 Conclusion

Apreés avoir déterminé les éléments de réduction, le moment maximum est donné par la
combinaison suivante (la poutre la plus sollicité) : G + D240 (E.L.S).
Tel que M max = 788.22t . met T max = 119.96 t.

On pourra, par la suite, procéder au calcul de la précontrainte ainsi qu’au ferraillage des
éléments constructifs du tablier, et les vérifier a ’E.L.U et a I’E.L.S.
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Chapitre 6 : Etude de la
précontrainte




6.1 Introduction

Le béton résiste mieux en compression qu’en traction, I’idée fondamentale est donc
d’introduire artificiellement dans les structures un systéme de contraintes ajouté aux effets des
charges extérieures, ce qui va permettre au béton de rester dans le domaine des compressions
(aucune traction).

Deux modes sont possibles pour la mise en ceuvre de la précontrainte :

- Laprécontrainte par post-tension ;
- La précontrainte par pré-tension.

Dans le cas de ce projet, nous avons utilisé la précontrainte par post-tension.

6.2 Précontrainte par post tension

Dans le cas de la post-tension, le béton est comprimé par des cébles ou des barres tendues
dont les extrémités prennent appui sur le béton par I’intermédiaire d’ancrages.

Le plus souvent, les cables sont logés dans des gaines situées a 1’intérieur du béton. On trouve
des structures et notamment les grands ponts construits depuis une vingtaine d’années, dont
tous ou partie des cables sont a I’extérieur du béton, sauf, naturellement aux extrémités et au
droit de déviateurs destinés a donner aux cables des tracés non rectilignes.

Les armatures de précontrainte sont tendues par des vérins apreés durcissement du béton d’ou
le terme de post-tension.

6.3 Les étapes de la mise en précontrainte par post-tension

La post-tension comprend les opérations suivantes :

- Des gaines de précontrainte sont placées dans le coffrage avant le bétonnage.
L’armature de précontrainte se trouve dans ces gaines. Ces dernicres la séparent du
béton frais lors de sa mise en place, ou bien introduite dans les gaines apres le
bétonnage. A chaque extrémité, I’armature de précontrainte est dotée de tétes
d’ancrages chargées de transmettre la force de précontrainte au béton.

- Apreés le bétonnage, une fois le béton durci, les cables sont mis en tension. Pour ce
faire, un vérin hydraulique est placé en face d’une des tétes d’ancrage pour tirer sur le
cable. C’est ainsi que le béton est mis en compression.

- Une fois la force ciblée atteinte, contr6lée en mesurant 1’élongation du cable de
précontrainte par rapport au béton, le cable est ancré a la téte d’ancrage et le vérin
hydraulique démonté.

- La dernicre opération consiste a injecter dans I’espace entre la gaine et I’armature un
coulis pour empécher la corrosion de I’acier de précontrainte. En général, on utilise un
coulis de ciment qui, une fois durci, garantit également une bonne adhérence et une
bonne transmission des efforts entre 1’acier de précontrainte et le béton. Dans ce cas,
’acier et la gaine doivent présenter des nervures suffisantes a leur surface. Si
I’adhérence n’est pas nécessaire, I’injection peut se faire au moyen de graisse ou de
cire pétroliere.
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La figure ci-dessous représente la mise en précontrainte par post-tension.

r béton
/.-— gaine

armature de ancrage
f précontraimnte mobile

-.'.II_ . a _" I|'I".'-..'1-:'"__.--.-- it

L T

~ ancrage
[ fixe

raccourcissement allongement
du béton de l'acier

T mmmmmmmmmmmm el g
~ -

T

[ compression i traction force de
dans le béton dans l'acier précontrainte

mtroduite par un
vérin hydraulique

B Sttt ————

-
"""'J-—— :."__ —_——————ee ——l""

/| compression itrattion \ f l'armature

dans le béton dans l'acier mmmi%e mtl;-bnlr;hr qui dépasse
pour fixer 1e cable  cera coupée

Figure 6-1: Situation avant et apreés la mise en précontrainte par post-tension

6.4 Ancrage de cable de précontrainte

Parfois, le cable de précontrainte n’est pas placé a I’intérieur du béton. Son comportement est
alors identique a celui d’un cable de précontrainte sans adhérence (précontrainte extérieure).

Les dispositifs de précontrainte, équipent les extrémités des cables pour permettre
I’introduction de la force dans le béton peuvent étre soit des ancrages mobiles soit des
ancrages fixes.

Dans le premier cas, le cable peut se déplacer par rapport a la téte au moment de la mise en
tension a cause de I’allongement du cable sous la force de précontrainte (en réalité le béton se
déforme aussi, mais son raccourcissement est généralement négligeable par rapport a
I’allongement de 1’acier). Une fois ce mouvement effectué, le cable est fixé a I’ancrage. La
téte d’ancrage consiste généralement en une plaque d’acier située dans une niche a la surface
du béton, sur laquelle vient s’appuyer le vérin hydraulique pendant la mise en tension.

Pour éviter la corrosion de 1’ancrage, on bétonne normalement ensuite la niche dans laquelle
se trouve 1’ancrage de sorte que le cable est complétement noyé dans le béton.
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Au niveau de la téte d’ancrage fixe, I’armature de précontrainte est fixée a I’ancrage avant la
mise en tension du cable. Dans ce cas aussi, une plaque d’acier est utilisée pour répartir
I’effort de compression sur le béton. A la différence des tétes mobiles, les tétes fixes, ne
doivent pas étre accessibles a un vérin de mise en charge et peuvent directement étre noyées
dans le béton.

6.5 Armatures de la précontrainte

Figure 6-3: Téte d’ancrage mobile Figure 6-2: téte d’ancrage fixe

Les armatures de précontrainte sont en acier & haute résistance. Elles se présentent sous forme de fils,
de torons, de barres ou de cables. Elles peuvent étre intérieures au béton :

e Pré-tendues et adhérentes ;
e Post-tendues et adhérentes ou non.

Elles peuvent aussi étre extérieures au béton et reliées a la structure au niveau des ancrages et des
déviateurs uniquement.

1) Cables

Les cables sont constitués de plusieurs torons en acier a haute résistance pour béton
précontraint. La gamme des cables s’étend des cables monotorons aux cables de trés grande
puissance comportant jusqu’a 55 torons.

Les unités les plus courantes, pour la précontrainte longitudinale, sont :

- 12 0u 13 T15 S (composées de 12 ou 13 torons T15 S) pour la précontrainte intérieure
- 19 T15 S pour la précontrainte extérieure.

Un céble est défini par le type et le nombre de torons et la classe de résistance.
2) Lestorons

Beaucoup plus fréquemment utilisés, sont composés d’un fil central autour duquel s’enroulent
six fils de diametre plus faible. 6 fils disposés en hélice autour d’un fil central d’un diametre
plus important.

Les torons sont caractérisés par leur nombre de fils et la section du fil et leur diamétre.
Les classes de résistance des torons sont : 1670, 1770, 1860 et 1960MPa.
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Les caractéristiques des torons de précontrainte sont indiquées dans le tableau ci-apres.
Tableau 6-1: Caractéristique des torons de précontrainte

Désignation Classe (MPa) Diamétre (mm) Section (mm?)
T13 1860 12.5 93
T13S 1860 12.9 100
T15 1860 15.2 139
T15S 1860 15.7 150
3) Gaines

Les cables sont a I’intérieur du béton pour permettre leur mise en tension, il est nécessaire
d’isoler les cables du béton au moins provisoirement. Pour cela les cables sont enfilés dans
des gaines que 1’on dispose dans les coffrages avant bétonnage.

Le positionnement de ces gaines dans 1’espace est obtenu par fixation sur le ferraillage passif.
L’attache des gaines a aussi pour fonction de résister a la poussée hydrostatique exercée par le
béton frais lors de son coulage.

6.6 Dimensionnement de la précontrainte

6.6.1 Caracteéristiques des matériaux

1) Béton:
Pour les calculs, nous avons utilisé les caractéristiques suivantes :
fo = 40 MPA ;
fras = 3MPA;

Contraintes admissibles :

En compression :

Oper = 24 MPa (0.6 X f.,5) — En construction
Opcz = 20MPa (0.5 X f,g) — Enservice

En traction :
Oy, = — 2.1 MPa (—0.7 X fi,5) — En construction
Ote, = 0 — En service
2) Acier:
- céble:12T15

- fpeg : Contrainte limite conventionnelle d’¢lasticité¢ = 1860 MPa.
- forg - Contrainte maximale de rupture garantie =1581 MPa.

- Ap :Section nominale de I’acier = 1668 mm?.

- ¢ :Diamétre de la gaine = 90 mm.
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6.6.2 Tension a l’origine

La tension a I’origine ne doit pas dépasser la plus faible des valeurs suivantes :
Ap X 0.80f,5 ou Ay X 0.90 X 0
> Opo = min [0.8 X fi,5 ;0.9 X f,eq] = Min[1488 ; 1422.8]
Soit :
Opo = 1422.8 MPa

6.6.3 L’effort de précontrainte

L’effort de précontrainte est :
Py = 0po XAy, = 1422.8 X 1668 =~ 2.40 MN

6.6.4 Détermination du nombre de cables

1) Ami-travée
Les calculs se font pour la section médiane avec hourdis, cette section posséde les
caractéristiques qui sont données au tableau suivant (voir chapitre 3) :
Tableau 6-2: Caractéristiques de la section médiane avec hourdis

T aum) V@) VM) LmY  p%)  Hm)

Poutre avec  0.9557 1.4153 0.6846 0.4847 52 2.1
hourdis

Nous avons (voir chapitre 5) :

M, = 7.88 MN.m

M, = 435MN.m

DAM = M,y — My = 3.53 MN.m

On calcule les valeurs de Pl et P1I correspondant respectivement a la section sous-critique et
sur-critique donne :

p o AM 3.53
'™ pxh ~052x21

b M, _ 7.8822 504 MN
= pxV+V' —d ~ 052x0.6846 +1.4153 —0.21 '

= 3.23MN.

(d’ = 0.1h)
La plus grande valeur obtenue correspond a la précontrainte minimale qui doit étre introduite
dans la section. Nous avons :

PII > P1 => alors notre section est sur-critique, le fuseau de passage du cable a une de ses
Frontiére qui coupe la zone d’enrobage, 1’effort de précontrainte économique PI n’est plus
Suffisant.

La précontrainte doit reprendre 100 % du poids propre donc :

Ppin = sup (PI,PII) = 5.04 MN.=>Section sur-critique.

L’Estimation des pertes a 30%. Donne :

1 —
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P, (x.t) = P,- AP, (x.t)P = P, - 0.30 P,
P = 0.70P, = 1.65MN.

Ppin < n X P, x 0.70;
Ou:

n : nombre de cables

On obtient :

n = 3.03

Nous prenons donc :

n =4 cébles de 12T15

2) Vérification de la borne supérieure de la précontrainte

Pour éviter le surplus de cables, il faut vérifier que P, n’est pas excessif. Ceci se traduit par la
vérification de 1’inégalité suivante :

Mmax - Mmin

NXPO SA.I,-LXO'DC— th

Nx24 = 9.6 MN

Mynax = Ming
max =~ = 0.9557 x 24 — 2.35 = 20.5868 MN

A;’on-bc_ th

9.6 MN < 20,58 MN — Vérifiée

3) ATlabout

Les caractéristiques géométriques de la section d’about de la poutre sans hourdis sont données
dans le tableau suivant :

Tableau 6-3: Récapitulatif des caractéristiques de la section d’about sans hourdis
A’ (m?) I,(m*) V(m) V’(m) p(%) d=0.1h H(m)
0.6232 0.98 0,79 1,10 0.5477 0.19 1.9

Pour la section d’about sans hourdis, on a :
eg=—V"-d)= -1104+0.19=-0.91m

Pour déterminer le nombre de cables a I'about, nous devons vérifier les contraintes sur les
deux fibres supérieure et inférieure.

Celle-ci passe par la vérification des deux inégalités suivantes :

Opt = Osup et Opc = Oinf

P V(Pxe +M
Ooup = 77+ ( 01 poutre ) = (—0.87 X P) + 2.45
n g
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__P V'(Px ey + Myoucre )

= (2.88 x P) — 3.41

Avec :

Mpourre = 3.0463 MN.m

Oqup = P(—0.63) +2.45 > —2.1=> (1)
Oms = P(2.56) =341 < 24=> (2)
(1)=>P < 10.7 MN

(2)=>P < 7.19 MN

Dou:P =n X P, X 0,7 -)n=0_7PXPO
FS:n < 6.26

Fl:n < 4.21

Avec :

FS : fibre supérieure

FI : fibre inferieure

Pour faciliter le travail, on fait une extension de tous les cables vers 1’about.
On prend donc quatre cébles a I’about (n=4) de 12T15

4) Position des cables a I’about :
D’apres le document SETRA, le positionnement des cables se fait comme suit :
- Prendre un espacement de 40 cm entre deux cables successifs
- Fixer d de telle sorte que le point d’application de la résultante des forces de

précontrainte sortant sur la face d’about doit coincider avec le centre de gravité de la
section.

Comme le moment est nul a I’appui, nous pouvons donc écrire :
IMy =0
Pixd+P,(e,+d)+ P;(2e,+d)+ P, (Be,+d) =4 X Py xV’
Po(4d + 6 e,) = 4PV’

4V'—6e  4X104,21-6x40
=>d = e " =44.21cm

d’ =190 — (3 X 40 + 44.21) = 25.79 cm
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La figure 6-4 représente la disposition des cables a I’about.

Figure 6-4: Disposition des cables a I’about

5) Position des cables a mi- travée
La distance entre deux cables est fixée selon les recommandations du BPEL qui dans notre
cas est égale ou supérieure au diameétre de gaine, nous prenons I'espacement égale a 9cm, le
diametre de la gaine étant ®=9cm.
O+d=18 cm
2c+40 =60 cm =>c=12cm
Od+d=36cm=>d=27cm
La figure 6-5 représente la disposition des cables a mi- travée.

Figure 6-5: Disposition des cables a mi- travee
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6) Angle de relevage :
L’angle de relevage se calcule par I’expression suivante :

VMV 4 ViV
sinT! =< a <sinT'E—

Avec :
Vm : effort tranchant minimum a 1’appui sous le poids propre (0.6728 MN )

Vwm . effort tranchant maximum a I’appui sous la combinaison la plus défavorable a I’E.L.S
(1,1968 MN)

L’expression de 1’effort tranchant limite que peut supporter la section d’about est donnée par :
V =1 X b, X (0.8h)

Ou:

b,, : largeur de la section d’about telle que : b, = by —n X k X ¢

n : nombre de gaines par lit (n=1)

k = 0.5 Pour post-tension avec injection de coulis de ciment

¢ = 0.09 m (Diamétre de la gaine)

by =0.6m

=>p, = 0.6 — (1 X 0.5 x 0.09) = 0.555 m?

1

T : contrainte tangentielle limite a L’ELS = (O.4ft ; (ft i+ gax»z
Avec :

P
ftj = ft2s = 3.5MPa et o, = =

n

P=nX((1—A4P) X Py =4x%x0.7%x240 =6.72 MN

21 h? 2 X 3.14 x 0.092 )
B, =B, — =1.63125 — 7 =1.61m
_%72 417 MP
=161 ¢

2 2
T= <O.4 X 3.5 (3.5 + § X 4.17)) = 3.5 MPa

Ceci donne donc :

V =35%x0555x%x08x21=3.26 MN

VM-V A V=V
sin 1MTS a <sin~12—

. _41.1996-3.26 . 4 0.6743+3.26
inT1—— "2 < g <sin 1 2X—=22

6.72 6.72

—-17.85° < a < 35.83°
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L’optimum de I’angle de relevage est déterminé par la relation suivante :

1 VpmtVm . —1 1.1996+0.6743
12— = Sin 1

a = sin
opt 2%6.72

aopt = 8 010

7) Allure des cables :

Pour optimiser au micux I’effet de la précontrainte sur le plan de la résistance a la flexion et a
I’effort tranchant, on adopte un tracé parabolique.

Le tracé est symétrique par rapport au milieu de la poutre. Chaque cable est divisé en deux
parties, une rectiligne et la deuxiéme parabolique. Cette dernicre est régie par I’équation
suivante :

Y = ax® + bx + c (Le repére a pour origine le point d’ancrage)
- Cable1l:

l:x=02y=c = 044m

2:x=18Y =a(18)*+ b x 18+ 0.44 =0.27m
3:x=18=22Y'=2%x18Xxa+b =0

Avec Y’ estla dérivede Y

On trouve :

a = 0.00052;b =-0.019;c =0.44

- Céble2:
l:x=02y=c = 084m
2:x=182Y =a(18)*+ b x 18+ 0.44 =0.27m
3:x=1822Y'=2x%x18%Xxa+b =0
On trouve :
a = 0.0017;b =-0.064;c = 0.84

- Cable 3:
l:x=02Y=c = 1.24m
2:x=182Y =a(18)*+ b x 18+ 0.44=0.27m
3:x=18=22Y' =2x%x18Xxa+b=0
On trouve :
a = 0.003;b=-0.107;c = 1.24

- Cable4:
l:x=0=2Y=c = 1.64m
2:x=18>Y =a(18)2+ b x 18 + 1.46 = 0.45m
3:x=18=2Y' =2%x18Xa+b=0
On trouve :
a = 0.0036;b=-0.132;c =1.64
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Les équations de I’allure pour chaque cable sont données le tableau suivant :
Tableau 6-4: Equation de I’allure pour chaque cable

Cable Equation
1 Y =0.00052x2 - 0.019x + 0.44
2 Y =0.00177x2 - 0.064x + 0.84
3 Y =0.003x2- 0.107x + 1.24
4 Y =0.0036x2 - 0.132x + 1.64

La position de chaque cable par rapport a la fibre inferieure est donnée dans le tableau
suivant :

Tableau 6-5: Position de chaque céble par rapport a la fibre inférieure

Cable 1 Cable 2 Cable 3 Cable 4
X(m) Y(m) Y(m) Y (m) Y(m)
0 0.44 0.841 1.24 1.64
1 0.421 0.777 1.136 1511
2 0.404 0.719 1.038 1.390
3 0.387 0.663 0.946 1.276
4 0.372 0.612 0.86 1.169
5 0.358 0.564 0.78 1.07
6 0.344 0.519 0.706 0.977
7 0.332 0.478 0.638 0.892
8 0.321 0.441 0.576 0.814
9 0.311 0.407 0.52 0.743
10 0.302 0.377 0.47 0.68
11 0.293 0.350 0.426 0.623
12 0.286 0.326 0.388 0.574
12 0.286 0.326 0.388 0.574
13 0.280 0.307 0.356 0.532
14 0.275 0.290 0.33 0.497
15 0.272 0.278 0.31 0.470
16 0.271 0.276 0.296 0.461
17 0.270 0.273 0.278 0.453
18 0.270 0.270 0.270 0.450




Les allures de chaque cable sont données dans les figures (6-6 ; 6-7 ; 6-8 ; 6-9)
Y

] 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20

Figure 6-6: Allure du cable numéro 1
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Figure 6-7: Allure du cable numéro 2
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Figure 6-8: Allure du cable numéro 3
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Figure 6-9: Allure du cable numéro 4
L’allure de I’ensemble des cables est schématisée par la figure suivante :
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Figure 6-10: Allure des cables de précontrainte

6.7 Les pertes de précontrainte

La tension d’une armature de précontrainte en un point et a un instant donné est différente de
la tension appliquée au cable par le vérin lors de sa mise en ceuvre. En effet, se superposent
des phénomenes instantanés de pertes de précontrainte et des phénomenes différés ne se
stabilisant qu’au bout d’un temps infini.

Lors de la mise en tension, les pertes instantanées sont dues :

- Au frottement du céble sur la gaine
- Au tassement ou recul des ancrages
- Au raccourcissement du béton

Au cours du temps, s’y ajoute les pertes différées :

- Du retrait du béton
- De relaxation des aciers
- Du fluage du béton
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6.7.1 Pertes instantanées

Les origines des pertes instantanées sont :
1) Pertes dues au frottement du cable sur la gaine :

Elles se produisent par frottement du cable sur la gaine lors de la mise en tension de celui-ci
dans les zones ou il y a contact entre ces éléments c’est-a-dire dans les parties courbes et aux
points ou le tracé présente des irrégularités.

D’apres le BPEL la formule qui nous permet de déterminer ces pertes est la suivante :
Opo(X) = 0, 7 TO79X

Ou:

0,0 - La contrainte initiale exercée lors de la mise en tension ( 1422.8 MPa )

x : Distance de la section considérée a celle des sorties des organes de mise en tension ;

«a : déviation angulaire totale du cable sur la distance X ;

f - coefficient de frottement en courbe vaut 0.18 rd?;

@ - coefficient de perte de tension par unité de longueur =0.002 m™ ;

La perte de tension par frottement, est égale a :

A0f(x) = Opo ~ Opf(x)

Les courbes exponentielles peuvent étre remplacées par des troncons de droites pour autant
que les points de calcul soient rapprochés, c’est-a-dire :

O-p(x) :apo(l_(fxa(x)+(p><x) ;(e_x: —x)
D’ou:

A0f(x) = Opo X (f X a (x) + ¢ X x) = 1422.8(0.18 X a + 0.002 X x)
Le tableau suivant résume les pertes dues au frottement du céble :

Tableau 6-6: Perte dues au frottement du céble

X(m) 0.00 45 9 135 18
Cable N° a 0.105 0.105 0.105 0.105 0.105
Actgmpa  26.89 39.69 52.50 65.3 78.11
Cable N°2 a 0.140 0.140 0.140 0.140 0.140
Actympa 3585 48.65 61.46 74.27 87.07
Cable N°3 a 0.230 0.230 0.230 0.230 0.230
ActoMPA 58.9 717 84.51 97.31 110.12
Cable N°4 a 0.1763 0.1763 0.1763 0.1763 0.1763
Actmpa 4515 57.95 70.76 83.56 96.37

2) Pertes dues au recul d’ancrage :

Lors du report de I’effort du vérin a I’ancrage, le cable subit un léger raccourcissement. Les
torons et les clavettes subissent un déplacement vers I’intérieur de la piece qui peut atteindre 6

3
3
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Le mouvement de rentrée vers ’intérieur du béton est contrarié par le frottement du cable sur
sa gaine comme a la mise en tension mais en sens inverse. Son influence diminue a partir de
I’ancrage jusqu’a s’annuler a une distance A de celui-ci & partir duquel la tension demeure
inchangée.

La figure 6-11 illustre la tension le long du cable, avant et apres relachement de la pression
dans le vérin.

Figure 6-11: Tension le long du céble, avant et aprés relachement de la pression dans le
Verin
La figure suivante schématise le principe de perte des tensions.

A

Figure 6-12: Principe de la perte des tensions
La symétrie des pentes des droites entraine
Aoy = 01— 0, =2(01—03) =2XYPXAX0oy
A I’abscisse X nous avons :
A—x

A

Ao, = 01— 0y( )=2XyY X0, X (1—x)
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_ [gxEp __(A < x lespertes existent
T Nooy {)l > x les pertes nulles

A : longueur sur laquelle s’effectue le recul d’ancrage.

g : I'intensité du recul d’ancrage vaut 6mm.

E,, : module d’¢lasticité des aciers vaut 190000 MPa (selon B.P.E.L.91)

Les pertes par recul d’ancrage sont regroupées dans le tableau ci-apres.

Tableau 6-7: Perte par recul d’ancrage

X(m) 0.00 45 9 135 18
o 0.105 0.105 0.105 0.105 0.105
v 0.00305 000305 000305  0.00305  0.00305
Sl A 16.20 16.20 16.20 16.20 16.20
AGrecul 140.6 101.54 62.48 23.43 0.00
o 0.140 0.140 0.140 0.140 0.140
v 0.0034 0.0034 0.0034 0.0034 0.0034
Sl A 15.35 15.35 15.35 15.35 15.35
AGrecul 148.51 104.97 61.43 17.89 0.00
o 0.230 0.230 0.230 0.230 0.230
v 0.0043 0.0043 0.0043 0.0043 0.0043
S e A 13.65 13.65 13.65 13.65 13.65
AGrecul 167.02 111.96 56.89 1.83 0.00
o 0.1763 0.1763 0.1763 0.1763 0.1763
v 0.003763  0.003763  0.003763  0.003763  0.003763
SEaRINE, A 14.59 14.59 14.59 14.59 14.59
AGrecul 156.22 108.04 50.85 11.67 0.00

3) Pertes dues au raccourcissement élastique du béton

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

(n—-1)Ep
2n><El-j
n : Nombre de gaines ;

Ep : module d’élasticité des armatures vaut 190000 MPa

E;; - module de déformation instantanée du béton au jour « j » tel que :
Eirg = 110003/f 28 = 37619.47 MPa

Op(x) - CONtrainte normale du béton

Mg (x)e(x) n P e(x)?
Ign Ign

Ao-racc(x) = Ob(x) Avec:

P
Obx) = 5. T

pP= nAp (Gpo - A0recu - Ao-frot(x) )-
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e(x) : excentricité du cable de précontrainte.
A titre de simplification (n-1=n).

Le BPEL retient la relation suivante .  A0yqccx) = % Oh(x)
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Les pertes par raccourcissement figurent dans le tableau 6-8
Tableau 6-8: Perte par raccourcissement élastique du béton pour chaque céble

Cable X(m) 0.00 45 9 13.5 18
P(MN) 2.24 2.30 2.35 2.41 2.39
Y(x) m 04421 02949 01964 01464  0.1451
| e(x) 0.00 01472  0.2457  0.2957 0.297
Mg()MN.m  0.00 1.96 3.34 4.15 4.32
Section (m?) 1.2 06232 06232 06232 06232
I nette (m?) 1.64 0.98 0.98 0.98 0.98
b MPa 1.83 4.03 4.75 5.33 5.35
AGuee MPa 457 10.08 11.88 13.33 13.56
P(MN) 22291 22945 23398 23951  2.4043
Y(x) m 08421 04994 02679  0.1475  0.1023
e(x) 00000 03427 05742  0.6946  0.7398
5 Mg(x)MN.m  0.0000 1.96 3.34 4.15 4.32
Section (m?) 1.2 06232 06232 06232  0.6232
I nette (m*) 1.64 0.98 0.98 0.98 0.98
obMPa 1.8271 4.63 6.48 7.94 8.45
A MPa 455 11.57 16.22 19.86 21.13
P(MN) 2.15 2.23 2.30 2.38 2.36
Y(x) m 1.24 0.74 0.35 0.16 0.09
e(x) 0.00 0.50 0.89 1.08 1.15
. Mg()MN.m  0.00 1.96 3.34 4.15 4.32
Section (M) 1.22 0.62 0.62 0.62 0.62
I nette (m%)  0.64 0.98 0.98 0.98 0.98
b MPa 1.76 5.13 8.57 11.21 12.02
A6race MPa 4.4 12.84 21.44 28.03 30.06
P(MN) 2.19 2.26 2.32 2.39 2.38
Y(x) m 1.64 1.01 0.56 0.29 0.21
e(x) 0.00 0.63 1.08 1.35 1.43
) Mg()MN.m  0.00 1.96 3.34 4.15 4.32
Section (M)  1.22 0.62 0.62 0.62 0.62
I nette (m?) 1.64 0.98 0.98 0.98 0.98
b MPa 1.79 5.79 10.16 13.98 15.07
Ao MPa  4.47 14.48 25.40 34.96 37.69
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Les pertes totales instantanées sont donc égales a :
Aojpst = AOfror + AOrecul + AOrace

Le tableau suivant contient la totalité des pertes instantanées.
Tableau 6-9: pertes instantanées totales

Numéro Xen (m) 0.00 4.50 9.00 13.50 18.00
de cable

Actro(MPa) 26.89 39.69 52.50 65.30 78.11
Acecul(MP2) 14060 10154 6248 23.43 0.00
A6race(MPa) 4.57 10.08 11.88 13.33 13.56
AGinsenane(MPa) ~ 172.06 15131  126.86  102.06  91.67
Actro(MPa) 35.85 48.65 61.46 74.47 87.07

Aorecul(MP) 14851 10497 6143 17.89 0.00
AGrace(MPa) 4.55 11.57 16.22 19.86 21.13
AGinsenane(MPa)  188.91 16519 13911 11222  108.20
Aotro(MPa) 58.9 71.70 84.51 97.31 110.12
Acecul(MP2)  167.02  111.96  56.89 1.83 0.00
A6race(MPa) 4.40 12.84 21.44 28.03 30.06

AGinstantane(MPa) ~ 230.32 196.50 162.84 127.17 140.18
Actrot(MPa) 45.15 57.95 70.76 83.56 96.37
Acrecul(MPa) 156.22 108.04 59.85 11.67 0.00
Acracc(MPa) 4.47 14.48 25.40 34.96 37.69

AGinstantane(MPa) ~ 205.84 180.47 156.01 130.19 134.06

6.7.2 Les pertes de tension differées
Elles ont comme origine :
1) Pertes par retrait :

Au cours de son durcissement, le béton subit une diminution de volume appelé retrait, ce
retrait n’est pas terminé lorsque les cables de précontrainte sont mis en tension

La perte finale de tension due au retrait du béton selon (BPEL) est :
Ao, =&, XE,
Avec :

€ : étant le retrait total du béton, tel que (€ =3.10™: climat sec et tempéré (région de Bejaia)
selon le BPEL)

Ep : le module d’élasticité de I’acier de précontrainte vaut Ep = 1.9x10° MPa
= Ao, = 19x105x3x10—-4 = 57 MPa
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2) Pertes par relaxation
La perte de tension due a la relaxation de 1’acier est donnée par 1’expression suivante :

6 (api (x)

Ao, = 1000 P1o000

fprg 0> pi(x)

Avec :
U, - un coefficient pris égale a :
- 0.43 pour les armatures a tres basse relaxation (TBR) ;

- 0.30 pour les armatures a relation normale (RN) ;
- 0.35 pour les autres armatures.

Dans le cas de notre projet, on utilise des armatures a tres basse relaxation (TBR)
0, (x) : la contrainte initiale de I’armature, apres les pertes instantanées : o,;(x) 0, — A0inst
forg - Contrainte limite de rupture garantie, (1860 MPa).
o, = 1422.8MPa.
Relaxation de I’acier a 1000 heures exprimée en pourcentage ; p1g00 = 2.5%.
Les pertes par relaxation sont données dans le tableau 6-10 :
Tableau 6-10: perte par relaxation pour chaque cable

Numéro X(m) 0.00 450 9.00 13.50
de cable

18.00

ori(X)(MPa) 125074 127149 129594  1319.94  1331.13
Ac,(MPa)  45.48 48.36 51.85 55.36 57.03
ori(X)(MPa)  1233.89  1257.61  1283.60 131058  1314.60
Ac,(MPa)  43.19 46.43 50.09 53.98 54.57
ori(X)(MPa) 119248 122630  1259.96  1295.63  1282.62
Ac,(MPa)  37.76 42.17 46.75 51.80 49.94
G(x)(MPa) 121696 124233 126679 129261  1288.74
- Ac,(MPa)  40.94 44.33 47.70 51.37 50.81

3) Pertes dues au fluage :

Lorsqu’une piece est soumise, a partir de sa mise en précontrainte, a des actions
permanentes subissant des variations dans le temps, la perte finale de tension due au
fluage du béton est prise (selon BPEL) égale a :

Ep

Aafl = (0p + Omax) E

ij

Avec :

Op ; Omax - SONtrespectivement la contrainte finale et la contrainte maximale, supportées par
le béton dans la section considérée, au niveau du centre de gravité des armatures de
précontrainte sous les actions précédentes, y compris celles dues a la précontraintes ;

Mg X e A &’
== 4 B_p (0picr) = A0uc)) + IL (Ap (Opico - A“d(x>))
n g

bTog
J : I’age du béton lors de sa mise en précontrainte.

Q

g
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Lorsque  oOpmax < 1.5 o3, selon le BPEL la relation devient :
Aos = 2.5 X 03 X %
ij
Les pertes dues au fluage sont données au tableau suivant :
Tableau 6-11: Pertes de fluage pour chaque céble

Numéro

de cable

1.63 3.58 4.26 4.81 4.90

Aca(MPa)  20.59 45.29 53.85 60.80 61.72
ob(MPa) 1.60 4.04 5.91 7.31 7.79

Aca(MPa)  20.30 51.02 74.69 92.37 98.32
ob(MPa) 1.52 4.61 7.81 10.33 11.09

Aca(MPa)  19.59 58.27 99.21 130.47 140.06
ov(MPa) 1.58 5.23 9.31 12.84 13.87

Aca(MPa)  20.01 66.01 117.51 162.07 175.12

Les pertes différées totales sont données par I’expression suivante (BPEL) :
5
Ao-diff = AO} + Aafl + g AO'p

Elles se résume au tableau suivant :
Tableau 6-12: Pertes différées totales

Numéro
de cable 0.00 4.50 9.00 13.50

Acar(MPa) 11549 14259  154.05
Acgi(MPa) 11329 14671 17343 19435  200.79
Acgi(MPa) 10805 15041 19516 23063  238.67
Acgr(MPa) 11112 15995 21426 26187  274.46

Les pertes totales sont données par I’expression suivante :
A0totate = AOinse + Ao-diff

Oeff = (n X 0,) = A0totaie

Avec :

o - contrainte effective dans chaque section ;
n : nombre de cable (4) ;

o, . tension a I’origine vaut 1422.8 MPa ;

Aotorale - Perte totale dans chaque section.

4X0p—0eff
( 4X0g )

Le pourcentage des pertes se calcule par la formule : %44t0tate = 100 X
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Les pertes totales sont données au tableau suivant :
Tableau 6-13: pertes totales

Aoctorae(MPa)  287.55 293.9 280.91 265.99 257.91
Aoctotaie(MPa)  302.20 311.90 312.54 306.57 308.99
Aotoaie(MPa) ~ 338.37 346.91 358.00 357.80 378.85

Actoe(MPa) 31696 340.42 370.27 392.06 408.52
1245.08 1293.13 1321.72 1322.42 1354.27
4446.12 4398.07 4369.48 4368.78 4336.93

21.8 22.72 23.22 23.23 23.79

o
oo
@)
o
-
=
c
L.
o
5

Dans ce chapitre on a pu calculer le nombre du cables nécessaires, afin d’assurer la stabilité
du pont sous différentes sollicitations. On a constaté que le pourcentage des pertes est
maximal a la section de mi travée et a pour valeur 23.79 %. Ces pertes ne dépassent pas
I’estimation initiale qui était de 30%.

Dans le chapitre suivant on va verifier les contraintes normales et tangentielles aux états
limites, tout en calculant le ferraillage passif de la poutre.
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Chapitre 7 : Calcul justificatif
des poutres




7.1 Introduction

Dans ce chapitre s’intéresse aux sections les plus sollicitées pour vérifier si les contraintes
normales et tangentielles ne dépassent pas les contraintes limites. Cette vérification se fera
conformément aux codes cités plus haut.

7.2 Definition des sections

Dans le calcul des caractéristiques géométriques d’une section (position du centre de gravité,
aire, moments d’inertie...), on tient compte des dimensions que présente la section dans la
phase considérée les différentes sections sont :
1) Section brute :
On appelle section brute la section de béton en ne tenant compte ni des trous des gaines ni des
aciers la traversant (qu’il s’agisse des aciers de précontrainte ou des aciers passifs).
2) Section nette :
On appelle section nette la section brute de béton de laquelle on a déduit les trous des gaines.
En pratique, on calcule les caractéristiques suivantes :
- Lasection et la position de nouveau centre de gravité en enlevant la section des
gaines ;
- L’inertie par rapport a ce nouveau centre de gravité.
Ces sections nettes seront utilisées pour calculer, aux états limites de service, les contraintes
développées par I’action permanente.
3) Sections homogenes :
On considere les sections homogénes obtenues en ajoutant aux sections nettes précédemment
définies la section des armatures longitudinales de précontraintes multipliée par un coefficient
d’équivalence, dans la mesure ou ces armatures sont adhérentes au béton par I’intermédiaire
du coulis d’injection et de la gaine dans le cas de la post-tension.

7.3 Calcul des caractéristiques nettes et homogenes des sections
7.3.1 Caractéristiques nettes de la section médiane

Nous utilisons pour le calcul des caractéristiques nettes de la section médiane les expressions
suivantes :
B,=B,-nxB

B, xV'.,—YBXYi

)

n
By
L,=W,— V'r)2 XB.—nxI—-BY(V',— Yl-)2 + I,
AVec :
] = me* B = n¢?
64 4

® : diamétre de la gaine
Yi : la distance entre les cables et la fibre inférieure de la poutre
Tableau 7-1: Caractéristique brutes de la section médiane (voir chapitre 3)

T B V(M) Ve(m) I(m%) B@) I(m) n  H(m)

Poutre seule 0.65 1.10 0.80 0.98 0.0063 0.0000032 4 1.9
Poutre+hourdis  1.006 1.41 0.68 0.50 0.0063 0.0000032 4 2.1
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Les résultats finaux sont inscrits dans le tableau suivant :
Tableau 7-2: Caractéristiques nettes de la section médiane (voir chapitre 3)

Bn(m?) |n(m4) V’n(m) Vn(m)
Poutre seule 0.62 0.82 1.14 0.76
Poutre+hourdis 0.98 0.48 1.44 0.66

7.3.2 Caracteristiques homogenes de la section médiane (poutre + hourdis)

Le calcul se fait par les expressions suivantes :
Bp= B, +nXNXA,
By XV +NXA,YYi
n= B,
In= 1 +By x(Vy=V'n)* + NxXAXY; — 1)’
Avec :
N : coefficient d’équivalence acier — béton pris égal a 5

A, = 1668 mm? (Section d’un cable de précontrainte).

Tableau 7-3: Caractéristiques homogénes de la section médiane (poutre + dalle)
Bh (m?) Ih (M%) V’h (M) Vh (M)
1.01 0.51 1.43 0,67

7.4 Phases de construction

La vérification se fait selon les cing phases suivantes :
Phase 1 :

Au 14°™ jour, la poutre est sur le banc de préfabrication, les cables sont tirés a 50% de Po et
les pertes sont estimeées a 10% de Po.

Section résistante : poutre (caractéristiques nettes)
Poids : poutre
K est pris égal a 0.5
Phase 2 :
Au 28°™ jour, les cables sont tirés & 100% de Po, les pertes sont estimées a 20% de Po

Section résistante : poutre (caractéristiques nettes)

Poids : poutre

K est pris égal & 1
Phase 3 :
Au 56°™ jour, les cables sont tirés & 100% de Po, les pertes sont estimées a 27% de Po.
On pose les poutres sur leurs appuis définitifs et on coule I’hourdis sur place. Les efforts
considérés dans cette phase sont les efforts dus a la deuxieme phase et le poids propre de
I’hourdis coulé sur place.

Section résistante : poutre (caractéristiques nettes)

Poids : poutre + hourdis

K est pris égal a 1
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Phase 4 :
On considére le tablier a vide. Dans ce cas, la section résistante est constituee par la poutre et
la dalle.

Les pertes considérées sont de 27%.
Section résistante : poutre + hourdis (caractéristiques homogenes)
Poids : poutre + superstructure
K est pris égal & 1
Phase 5 :
L’ouvrage est en service (en charge), la mise en tension est déja faite a 100%.
Les pertes considérées sont de 30%.
Les pertes considérées sont de 30%.
Section résistante : poutre + hourdis (caractéristique homogéne)
Poids : poutre + superstructure + charge d’exploitation
K est pris égal & 1

7.5 Veérification des contraintes en service :

La vérification se fait a la classe 1, selon le reglement BPEL.
Détermination des contraintes admissibles
Ocs = 0.6f-0g = 24 MPa
0 =0
i = 0.5f.28 = 20 MPa
o =0

Sous combinaison (G + D240) {

Sous combinaison permanente (G) {GC

Contrainte admissible en construction

fera = 32.22 MPa _>{ 0. = 0.6f,14 = 19.33 MPa
ft14 = 2.53 MPa Ocs = —0.7ft14 = —1.77 MPa
fe2s = 40 MPa _>{ 0. = 0.6f,,3 = 24 MPa

ft2s = 3 MPa Ocs = —0.7f12 = —2.1MPa

J:14jours{

J>28jours {

7.5.1 Vérification de la contrainte normale

D’apprét le reglement BPEL la précontrainte est représentée a un instant ‘t’ par deux valeurs
caractéristiques :

P1 = 1.02P, — 0.84P(x,t)

P2 = 0.98P, — 1.24P(x, t)

Ou:

P,: représentant la précontrainte a I’origine correspondant a la tension Gpo.
AP(x,t) : la perte de précontrainte au point d’abscisse x, a I’instant t.

Pour les phases 1,2,3 et 4, la force de précontrainte P qui donne 1’effet le plus défavorable est
P1, mais pour la phase d’exploitation (phase 5), c’est la force P».

Il faut verifier que la contrainte normale o, €t oy, est comprise entre les contraintes
limites o, et o;.
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- Etatavide:

MpxV P MyxV
MyxV P MgxV
Oippnf=—73—— Tp - T—F— = 0
4 Ign Bn Ign “
- Etaten charge :
M, XV P MyxV
Osuyp = ——— +t 5 +—F— < 04
P Ign Bn Ign
_MyxVv P MgxV
Ou:

o : contrainte supérieure (o, ) ou contrainte inférieure (0,5 ) selon Vet V.

F : force de précontrainte (F=Poxperte en %xmise en tension %).

M, : moment du a la précontrainte (M = F xle nombre de cables considerés x e ).
P : effort de la précontrainte (P=nombre de cables xF).

M, : moment d au poids propre.

o, . contrainte admissible de compression.

o, . contrainte admissible de traction.

Phase 1:

P, = (1.020,, - 0.840)K 4,

K : est le pourcentage de mise en tension égale a 0.5.

P; = (1.02 x 1422.8 - 0.8 X 0.1 x 1422.8) X 0.5 x 0.001668

P, = 112 MN
Contrainte due a la précontrainte :

_4xP  4x112

o = = = 7.22MPa
B, 0.62
Contrainte due au moment de précontrainte :
M, = -PYWV,-Y) = —454MN.m
M, XV,
Oqp = ——— = —431MPa
Ly
M, x V'
Oinf = %= 6.31MPa
n

Contrainte due au poids propre de la poutre :
Mpoutre = 3.04 MN.m

My, XV,
Ooup = —7— = 2.89MPa
n
M, x V'
Oinf = % = —4.22MPa
n

1 —
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Contrainte totale :
Osup = 5.80 MPa > 0, =-1.77 MPa  Vérifiée

Omr = 931 MPa < 0,=1933MPa Vérifiée

N.B : le détail de calcul pour les autres phases est donné dans I’annexe 2.

Les résultats de toutes les phases sont inscrits dans le tableau suivant :
Tableau 7-4: Vérification des contraintes normales

P(MN) Contraintes Contraintes Vérification
totale(MPa)  admissibles(MPa)
1 Pi=112MN  owp=580MPa &,=-1.77MPa  V\érifiée \
oinf = 9.31MPa @, =19.33 MPa
2 Pi=204MN owp=8.38MPa &, =-2.1MPa Vérifiée
oinf = 20.45MPa = @, =24 MPa
3 Pi=1.90 MN  owp=9.13MPa &, =-2.1 MPa Vérifiée v
oinf=16.95MPa @, =24 MPa
4 P;=1.90 MN  osp=0.25 MPa G,,=0 Vérifiée
oinf = 23.05MPa @, =24 MPa
5 P,=1.47 Gsup = 6.09 MPa ;=0 Vérifiée

oinf = 5.23MPa 0., =24 MPa

7.5.2 Justification des contraintes tangentielles

Le but de cette justification est de montrer que les effets d’un effort tranchant cumulés aux
efforts du moment fléchissant et de I’effort normal ne compromettent pas la sécurité de
I’ouvrage.

On doit vérifier que :

2 _
2 < 0.4 f; (ftj + §ax) =17

2fj 2
2 < ——(0.6f;; — 0y (ftj + §0x) =12
cj
Avec :
ox . contrainte normale longitudinale donnée par I’expression suivante :
Oy =Bi (P = YP;cos ay)

T : contrainte tangentielle ou de cisaillement ;

La contrainte de cisaillement est la conséquence de la présence d’un effort tranchant. Pour sa
détermination, nous utiliserons la notion d’effort tranchant réduit. La contrainte de
cisaillement qui s’exerce sur une fibre de matiere d’ordonnée y est :

_ Vred- S(y)
") = 5 o)
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Avec :
Vreq : effort tranchant réduit ;
S(y) : le moment statique par rapport a I’axe G de la partie de section située au-dessus de
I’ordonnée y ;
In : moment d’inertie net par rapport a 1’axe G;
bn : largeur nette de 1’ame de la poutre donnée par 1’expression suivante :
b, = by-mxkx¢=0.6—-0.045=0.555m
Ou:
m :nombre de gaine par lit;
K = 0.5,dans le cas des cables injectés au coulis de ciment ;
¢ = 9cm, diametre de la gaine.

Approximativement :

I,
SO = 0.8x%xh

_ Vred
() = 0.8xb,xh

Tel que :
Viea = Voer — XP; sina;
Vser = Ipoutre xL

2

Tableau 7-5: vérification des contraintes tangentielles
Phases P V'red 6x T 2 g vérification

(MN) — (MN)  (MPa) (MPa) (MPa)? (mPa) (MPa)
1 112 034 362 04 016 552 1278  \érifié
2 204 092 659  1.09 118  11.08 2405  \érifié
3 190 083 613 099 098 1062 2372  \Vérifié
4 190 068 482 073 054 939 2254  Veérifié
5 147 041 373 044 019 838 2123  \Vérifié

7.5.3 Ferraillage passif longitudinal

Dans les ouvrages précontraints deux sortes d’armatures passives sont & prévoir :

- Les armatures de peau ;
- Les armatures longitudinales dans les zones tendues.

1) Armatures de peau :
Leur role est de limiter les fissurations prématurées susceptibles de se produire avant mise
en précontrainte sous 1’action de phénomenes tels que retrait différentiel et gradient
thermiques.
A > max {3cm2\ml de périmetre de la section droite de l'ouvrage
st = %0.1 de la section de la poutre

3% (0.6 4+ 1.9) X 2 = 15 cm? 5
A zmax{ =>A. ... =15cm
sTmin %0.1 X 0.623 = 6.23cm? sTmin
]
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2) Armatures longitudinales dans les zones tendues

On adopte un ferraillage minimal car I’air du béton tendu est nul et les armatures de peau sont
suffisantes :

Ag = 6.23 cm?

7.6 Justifications aux E.L.U
7.6.1 Justification des contraintes normales

La justification consiste a s’assurer que les sollicitations de calcul sont intérieures a un
domaine résistant dont la fronticére est constituée par I’ensemble des sollicitations résistantes
ultimes.

Hypothéses fondamentales de calcul :

- Les sections droites reste planes

- Les matériaux ne subissent aucun glissement relatif (béton acier)

- Le béton tendu est négligé

- Le diagramme des déformations doit respecter la régle des 3 pivots
Principe et méthode de justification :

Le calcul justificatif consiste a s’assurer que le couple (Nu, Mu) se trouve a I’intérieur de la
courbe d’interaction effort normal / moment fléchissant (N,,, M,,)
La méthode de justification consiste a :
- Fixer N, en le prenant égal a Ny qui est celui développé par la sollicitation de
calcul
- Déterminer le moment résistant ultime M, correspondant & Ny ;
- Puis on procéde a la justification sur le moment fléchissant My correspondant a
la sollicitation de calcul qui doit tel que My < M,,.

La figure ci-dessous représente I’interaction effort normal / moment fléchissant.

My

N

Figure 7-1: Courbe d’interaction effort normal / moment fléchissant

Les équations utilisées :

- Equation d’équilibre :
A T’E.L.U sous I’effet de la sollicitation agissante Ny on peut au niveau de la section
considérée, traduire 1’équilibre par :
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Avec :

{Nu = Bcomp X fou — Ap X AO'p — Ag X 05 (D
Mymax = Bcomp X fou X Z — As(ds - dp) X Og (2)

Ny : effort normal sollicitant ;

Ay X Aoy, - surtension de précontrainte ;

Ag X g, : tension des armatures passives ;

B. X fp : cOmpression du béton ;

Bcomp = B(0.8y): section du béton comprime de hauteur 0.8y ;

Z : bras de levier des moments de compression par rapport au point de passage de
I’effort de précontrainte.

ds| de 4

e s e e e e e e s S T ————————————

n
ag}
€p

Figure 7-2: Diagramme des déformations et des contraintes a ’E.L.U

Equation de compatibilité :

_ 4By 3)

y

2= @

€p

y

Equation traduisant le comportement de I’acier :

Armature passives : g, = g(&) (5)
Armature actives : Ao, = f(Eym + A€, + A€5) — f(Epm)  (6)

Avec :

Enc : déformation du béton

€pm : allongement préalable di a la précontrainte et les pertes au jour de vérification ;
AE;, : accroissement d’allongement du au retour a zéro de la contrainte au niveau du
cable moyen ;

AE; - variation complémentaire accompagnant la déformation du beton au-dela de 0 ;
&s . déformation des aciers passifs ;

Aopm : contrainte préalable, calculée sous les actions permanentes.

Equation traduisant I’atteinte d’un état ultime :

I1 existe deux possibilités suivant que cet état est atteint sur le béton ou sur I’acier ;

{Eb = Ebu = (2%0 ou 35%0) (7)
€, = €., = 10%o

104



Application a notre projet :

1¢r¢ itération :

Le diagramme de déformation choisi est celui passant par les pivots A et B, ce qui impose
DE, =€ = 10%o0 et €, = €,, = 3.5%0

On calcul N,,, et on le compare avec Ny :

- Si N, =Ny = on calcul directement My

- Si N, >N, =>cela signifie que la section du béton comprimé est trop grande, on devra
pivoter le diagramme de déformation autour du pivot A c’est-a-dire faire une autre
itération avec une nouvelle valeur de €& ;

- Si N, <N, =»on fait une nouvelle itération mais en pivotant autour du pivot B jusqu’a

avoir N,, = Ny
Nous avons ;
A; = 0.000623 m?
A, = 0.001668 m?

ds =2.1—-0.05=2.05m.
d, = 21-0.15=195m.
N, = By
Avec :
Bn = (0po - dor) Xn X A,
Aor = 23.79% o,, (Voir chapitre 6)
P, = (1422.8 — 338.48) x 4 x 0.001668 = 7.23 MN.
D’autre part :
Ny = Beomp X fou — N X Ay X Ao, — As X 0 (D
m:BcomprquZ_As(ds_dp)xas (2)

L’équation (4) donne :

€  dg— £ 3.59
=5 =5V gy = e dedy = -

X 2.05 =0.53m.

€he y T EpetEs 3.5%0+10%
B(y) =08xyxb=0.742m?
0.85 X f.2g 0.85 x 40
Np. = B(y) x ————=0.55X% —1z - 12.46 MN
b .
Pm _ 7.23 _
Epm nxA,,xE,,-)spm = Ix0.001668x190000 — >+ 0 /00

r o Obpm
=0 X
ag, =5 x 72
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Avec :
obpm : CONtrainte dans le béton au niveau du cable moyen sous les actions permanentes et la
précontrainte.

Opm = 2 + (PEHnin) ¢y s ey = = (V' - ' —epy) = —(143 = 0.19 = 0.15)

(=) =:__1.09 m
7.23 7.23%x(-1.09)+4.37

abpm = E + ( 0.48 ) X (—109)

Oppm = 15.34 MPa

;L 1534
A, = 5 X~ = 0.40%o

L’équation (3) donne :

A€y =g, x 22 = 3,50 x 222252

0.53

= 9.37%o0

La déformation totale :
Etotale = Spm + AS;, + AEI;,’=5.7 4+ 0.40 + 9.37 = 15.47%0

La déformation du béton €, est égale a

5
o. o
€ = 7= + 100><<f” -0.9>
14 prg

L’équation (6) donne :
Ao, = f(Epm + AE, + AE)) — f(Epm)
4o, = f(15.47) — f(5.73)

5
0, 0,
€rotate = —= + 100 x( PL _ 0.9) e (8)

E% f%rg

5
O0p2 O0p2
N L 100><<— - 0.9) ... (9)
o E% j;rg

Les résultats des équations (8) et (9) sont donnée par le logiciel MATLAB :

5
1547 = —2 4+ 100 x (222 - 0.9) D 6,y = 295448 MPa
190000 1860

5
573 = —22_ 4 100 x (ﬂ - 0.9) > o,, = 2723.55 MPa
190000 1860

Donc :
Aap = Op1 — Opy = 2954.48 - 2723.55 = 230.93 MPa

D’apres 1’équation (1) on trouve :

Ny,= Bcomp %—nxApxap—Asxas
N, =0.74 x 0'815:‘*0 - 4% 0.001668 x 230.93 - 0.000623 X fil‘; = 14.96 MN

N, =14.96 MN > N, =7.23 MN

La section du béton comprimé est trop grande. Nous devrons pivoter le diagramme de
déformation autour du pivot A (Enc <3.5%p), on fixe N,,= Ny et on cherche B(y).
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2¢me jtération :
E€pm et AE;, gardent les mémes valeurs
A partir de I’équation (1), il vient :
0.85 x 40 500
7.23 = B(y) X 15 4 % 0.001668 x 230.93 - 0.000623 X IR

=> B(y) = 0398 m*>y = 0.28m

Les équations (3) et (4) donnent :

& _ sy 5 €sxy  10%0x0.28

_— = = = - 1. 0

€p y Sbc ds—y  2.05-0.28 58 %o
1.95-0.28

A€} =Epo x 272 = 1.58%0x =9.42%

La déformation totale est :
Erotale=Epm + AL, + A€ =5.73+0.40+9.42=15.55%.

De L’équation (8) on tire :

5
15.55 = — 2 4+ 100 x (22X - 0.9) P 6,y = 2955.80 MPa
190000 1860

Ao, = 0,1 — Opp = 2955.8 - 2723.55 = 232.25 MPa

De I’équation (1) on trouve :

~_ 0.85X fc2g
Nu_ Bcomp X Vb

— 0.398 x 085:‘“’ ~ 4% 0.001668 x 232.25 - 0.000623 x -2

1.15

—nXAp X0, — A X 0

Nu =7.22 MN =N, =7.23 MN  Vérifié

L’équation (2) donne :
M_u = Beomp X fouxXZ — As(ds - dp) X O

Avec :
Z=d,- 04y = 195—04(0.28) = 1.84m
M, = 0.398 X "2 x 1.84 - 0.000623 X == (2.05 — 1.95) = 16.32 MN.m

M, =16.32 MN.m > Mu = 10.64 MN.m (moment maximum sous la combinaison la plus
défavorable D240)

A partir de ces résultats, on peut conclure que la résistance est assurée et le couple (My, Ny) se
trouve a I’intérieur de la courbe d’interaction. Aussi, les contraintes normales a I’E.L.U sont
verifiées.
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7.6.2 Justification des contraintes tangentielles

Les justifications de poutre dans le cadre E.L.U. sont formulées a partir de I’hypothése de la
formation d’un treillis apres fissuration de béton.

Ce calcul justificatif consiste a veérifier :

- Le non rupture des armatures transversales.
- Le non écrasement des bielles en béton.

Armatures transversales de peau

Les armatures disposées aux sections droites servent a maintenir les armatures longitudinales
de peau (armatures passives). La section de ces armatures doit étre elle qu’il ait au moins

2 cm? d’aciers par métre de parement mesuré perpendiculairement a leur direction. Ceci
correspond a environ trois armatures HA10 ou 2 HA12 par parement.

Minimum d’armatures transversales

Les armatures passives sont caractérisées pour un cours d’armatures par leur section As
(incluant les armatures de peau) et leur espacement S; qui est tel que :

St <Min [1m ; 0.8h ; 3bo]
Avec :
h : hauteur de la poutre
bo : largeur brute de I’ame
St<Min[Im; 0.8x1.9 ; 3x0.6] = Min [Im; 1.52m ; 1.8m] =1 m
Par ailleurs, il faut un minimum d’armatures transversales dans 1’ame de poutre a 1’about car

c’est 1a ou I’effort tranchant est le plus important. Ce minimum est donné par la condition
suivante : :

Ay fe
b.s, 115 = o4
On choisit ;
A= 2.26 cm? (1 cadres de HA12)
Donc ; St <0.43 m => S; =35 cm en travée et S= 15 a I’about.

7.6.3 Justification des armatures transversales

Le but de cette justification est de montrer que les armatures transversales sont suffisantes
pour assurer la résistance des parties tendues du treillis constitué par les bielles de béton et les
armatures.

P Atfe ftj
<T =-—te =
Tredu = Tu 1.15S5:by,, X COtg(ﬁu) + 3
Avec :
\%4 XS 0.52X%0.35
Treqy= 22 = =0.35 MPa

InXBp  0.62x0.82
Viedu = Vimax — BnlsSina; = 1.61 — (1.73(sin(6) + sin(8) + sin(13) + sin(10))
Vyequ =0.52 MN.

B est I’angle d’inclinaison des bielles de béton ;
tg 2pB) = szred'u = 2201'25 =0.16 =» p=4.8° <30° donc on prend p=30°
xu .
" gs ZPic;)s (ap) - 1.73><(cos(6)+cosl(t1);cos(13)+cos(10): 4.18 MPa

1 —
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_Atfe 2.26x1074x500 3.5 _
Tu= 1.15S:by, 0.35%0.62X1.15 X cotg(30) + 3 1.42 MPa

> Trequ = 0.35MPa< tu—1.42MPa => condition vérifiée

x cotg(B,) +—= f” =

7.6.4 Justification des bielles de béton

Il faut vérifier la condition suivante :

fcj
4‘XYb

Tredu — 0.35 <

Tredu =

:2 = 6.67 MPa => condition vérifiée

® ©
[
(I ® O
2 étriersd'a HA12 .
étriers d'ame \~.\*‘«~> _—
® O
® O

Vd

N
2 Cadres de talon HAL2
P . - ____,‘.,... :

Figure 7-3: Ferraillage passif de la poutre a mi- travée
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() 0
0 0
I —
Cadre HA12 — |
0 0
0 0
0 0

5HA 14_¢_4ZL,@ 0 0, 0

> 22 HA 10
Cadre HA12 —— |

Figure 7-4: Ferraillage passif de la poutre a I'about

7.7 Conclusion

Apres vérification, le ferraillage passif est de : 5SHA14 pour les armatures inférieures
longitudinales, 22HA10 pour les armatures supérieures longitudinales, et pour les armatures
transversales on a opté des cadres de HA12 espacés de 35 cm en travée et 15 cm a I’about.
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Chapitre 8 : Etude des
déformations




8.1 Introduction

Lorsque les structures recoivent des charges, elles se déforment. Il est donc indispensable de
limiter leurs déformations pour des raisons d’exploitation des ouvrages. En effet, un
changement trés important peut engendrer des contrepentes, des fissurations dans certains
éléments, et des vibrations sous les charges variables.

Le présent chapitre a donc pour but le calcul des fleches, des rotations, et des déplacements
horizontaux.

8.2 Calcul des fleches

La fleche est comptée positivement vers le bas et negativement vers le haut, elle est calculée
par I’intégral de Maxwell-Mohr :

_IM M

dx
E, I

f
8.2.1 Fléche due au poids propre

La fleche a mi travée (figure 8-1) est donnée par 1’expression suivante :

G

fo= 5xXMgXL?
G — 48XEyxlIeq Ll | l 1 l ]

VAN

Figure 8-1: fleche due au poids propre

Ici :
Mg : moment dd au poids propre (dalle + poutres) = 4.37 MN.m
L : portée =36 m

1

E. : module de déformation longitudinale & long terme = 3700 ff]. = 12653.82 MPa

leg : moment d’inertie (dalle + poutres) = 0.51 m*

D’ou:
2
£ = 5x4.37X36 £, =0.091m
48x12653.83%0.51
fc =0.091m

8.2.2 Fléche due aux surcharges

Pour simplifier les calculs, on considére que les surcharges sont uniformément réparties. Le
moment dil aux surcharges est donné par 1’expression suivante :

s = M(—Mg
M : moment fléchissant sous la combinaison la plus défavorable a I’ELS = 3.51 MN
La fleche due aux surcharges est donnée par I’expression suivante :

5xMgxL2 5X%3.51X362

s = 2 = — f;, =0.073 m
48XE, XIgq 48%12653.82%0.51

f;=0.073m
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8.2.3 fléche due a la précontrainte
Pour calculer la fleche due a la précontrainte, on utilise la formule de Maxwell-Mohr :

5= 1oz Jo MpooM dX
Avec :

M : moment unitaire & mi- travée

M- moment di a la précontrainte, donné par 1’expression suivante :
My = 2 Njep;

Ou:

Ni = P,cosa;

bi = (GpO — Aor) Ap

e . excentricité des cables

- Alabout: ep2) = — (Vap' — €))
epa)@ = — (e - Vap)
- Ami-travee : ey = — (&~ Vii—tr)

Ce qui nous donne :

1) Section d’about
P1 = (1422.8 - 284.56) 1668 x 107 %cos 6° = 1.88 MN
P2 = (1422.8 - 284.56) 1668 x 10~ °cos 8° = 1.87 MN
P3 = (1422.8 - 284.56) 1668 x 10 °cos 13° = 1.84 MN
P+ = (1422.8 - 284.56) 1668 x 107°cos 10° = 1,86 MN

epr = —0.46m
epz = —0.06 m
eps = 0.99m
eps = 0.59m
D’ou

Mp, = ZNiepi = Pi(ep1) + Py(epz) + Ps(eps) + Pu(eps)
Mpy, = —0.86 — 0.11 + 1.82 + 1.09
Mpy, = 1.94 MN.m
2) Section médiane
P, = P,= P, = P, = (1422.8- 327.24) 1668 x 107 %cos 0° = 1.82 MN
ep; = —091m

pl

epz = —0.91m
ep3 = 091 m
eps = 0.81m

MP(E) = ZNiepi = Pi(ep1) + P(epz) + Ps(eps) + Pu(eps)
2

MP(L) = 1.82(—91 — 091 + 091 + 0.81)

MP(E) = —5.36 MN.m

2
Le diagramme du moment da a la précontrainte est représenté dans la figure 8-2, et le moment
unitaire a mi- travée dans la figure 8-3.
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Figure 8-2: diagramme de Mp

4,56m 13,44m 13,44m 4,56m

Figure 8-3: diagramme de M

4.57%x1.82 5.36x13.44

1 —

Jo MpoMdX = 2 (———x%0.76 — =——— (3.05 + 2 X 9)) = —499.15 MN.m®
__1 _ —49915

fp= E yleq (—499.15) = 12653.82x0.51 0.020

f, = —0.020

N.B : les surfaces des moments sont donnée dans I’annexe 3.

8.2.4 Fléche totale

La fleche totale est donnée par I’expression suivante :

- Avide:f = fc + fp = 0.091- 0.02 = 0.071m —f=0.071m
- Encharge:f = fc + fp + fs = 0,071+ 0,064 = 0.135m— f=0.135m

8.3 Calcul des rotations
8.3.1 Rotation due au poids propre
La rotation & mi- travée due au poids propre est donnée par 1’expression suivante :

Mg XL 4.37x36 )
O =ff=——= =8.125x10*rad
3XEyxlgq 3X12653.83%x0.51

0; =8.125x 10°rad
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8.3.2 Rotation due aux surcharges

MgxL _ 3.51x36
3XEyxleq 3%12653.83x0.51

05 = 6.68 x 103 rad

Bg =f¢ = =6.68 x 102 rad

8.3.3 Rotation due a la précontrainte

Elle est donnée par I’expression suivante :

1
1 _
0, = —— | M, \Md
P E Vqu E)[ p(x) *

Ou:
My, (- moment due a la précontrainte
M : moment unitaire sur appui gauche

Le diagramme du moment de la précontrainte est indiqué sur la figure 8-4. Quant au
diagramme du moment unitaire sur appui gauche, il représenté dans la figure 8-5.

Figure 8-4: diagramme de Mp

Figure 8-5: diagramme de M

Jy MpoM dX = 2[(0.81 X 4.56)(0.87 + 2 x 1) + (—5.36 X 13.44)(0.5 + 2 X 0.87) +
(—5.36 X 0.81(0.126 + 2 X 0.5) + (0.81 x 0.126 x 4.56)] = —25.86
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L (—2586) =—=22%% - _ 4007 x 10 3rad

E vleq 12653.83%0.51
=—4.007 x 103 rad

0, =
Bp =
8.3.4 Rotation totale

La rotation totale est donnée par la formule suivante :
- Avide:0 = 8; + 0p = (8,125 —4,007) x 1073 > 0 =4.118 x 103 rad
- Encharge: 0 =05 + 0p + 0s = (4.118 + 6.68) x 1073 - 0 = 10.80 x 10 3 rad

8.4 Calcul des déplacements horizontaux d’appuis

8.4.1 Déplacement d( a la rotation
Le deplacement dd a la rotation est donné par la relation suivante :

Aror = B X —
rot 2
Ici :
h, : hauteur totale (poutre + hourdis) =2.1 m
2.1
Aror = 10.80 x 1073 x —- = 133x 103 m

Aror = 11.33 X103 m

8.4.2 Déplacement d( & la température

Le déplacement dd a la température est donné par la relation suivante :
L
Atemp = Etemp X >
Etemp =3 X 107* = Agemp = 5.4x1073m (Action de courte durée)

Etemp =2 X 107* = Agemp = 3.6 X 1073 m  (Action de longue durée)

8.4.3 Déplacement di au retrait

Le déplacement dd au retrait est donné par la formule suivante :
L

Ar = gr X E

E,=3 x107*> A, = 5.4x103m

8.4.4 Deéplacement du au fluage

Le déplacement di au fluage est donné par la relation suivante :

Aﬂ = gﬂXE
Avec :

AO'ﬂ
Eq =

Acg = 61.72 MPa
E; = 2 x 105MPa
_ 61.72

— —4
En =155 = 3086 % 10

1 —
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Ay = 5.55 x1073m

8.4.5 Déplacement maximal

Le déplacement maximal est donneé par la formule suivante :
Bmax = Brot + Aemp + = (Ar + Ag) = [11.33 +5.40 + 2 (5.40 + 5.55)] x 1073
Apax = 24.03 X103 m

Tableau 8-1: récapitulatif des déplacements horizontaux

Déplacement horizontal Valeur (m)
Déplacement dd & la rotation 11.33x 1073

Déplacement d( a la température 5.4 %1073

Déplacement di au retrait 5.4 %1073
Déplacement du au fluage 5.55 x 1073

Déplacement maximal 24.03 x 1073

8.5 Conclusion

La fleche totale :
- Avide:f=0.071m
- Encharge:f=0.135m

La rotation totale :
- Avide:0=4.118 x 103 rad
- Encharge: 8 = 10.80 x 10 3rad

Le déplacement maximal :
Apax = 24.03 X103 m

Apres le calcul des déformations et des déplacements, on procédera au calcul de I’hourdis
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Chapitre 9 : Etude de I’hourdis




9.1 Introduction

Le hourdis est la partie plane horizontale du tablier qui joue un réle multiple. En premier lieu,
il assure la continuité de la surface ce dernier, et permis donc de relier les éléments de la
poutraison. Il fait par ailleurs office de table de compression de poutres et regoit I’étanchéité
ainsi que le revétement de chaussée.

La liaison par le hourdis peut étre realiser de deux facons :

- Par un hourdis intermédiaire coulé entre les poutres ;
- Par un hourdis général coulé par-dessus les poutres.

Remarque :

En ce qui concerne le pont qui fait I’objet de cette étude, la liaison est réalisée par un hourdis
général coulé par-dessus les poutres.

9.2 Hourdis géneral

L’hourdis général est réalisé par-dessus les poutres sur toute la largeur du tablier. Il est plus
facile a coffrer puisque les coffrages peuvent étre simplement appuyés sur les extrémités des
tables de compression.

La figure ci-apres donne un apercu sur une coupe transversale du tablier.

N
= ECH. 1:400

I

Figure 9-1: coupe transversale du tablier

9.3 Etude de la répartition des différentes charges et surcharges
9.3.1 Charges permanentes

Les charges permanentes sont :
- Poids propre : Pgaje = 7.89 t/ml
- Poids du revétement : P. = 2.44&

- Poids des trottoirs : P, = 0.625 t/ml

- Poids des corniches : Pc = 1.30 t/ml

- Poids des glissieres de sécurité : Py, = 0.6 t/ml
- Poids des gardes corps : P, = 0.3 t/ml
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9.3.2 Surcharges variables

Les principales surcharges variables sont :

- Systéeme de charge A

- Systeme de charge B,

- Systéme de charge Mc120
- Convoi exceptionnel D240
- Surcharge du trottoir St

9.4 Modélisation et calcul des efforts sur I’hourdis

La modélisation se fait par logiciel ROBOT 2014 sur une poutre en béton armé de section
(1x0.2) m?,

On considere deux sections : une a I'endroit de I'appui (S1) ou I'effort tranchant est maximum
et la deuxieme (S2) entre axe des poutres ou le moment fléchissant est le plus important. Le
calcul se fait suivant le reglement BAEL.

La figure 9-2 donne un apergu d’une partie du tablier.

Figure 9-2: partie du tablier

La modélisation se fait en tenant compte des combinaisons figurant dans le tableau suivant :
Tableau 9-1: combinaisons de charges
Combinaison ELU ELS

G+A(L) 1.35G + 1.6A(L) G+1.2A(L)
G +Bc 1.35G + 1.6Bc G+12B:c
G + Mc120 1.35G + 1.35Mc120 G + Mc120
G + D240 1.35G + 1.35D240 G + D240
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Les résultats obtenus de la modélisation montrent que les moments et les efforts maximaux
sont tous dus a la combinaison (G + Bc)

» Moment fléchissant
Il est donné dans les figures suivantes :

MXX, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 33 (ELUBC+)

Figure 9-3: moment di a Bc & I'ELU dans la direction X-X*

MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 33 (ELUBC+)

Figure 9-4: moment di & Bc & I'ELU dans la direction Y-Y*

MXX, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 42 (ELSBC+)

Figure 9-5: moment dd a Bc a I'ELS dans la direction X-X*
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MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 42 (ELSBC+)

Figure 9-6: moment di a Bc a I'ELS dans la direction Y-Y*

N.B : les résultats des autres combinaisons sont donnés dans I’annexe 4.

Dans le tableau 9-2 figurent les valeurs des moments maximaux obtenus.
Tableau 9-2: Valeurs des moments maximaux

Suivant X-X’ Suivant Y-Y’
Sur appui | A mi- travée | Sur appui | A mi- travée
ELU 1.35G + 1.6Bc -2.73 1.67 -8.13 8.46
1.35G + 1.35Mc120 -1.28 1.34 -2.35 4.15
1.35G + 1.35D240 -1.19 1.34 -2.83 4.11
ELS G+12B:c -2.02 1.25 -6.09 6.33
G + Mc120 -0.895 1.00 -2.12 3.05
G + D240 -0.89 1.00 -1.76 3.05
» Effort tranchant
Il est donné dans les figures suivantes :
2531
Il 53
—E3
R
12,65
843
4,22
0,0
-4,22
57
—
-
QXX, [T/m]

Direction automatique
Cas: 33 (ELUBC+)

Figure 9-7: effort tranchant du a Bc suivant X-X' a PELU
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6,59
5,05
3,37
1,68
0.0
-1,68
-3.37
5,05
-6,73
841
-10,10
11,78
-12,10

QYY, [Tim)
Direction automatique
Cas: 42 (ELSBC+)

Figure 9-8: effort tranchant du a Bc suivant Y-Y' a PELU

Tableau 9-3: valeurs d'effort tranchant maximum du a B¢
ELU Suivant X-X’ Suivant Y-Y’
25.31 -12.10

9.5 Ferraillage de I’hourdis

1) Données sur materiaux
Beéton : fcs = 40 MPa
Acier : FeE500
Fissuration : préjudiciable
L’hourdis est soumis a la flexion simple. Le calcul se fait a ’aide de logiciel robot expert.

2) Description du logiciel

Le robot expert est outil pour I’ingénieur qui permet de calculer le ferraillage d’une section en
béton armé, ou de Vérifier cette derniére suivant differents états de sollicitations.

Le ferraillage se calcule a I’ELU et se vérifie a ’ELS.

Sur logiciel on peut personnaliser la note de calcul, les unités, la condition de fissuration, et
les différentes formes utilisées (différents types de sections : section rectangulaire, section
T...).

Apres introduction données, le robot expert s’occupe des calculs nécessaires a I’ELU, et de la
vérification a I’ELS. Les résultats obtenus figurent dans un rapport sur Microsoft Word.

Les calculs sont basés sur les régles B.A.E.L 91 révisées 99.

N.B : la note de calcul des sections d’armatures est donnée dans I’annexe 5.
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9.5.1 Suivant X-X’

A Pétat limite ultime

Moment sur nappe inferieure : My _jps = 1.67 t. m
Moment sur nappe supérieure : My_g,p = —2.73 t. m

A D’état limite de service
Moment sur nappe inferieure : Mgep_ijns = 1.25 t. m
Moment sur nappe supeérieure : Mger_syp = —2.02 t. m

Section d’armature

La section d’armature dans la nappe inferieure est :
A, = 35cm? — Choix:4HA 14

La section d’armature dans la nappe supérieure est :
A, = 58cm® — Choix:4HA14

S

9.5.2 SuivantY-Y’

A Pétat limite ultime

Moment sur nappe inferieure : M, _jnf = 8.46 t. m
Moment sur nappe supérieure : My_g,p, = —8.13 t. m

A I’état limite de service
Moment sur nappe inferieure : Mger—ijnf = 6.33 t. m
Moment sur nappe supérieure : Mger_gyp = —6.09 t. m

Section d’armature

La section d’armature dans la nappe inferieure est :
A, = 20.1cm® — Choix:4HA 25

La section d’armature dans la nappe supérieure est :
Ag2 = 19.3 cm? — Choix :4 HA 25

9.6 Résistance a Peffort tranchant

On adopte des armatures droites avec a = 90°
Il faut vérifier que 7, < 7,44, Sachant que :

fc28
Vb

Tadm = Min (0.15 4 MPa) = 4MPa
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9.6.1 Suivant X-X’

T, =2531t
T, 02531 _ o
WERYYAdT Ixo017 @

148 < 4 —> T, < Taam (Vérifiée)

9.6.2 Suivant Y-Y’
T,=121t
T, 0.121

“bhxd 1x0.17
0.71<4 —» 1, < Taam (Vérifier)

Ty = 0.71MPa

Donc la section qu’on a adoptée est bonne et puisque t,, est trop faible donc il n’y a pas
d’armature transversale.

> 4HA 14

Figure 9-9: ferraillage de I’hourdis suivant X-X"

> 4HA 25

"
(] ) ’ i”//

Figure 9-10: ferraillage de I'hourdis suivant Y-Y"

9.7 Conclusion

Le ferraillage de I’hourdis est comme suit : suivant le sens x-X on a 4 HA14 pour les deux
nappes ; par contre suivant le sens y-y on note un ferraillage de 4 HA25.

Apres que on a assuré que notre hourdis va bien résister dans les deux directions on passera a
I’étude de I’appareil d’appui.
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Chapitre 10 : Etude des
appareils d’appuis




10.1 Introduction

Chague poutre repose sur des appuis par 1’intermédiaire d’un appareil d’appui. Compte tenu
de I’intensité relativement faible des réactions transmises par les poutres et du grand nombre
de ces appareils, on utilise habituellement des appareils d’appuis fixes en caoutchouc fretté.

Les déplacements du tablier sont donc absorbés par les distorsions du caoutchouc, et 1’on
¢évite ainsi d’avoir recours a des appareils d’appui glissants, bien plus coliteux, qui de plus
sont bien plus sensibles a un défaut de pose ou d’entretien.

La figure ci-apres schématise la disposition des appuis.

Axe_appui

...........................

Appareil d'appul E:l‘»ll

|

p—
T =

)

l

1

)

Poutre

Figure 10-1: disposition des appareils d’appuis (document du S.E.T.R.A 1996)

10.2 Description et fonctionnement

Les appareils d’appui sont généralement rectangulaires, les grands cotés étant
perpendiculaires a I’axe longitudinal des poutres.

Le fonctionnement correct des appareils d’appui (répartition des contraintes) est étroitement
li¢ a la bonne réalisation de la surface d’appui. Les deux surfaces de contact de I’appareil
d’appui avec la poutre d’une part, et avec le sommier d’appui d’autre part, doivent donc étre
parfaitement horizontales et planes, aux tolérances de réalisation pres.

10.3 Types des appareils d’appuis

Il existe essentiellement quatre types d’appareils d’appuis :

- Les appareils d’appuis en béton.

- Les appareils d’appuis spéciaux.

- Les appareils d’appuis en acier.

- Les appareils d’appuis en élastomeére fretté.
Remarque

Le pont faisant I’objet cette étude est doté d’appareils d’appuis en élastomere fretté de type B
(norme NF EN 1337-3).

10.4 Les appareils d’appuis en élastomére fretté de type B

I1s sont constitués de feuillets d’élastomere (en général du néopréne) normalisés (épaisseur =
6, 8, 10, ou 12 mm) empilés avec interposition de tdles d’acier jouant le role de frettes (appui
semi-fixe). lls ne sont donc ni parfaitement fixes ni parfaitement mobiles.
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Ce type d’appareils d’appuis est plus couramment employ¢ pour tous les ouvrages en béton a
cause des avantages qu’ils présentent, a savoir :

- Facilité¢ de mise en ceuvre.

- Facilité de réglage et de controle.

- Répartition des efforts horizontaux entre plusieurs appuis.
- Aucun entretien n’est exigé.

Codt est relativement modéré.

Par ailleurs, ils transmettent les charges normales a leur plan, et ils permettent en méme temps
d’absorber par rotation et distorsion les déformations et translations de la structure.

La figure 10-2 représente un appareil d’appui en élastomere fretté de type B comme celui qui
sera, éventuellement utilisé pour le pont étudié.

Figure 10-2: appareil d’appuis en élastomére frette de type B

10.5 Réaction maximum

D’apres les calculs effectués au chapitre 5, I’effort maximum en service par appareil d’appui
est : Rmax= Rc + Rp2s0=236.94 t

10.6 Dimensionnement des appareils d’appui

Le dimensionnement des appareils d’appui reléve du bulletin technique n°4 du SETRA. Ce
dernier est base sur la limitation des contraintes de cisaillement qui se développent dans
I’élastomeére au niveau des plans de frettage. Ces contraintes sont dues aux efforts appliqués
ou aux déformations imposées a 1’appareil.

La constitution type d'un appareil d'appui de type B conformément a la norme NF EN 1337-3
est indiquée dans la figure 10-3.

125



Enrcbage des chants :
>4 mm*

Enrobage extérieur **:
25 mm 0,+2

Epaisseur totale :Tb ]

: % Epaisseur d'une frette : ts

Epaisseur d'un feuillet
en caoulchouc ; i

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

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

Figure 10-3: constitution type d'un appareil d'appui de type B
Selon la norme NF EN 1337-3

10.7 Prédimensionnement en plan de I’appareil

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

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

10.7.1 L’aire des appareils d’appuis (axb)

L’aire des appareils d’appui est tirée de la relation suivante :

Nmax S _m

axXb

Sachant que :

Nmax : effort normal agissant sur I’appareil d’appui (réaction d’appui).

a : cote parallele a 1’axe longitudinal de I’ouvrage.

b : cote perpendiculaire a I’axe longitudinal de I’ouvrage.

om = 15 MPa : Contrainte limite de compression de 1’appareil d’appui.

a’ et b’ : caractéristiques geométriques des frettes (a>a’+ 4 mmetb > b’ + 4 mm)
D’ou

2.3694
- <15MPA - axb > 1579 cm?

On prend :
a = 400 mm
b > 394.75 mm — b =400 mm

La surface totale en plan de ’appareil d’appui est :
A=aXxb = 400 x 400 = 160000 mm? = 1600 cm?

La surface réduite en plan de I’appareil d’appui :

A.=a' xb’
Ou,

a=>a+4mm - a-4x2>=>a - 392 >a
Ce qui donne :

1 —
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a’ = 390 mm
b’ =390 mm

Et, on obtient :
A, =390 X 390 = 152100 mm? = 1521 cm?
A, = 1521 cm?

10.7.2 Prédimensionnement d’épaisseur nominale total d’élastomeére Te

L’épaisseur nominale totale d’¢élastomére Te est fixée par la condition de non flambement :

<T<a 400<T<400 40 < T. < 80
— - 5> — — >

10~ °~ 5 10 — ¢~ 5 - e
Soit :

Te = 60 mm

10.7.3 Epaisseur des frettes

Pour résister aux contraintes de traction induites sous charge, I’épaisseur minimale des frettes
en acier d’un appareil d’appui fretté doit satisfaire I’expression suivante :
__ kp. Fz. (t4+t2) kp .ym

t
S Arfy

Ou:
kp, : Coefficient de correction de contrainte = 1.3
F,: Effort vertical = 236.94 t
t, et t,: Epaisseurs normalisées de la frette : t; = t, = 1.2 mm (d’apres la norme).
k;, : Coefficient pour les contraintes de traction induites dans la frette = 1
Ym : Coefficient partiel de sécurité dont la valeur recommandée = 1
A, : Surface réduite en plan = 1521 cm?
fy . Limite d’élasticité de 1’acier (pour ce pont, on a un acier S235 dont la limite élastique
vaut 235 MPa).
Soit :
_ 2.3694 x 1.3 x 2(0.012) x 1 x 1

ts 0.1521 x 235
ts = 2.06 mm

= 2.06x 1073 m = 2.06 mm

Selon la norme NF EN 1337-3, les frettes retenues sont de 3 mm pour des appareils d’appuis
normalisés. On prend donc un appareil d’appui de : 400 X 400 X 5 (12 + 3)

Cela veut dire :
- 4 feuillets d’¢lastomeres intermédiaires d’épaisseur t; = 12 mm
: 97 \ y . , . t;
- 2 feuillets d’¢lastomeres extérieurs d’épaisseur 5’ = 6 mm

- 5 frettes intermédiaires d’épaisseur ty = 3 mm
10.8 Détermination des efforts horizontaux et leurs répartitions

10.8.1 Action statique (Efforts dus aux déformations)

On a trois types de déformations :
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- Déformation due au retrait dans 1’appareil d’appui Ar.
- Déformation due a la variation de la température Ar.
- Déformation due au fluage As.

Pour le calcul des efforts, on utilise 1’équation suivante :
_ G() ab Ax *
SX - Te ( )
Tel que :
Sy : effort correspondent.
Gy : module de déformation transversale d’appareil d’appui en élastomere frett¢ = 0,9 MPa

Ax: déplacement horizontal.

Te = 0.06 m
a=04m
b = 04m

En remplacant les grandeurs par leurs valeurs numériques dans I’équation (*), on obtient :

1) Effort di au retrait dans I’appareil d’appui
A, =54x103m — S,.=130t

2) Effort d0i & la variation de la tempeérature
Atemp = 54X 107> = Sgemp = 1.30 t(cas de courte durée).

Atemp = 3.6 X 1073 — Stemp = 0.86 t(cas de longue durée)

3) Effort dd au fluage
A, =555 x103m - Sq = 133t
10.8.2 Action dynamique

» Effort de freinage

Les efforts de freinage dus aux systemes chargements A (L) et B¢ présentent un chargement
horizontal dynamique d’une importance élevée.

1) Charge A(l)
Fa
SA = ?
Avec :
F, : force de freinage due a la charge A (L) = 17.067 t (voir chapitre 4)

n : nombre d’appuis dans une travée =9 X 2 = 18

S _17.067_0948t
AT 18 T T
S, =0.948t

2) Systéme de charge Bc
On suppose qu’un seul camion va freiner parmi tous les camions, et sachant que chaque
essieu va développer un effort de freinage égal a son poids, cela veut dire : F,. = 30 t. D’ou,
30

Fbc
= X—= 1.2 X—
She = beX—== 12x ¢
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Sbc - 2 t
> Effortdd au vent

L’effort du au vent s’exprime par :
P
SV = Alt X H

Avec :

P : pression exercee par le vent sur la surface latérale = 2 KPa
A} - surface du tablier qui s’oppose au vent tel que : Ay = L X H
Ou:

L : portée totale = 323.82 m

H : hauteur totale du tablier = 2.1 m

A = 323.82x 2.1 = 680.02 m?

A = 680.02 m?

2
S, = 680.02 X = = 7555 kN
S, = 7.55t

10.9 Critéeres de stabilité

Les critéres de stabilité doivent étre évalues en tenant compte des points suivants :

- Lastabilité a la rotation.
- Lastabilité au flambement.
- Lastabilité au glissement.

10.9.1 Condition limite en rotation

Pour les appareils d’appui frettés, la limite en rotation doit étre satisfaite lorsque la
déformation verticale totale X Vz est conforme a:
a’xa,+b’xap >0

XV, —
T
Ou:
_ F,xtj 1 i
V. =2 A, (5(‘,052 T Eb)
Avec :

Gy, : module de cisaillement conventionnel = 0.9 MPa

t; : épaisseur d’un feuillet individuel d’¢lastomere dans un appareil d’appui fretté.
Ey : module d’¢élasticité volumique = 2000 MPa

S : coefticient de forme de chaque feuillet d’élastomere.

Dans le cas du pont étudié, on a deux types de feuillets, donc :
- Pour feuillet un intermédiaire

o a’xb 0.39 x 0.39 _ a125
M2 xt(@ +b) 2x0.012(0.39+0.39)
Sint = 8125
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- Pour un feuillet externe :

2
Sext = ﬁ Sint == 1160

Sext = 11.60
Soit ;

_2.3694 x (4 x0.012) 1 N 1 N 2.3694 x (2 x 0.006) 1 N 1
z - 0.39 x 0.39 5% 0.9 x 8.1252 2000 0.39 x 0.39 5% 0.9 x 11.602 2000)

V, = 2.89 x1073+0.40 x 1073 =3.29 x 1073
k, : Coefficient de rotation = 3
a, et ay : rotations angulaires de 1’appareil d’appui dont les valeurs théoriques valent :

a; = 0.006 rad
ap, = 0.009 rad
Ce qui donne :
a’xXay+b' xa, 0.39x0.006+ 0.39 x 0.009 _
= =2315x 1073
Kk, 3
XV, — axa";& =0.975 > 0 — Condition vérifice.
10.9.2 Stabilité au flambement
Pour les appareils d’appui frettés, la pression % doit vérifier la condition suivante :
F, 2xa'xGXxS
A, 3X T,
F, 23694 14.054 MP
A, 039x039 a
2xa'xGxS 2x039%x09x11.6
= = 45.24 MPA

3X T, 3 x0.06
14.054 < 45.24 — Condition Vvérifiée

10.9.3 Condition de non-glissement

Pour satisfaire la condition de non glissement, les conditions suivantes doivent étre
respectées :-
Vi xGxa'xbr

ny = T < He XFy

FZAﬂ = 3 MPa (sous I’effet des charges permanentes)
Ou:
F, min : Effort di au charges permanentes = 0.65 MN (chapitre 5)
Fz min _ 0.65

Ar  0.39%0.39

= 4.27 > 3 — Condition vérifiée.

Fyx : résultante de tous les efforts horizontaux
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: déplacement horizontal donné par 1’expression suivante :
=V+V
" déplacement d0 au retrait et & la température :
= A+ Ar = 54x107% +54x107% = 0.0108m
” . déplacement di au freinage :

Hy X T,
T 8xGxa xb

><< ><<

< << <

)

H, : effort de freinage = F, + Fg. = 17.067 + 24 = 41.067 t = 0.41067 MN

D’ou:
0.41067x0.06
V =——=10.0179m
8x0.9%0.39x0.39

Vy = 0.0108 + 0.0179 = 0.0287 m

0.0287 x 0.9 x 0.39 x 0.39
Fyy = 0.06 = 0.0822 MN

F, : Réaction verticale totale = 2.369 MN
U, : Coefficient de frottement donné par 1’expression ci-apres :

1.5k

pe = 0.1 +H

Avec .

K¢ = 0.6 (Cas du béton)

Oy = i— = 2" = 14.05 MPa
1.5 x 0.6

Ue = 0.1 +T05 = 0.164

he X F, = 2.3694 x 0.164 = 0.440 MN

0.0822 < 0.440 - F, < p XF, — Condition vérifice.
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10.10 Etudes des dés d’appuis

Un dé d’appui, usuellement appelé bossage, est une partie saillante d’une pile ou

d’un tablier de pont sur laquelle vient s’appuyer 1’appareil d'appui. Sa fonction est d’offrir une
surface parfaitement horizontale et la bonne altimétrie a 1’appareil pour qu’il puisse
fonctionner normalement.

» Dimensionnement des dés d’appuis

D'aprés le document SETRA, la hauteur du dé d’appui supérieur doit étre > 2 cm et celle du
dé inférieur doit étre > 6 cm et leur dimensionnement présentent un debordement de 5 cm par
rapport a I'appareil dappui.

7 o= 7 - 5 -
1) Dé inférieur e
- Dimension d’un coté : L .
Appareil d’appui
age =40+ 10=50cm
™

- Hauteur :

Hze =20 cm 40 em
2) Dé supérieur Dé d’appui ~
- Dimension d’un coté :

age =40+ 10 =50cm 5cm
- Hauteur :

Hyze = 10cm

a€ 5cm 40 em 5cm

Figure 10-4: dimensions du dé d’appui
» Ferraillage des dés d’appuis
Selon le document SETRA, Les armatures doivent étre capables de reprendre 4% de N, :

0.04N.
Ag = — Avec:

Os

Npax = 2.3649 MN
_2xf,  2%500

O 3 = 3 = 333.34 MPa
La section d’armature =» A, = % = 2.84 cm?, Soit deux nappes de 4 HAS8 dans les

deux sens (figure 10-5).
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Figure 10-5: ferraillage du dés d'appui

10.11 Conclusion

Les calculs effectués précédemment nous ont permis de déterminer les caractéristiques

De I’appareil d’appui qui est de dimensions (400x400x60)
Le suivant chapitre va traiter les piles.
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Chapitre 11 : Etude de la pile




11.1 Introduction

Les piles sont des €léments essentiels dans la construction d’un pont. Elles permettent la
transition des efforts dus au tablier jusqu’au sol. Elles sont constituées d’un ou de plusieurs
fits, dont la forme reléve de nombreux critéres, a la fois d’ordre mécanique et esthétique.

Les poutres reposent sur un chevétre ou un sommier d’appui par I’intermédiaire d’un appareil
d’appui. L’ensemble repose sur la semelle de la pile.

11.2 Types de piles

Il existe quatre (04) principaux types de piles :
- Les piles pleines ou piles voiles.
- Les piles a fdts jumeaux.
- Les piles a colonnes et chevétre.
- Les piles-marteaux.
- Piles de grande hauteur.

Remarque
Des piles a colonnes et chevétre sont utilisées dans la construction du pont en question.
11.3 Les piles a colonnes et chevétre

Ce type de piles est surtout utilisé lorsqu’on est en présence de pont a poutres sous chaussées
trés larges. Le flt de la pile est allégé pour constituer des colonnes réunies en téte par un
chevétre ou une poutre chevétre en béton armé ou en métal sur lequel vient s’appuyer les
poutres.

Tres souvent, a la base des colonnes une nervure est prévue permettant un bon encastrement
de chaque colonne dans la semelle de fondation.

11.4 Etude de la pile P1
11.4.1 Prédimensionnement des éléments de la pile

1) Chevétre

Le chevétre est un élément qui permet la transmission des charges et des surcharges depuis le
tablier jusqu’aux futs.

Les dimensions du chevétre sont mentionnées dans le tableau 11-1.
Tableau 11-1: dimensions du chevétre

Hauteur: hc (cm) 150
Longueur: Lc (cm) 1559
Largeur: Ic (cm) 210

2) Fat:
Le ft est assimilé a un poteau bi-encastré dans le chevétre et la semelle. Il posséde une
section est circulaire.
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Les dimensions du fat figurent dans le tableau 11-2.

Diameétre: @ (cm)

Longueur: Lrat (cm)

3) Semelle:

Tableau 11-2: dimensions du fOt

150
950

La semelle est un élément permettant la transmission des charges de la superstructure et des
appuis jusqu’au sol de fondation.

Les dimensions de la semelle se trouvent dans le tableau 11-3.

Longueur : Lsemelte (CM)
Largeur : lsemelie (Cm)
Epaisseur : Esemelle (cm)

Diameétre des pieux : Bpieux (CM)

Tableau 11-3: dimensions de la semelle

1500
580
150
120

La figure 11-1 schématise une coupe sur la pile P1. Quant a la figure 11-2, elle représente une
coupe a travers la pile P1.

_ 150 _

=i 795 BX175=1400 NS -
180 _ f119d | || 180
7395 500 Ei) a5
1559 |
@150
250 ||, 750
_!50_,‘_ 300 ___|_ 300 _‘_ 300 300 _‘_ 150
‘ ) | 150 f

1500

Figure 11-1: coupe sur la pile P1
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210

=

[

[

Figure 11-2: coupe en travers la pile P1

11.5 Etude de la répartition des charges et des surcharges sur la pile
11.5.1 Charges verticales
11.5.1.1 Charges permanentes

Les différentes charges permanentes sont :
- Poids propre du tablier
P. = 1160t — Chaque pile reprend 1160t

- Poids propre des des d’appuis
Pdé = Sdé X hdé X Pbéton X Nges— Pdé =05%x05%x03x25%x18=3.375¢t

- Poids propre du chevétre
Pch = Ppéton X VCh =25%x15%x1559%x21=122.77t

- Poids propre des flts
3X1.52xm

X9.5=12584t

Prat = Poston X Vear = 2.5 X

- Poids propre de la semelle
Psemelle = Pbéton X Vsemelle = 25%x15x58x%x1.5=326.25t
11.5.1.2 Surcharges variables

Les figures 11-3, 11-4, 11-5, et 11-6 schématisent la répartition des charges verticales pour
différents systémes.
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1) Surcharges verticales :
Le calcul des réactions de la pile dues aux différents systemes de charges donne :

- Surcharge A (L) :
10.27t'm
L T T T T T T T T T T
'
36m R
‘ .=._

Figure 11-3: répartition de la surcharge A(L)

10.27 x 36

Ra) = ——=——X 2 = 369.72

2

- Surcharge Bc:

45 1.5 45 4.5 1.5
I — I —
I/”Vt‘r | r’/—"l"‘r
R
36m

Figure 11-4: répartition de la surcharge Bc

R = 4(12Xx36+12X34.5+6x30+12X25.5+12Xx24+6X19.5)

36

:193t_)RBC :RXbCXSBC

Rp. = R X b, X 8gc = 193 x 0.8 X 1.073 = 165.67 t

Rp. = 165.67t
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- Surcharge M.;50

1101t

L]

L]

R

| 51ﬂ:|.

© 36m

il
|

>

Figure 11-5: répartition de la Surcharge Mc120

29.9 + 3.05

R= 110 X ——— = 100.68

36

Rumci20 = R X 8pmeiz0
RMClZO = 100.68 x 1.063

RMCIZO = 107 02 t

- Chargement D240 :

240t

HEEERER

HEEEEERER

36 m

ol

.
»

Figure 11-6: répartition du chargement D240

174+ 9.3
X —_—

Rpza0 = 240 36

RD240 = 178t

2) Charges horizontales :
- Effort de freinage di a A(L)

Effort de freinage d0 & A(L) sur le tablier : F, = 17.067 t (chapitre 4)

Effort de freinage d0 a A(l) par pile : Fy /pile
Effort de freinage di a A(l) par flt : Fp /e

__ Fa/pile

=F, =17.067t

= 589t
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- Effort de freinage d( a B
Effort de freinage di a B¢ sur le tablier : Fg. = 24 t (chapitre 4)
Effort de freinage d0 a Bc par pile : Fgc/pile = Fpe = 24t

. A N A F ile
Effort de freinage d0i & B par le fit : Fgc /e = %‘” = 8t

- Effort d0 au vent
Le vent agit sur la surface latérale du pont avec une pression de 0.2 t/m2. Ona:
Surface latérale du tablier : A;_y = 2.1 x36 = 75.6 m?
Surface latérale du chevétre : Aj_, = 1.5 X 2.1 = 3.15 m?
Surface latérale du fit : Aj_ge = 9.5X%X 1.5 X3 = 42.75 m?
Les efforts dus au vent sont :

Effort du vent par pile : Sy_pjie = 0.2 X (75.6 + 3.15 + 42.75) = 24.3 t

Effort du vent par ft : Sy_fe = % = 81t

11.6 Etude Ferraillage des éléments de la pile
11.6.1 Etude du chevétre

11.6.1.1Charges appliquées sur le chevétre

Le chevétre est soumis aux charges suivantes :

Poids propre du tablier.

Poids propre du chevétre.

Surcharges routiéres.

Force de freinage du systéme A(L) ou Bc.

Les charges revenant au chevétre sont indiquées dans le tableau 11-4.
Tableau 11-4: charges appliquées sur le chevétre

charge Effort normal (t) Effort horizontal (t)

Poids propre du tablier 1160 /
Systéeme A(L) 184.84 /
Systeme Bc 165.67 /
Convoi Mc120 107.02 /
Convoi D240 178 /
Poids propre du chevétre 122.77 /
Poids des dés d’appuis 3.375 /

Force de freinage di a A(l) / 17.067
Force de freinage d( a Bc / 24

Effort du vent / 24.3
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11.6.1.2 Combinaison des charges

1) Alétat limite ultime
Dans le tableau 11-5 figure les combinaisons des charges a 1’¢état limite ultime.

Tableau 11-5: Combinaison des charges a ’ELU

Combinaisons a I’ELU N(t)
1,35G + 1,6A(l) 2032.03
1,35G + 1,6B¢ 2001.36
1,35G + 1,35Mc120 1880.76
1,35G + 1,35D240 1976.58
Max 2032.03

2) ATétat limite de service
Le tableau suivant regroupe les combinaisons a 1’état limite de service.
Tableau 11-6: Combinaison des charges a ’ELS

Combinaisons a I’ELS N(t)
G+1,2 (A(l) + Sy) 1507.94
G+1,2 (Bc+ Sy) 1499.74
G+ Mc120 + 1.2 S 1393.16
G+ D240+1.2 S 1464.14
Max 1507.94

On constate que la combinaison la plus défavorable appliquée sur le chevétre est celle de la
charge A(l). Ce qui donne :

1) ATELU
2032.03

Naqw) = 2032.03t — Qaq) = s = 130.34 t/m
Qaq) * 130.34t/m

2) ATELS
Naw = 1507.94t— Qaq) = g = 96.73t/m
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11.6.1.3 Moment fléchissant et effort tranchant

Le calcul se fait a I’aide de logiciel robot :
1) APELU:
Les figures ci-dessous représentent respectivement le schéma statique du chevétre, le
diagramme du moment fléchissant et le diagramme de ’effort tranchant a 1’état limite ultime

pZ=-130.3

2.50 2.00 35.00 2.50

Figure 11-7: Schéma statique du chevétre a ’ELU par robot

Figure 11-8: diagramme d’effort tranchant (t) a PELU
Tymax = 366.581t

Figure 11-9: diagramme du moment fléchissant (t.m) a P’ELU
Myins = 108.18 t. m
Mysup = —407.31t.m
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2) APELS:

z

2.50

5.00

4.00

z

2,80

Tser,max

Figure 11-10: Schéma statique du chevétre a I’ELS par robot

Figure 11-11: diagramme d’effort tranchant (t) a PELS

=272.05t

Mser,inf = 80.29t.m
Mersup = —302.28 tm

Figure 11-12: diagramme du moment fléchissant (t.m) a ’ELS

[N N
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11.6.1.4 Ferraillage du chevétre :
1) Données sur matériaux
Pour cette étude, nous avons utilisé les données suivantes :
Béton : feos = 27 MPa
Acier : FeE500
Fissuration : préjudiciable
L’hourdis est soumis a la flexion simple, le calcul se fait a I’aide de logiciel robot expert.

2) Armatures longitudinales
ATELU:
Moment sur nappe inferieure : My, _jnr = 108.18 t. m

Moment sur nappe supérieure : My_g,p = —407.31 t.m

ATELS:
Moment sur nappe inferieure : Mger_ijns = 80.29 t. m

Moment sur nappe supeérieure : Mger_gup = —302.28 t.m

N.B : Les détails de calcul sont donnés dans I’annexe 6.

La section d’armature dans la nappe inferieure est :

A, = 304 cm? — Choix : 10 HA 20 espacées de 20 cm
La section d’armature dans la nappe supérieure est :

A,, = 88.6 cm® — Choix : 12 HA 32 espacées de 17 cm

3) Armatures transversales

Les efforts pour le calcul des armatures transversales sont :
- Effort tranchant :
VELU = 36685 t

- Contrainte de cisaillement :
_ Vg 366.85

"“bxd 21x145
T = 1.205MPa

= 120.47 t/m? = 1,205MPa

Il faut vérifier la condition suivante :

fe;
1 <[0,15 X —,4MPa]
b
Ou :
f.,e = 27 MPa
Y, = 1,5 (Situation durable)
T < Min (2,7MPa; 4MPa) = 2.7 MPa — Condition Vérifiée
- Calcul de la section minimale
Elle est déterminée au moyen de I’expression suivante :
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0,4b x S;
min =— fe
04x21x04
Anﬁn = 500
Apin = 6.72 cm?

Soit :
Anin = 8cm?— Choix : 1 cadre HA10 espacées de 40 cm.

Les sections d’armature du chevétre figurent dans le tableau 11-7.
Tableau 11-7: Ferraillage du chevétre

Ferraillage
T d’ t Espacement (cm
Armatures VIHEHE I P (cm)
Inférieures HA 20 20
Supérieures HA 32 17
Transversales HA 10 40

Le schéma du férraillage est donné dans la figure ci-dessous

11 HA32

s
-'-—U—'—-"—I'—'—Uév«Z

HA1D
™~

. o o o ) ] ®* o ] H

N

11 HA20

Figure 11-13: schéma de ferraillage du chevétre
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11.6.2 Etude du fat

11.6.2.1Vérification de flambement du ft :
11 faut vérifier I’'inégalité suivante :

A <2

Avec :

X : Elancement admissible = 50

A L>élancement du fit : A = LT

L. : Longueur du flambement : L. = 0.5 XL =0.5%X9.5 = 4.75m

D _15_
1—4 =54 =0

D’ou :

A = %: 1266 — A < A — Condition vérifiée.

11.6.2.2 Charges appliquées sur le fOt :
Le fOt est soumis aux charges suivantes :
- Poids propre du tablier et les surcharges routiéeres.
- Poids du chevétre.
- Poids propre du fat.
- Effort de freinage du systeme A(L) ou Bc.
- Vent

Le tableau 11-8 contient les charges appliquées au f(t

Tableau 11-8: charges appliquées sur le fat

Charge Effort normal (t) Effort horizontal (t) =Bras de levier

Poids propre du tablier 386.67 / /
Systeme A(L) 61.61 / /
Systéeme Bc 55.22 / /
Convoi Mc120 35.67 / /
Convoi D240 59.34 / /
Poids propre du chevétre 40.92 / /
Poids des dés d’appuis 1.125 / /
Poids propre du ft 41.94 / /

Force de freinage dd a A(L) / 5.89 13.3

Force de freinage dd a B¢ / 8 13.3

Effort du vent / 8.1 114
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11.6.2.3 Combinaison de charges :
1) APELU
Le tableau ci-dessous regroupe la combinaison des charges a état limite ultime.
Tableau 11-9: Combinaison des charges a ’ELU

Combinaisons a ’ELU N (t) M (t.m)
1,35G + 1,6A(l) 732.53 217.67
1,35G + 1,6Bc 722.31 262.58
1,35G + 1,35Mc120 682.11 /
1,35G + 1,35D240 714.50 /
Max 732.53 262.58
2) APELS

Le tableau ci-dessous regroupe la combinaison des charges a état limite de service.

Tableau 11-10: Combinaison des charges a ’ELS

Combinaisons a ’ELS N(t) M(t.m)
G+12A(L) 543.53 186.34
G+1,2Bc 541.12 220.02

G + Mc120 505.27 /

G + D240 529.26 /
Max 543.53 220.02
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11.6.2.4 Ferraillage du fat

Le fat travail en flexion composée car il soit soumis a la fois & un moment fléchissant et un
effort normal.

1) Armatures longitudinales
- ATELU:
Moment ultime : M, = 262.58 t. m
Effort normal ultime : N, = 732.53 t. m
- ATELS:
Moment de service : Mge, = 220.02 t. m

Effort normal de service : Ngo, = 543.53 t. m
Les détails de calcul figurent dans I’annexe 6.
La section d’armature est :

A, = 353 cm?
- Condition de non fragilité :
La section d’armature Asdoit vérifier la condition suivante :

& > 0.23 ftfﬂ - As > 72.14 cm? — Choix : 16 HA 25 espacées de 30 cm

mDh2 —

2) Armatures transversales
La détermination des armatures transversales se fait comme ce qui suit :
gL 25

=5 = 8.33 mm — @ = 8.33 — Choix : HA 10

Selon le RPOA 2008, I’espacement maximum des armatures transversales doit satisfaire les
conditions suivantes :

Min (12¢, ; D ; 200 mm)

Avec :

D : diamétre de la section

¢;: plus gros diametre des armatures longitudinales

Min (12%20 ;150 ; 20 cm) = 20 cm— Choix : e;=15cm

Le ferraillage du f(t figure dans le tableau suivant.
Tableau 11-11: Ferraillage du fat

Ferraillage longitudinal Ferraillage transversal (cadres)
Elément Type Espacement (cm) Type Espacement (cm)
d’armatures d’armatures
Fat 16 HA 25 30 HA 10 15
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e:15

16 HA 25

HA 10

11.6.3 Etude de la semelle
11.6.3.1 Charges appliquées sur la semelle
La semelle est soumise aux efforts suivants :

- Propre du tablier.

- Sollicitations dues aux surcharges routieres.
- Poids propre du chevétre.

- Poids propre des flts.

- Poids propre de la semelle.

- Vent.

Figure 11-14: ferraillage du fat

Le tableau suivant donne les différentes charges sur la semelle.

Tableau 11-12: charges sur la semelle
Effort normal (t) Effort horizontal (t) Bras de levier

Charge
Poids propre du tablier
Systeme A(L)
Systeme Bc
Convoi Mc120
Convoi D240
Poids propre du chevétre
Poids des dés d’appuis
Poids propre des fats
Poids propre de la semelle
Le vent
Force de freinage da a A(l)
Force de freinage di a B
Effort du vent

1160
184.84
165.67
107.02
178
122.77
3.375
125.84
326.25
24.3

/

/

/

/

~ YN N N SN N SN N~

17.67
24
24.3

/

~ N N N N~~~

~  ~~

14.8
14.8
12.9
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11.6.3.2 Combinaison de charges :

1) APELU
Dans le tableau suivant figurent les combinaisons des charges a I’état limite ultime.

Tableau 11-13: Combinaison des charges a PELU

Combinaisons a PELU N(t) M(t.m)
1,35G + 1,6A (L) 2642.35 731.89
1,35G + 1,6Bc 2611.68 881.79
1,35G + 1,35Mc120 2491.09 /
1,35G + 1,35D240 2586.91 /
Max 2642.35 881.79
2) ATELS

Dans le tableau suivant figurent les combinaisons des charges a 1’état limite de service.
Tableau 11-14: Combinaison des charges a ’ELS

Combinaisons a P’ELS N(t) M(t.m)
G+12A(L) 1960.03 627.29
G +1,2Bc 1951.83 739.71
G + Mc120 1845.25 /
G + D240 1916.23 /
Max 1960.03 739.71

11.6.3.3 Effort revenant a chaque pieu
Chaque pieu est soumis a la fois a un effort normal et un moment fléchissant.

L’effort normal revenant a chaque pieu est donné par la formule suivante :

N M
Ny==+ ——~
n Tw
Avec :
N : effort normal

n : nombre des pieux = 10

. ey 3.4
W : excentricite : w = Py = 14m
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1) ELU
N, = 2642.35t
M, = 881.79tm

2642.35 881.79 X1.4

N, = 2R TR - 39722t
264235  881.79x14
N2 =0~ towiaz — 20125t
2) ELS

Neor = 1960.03 ¢
Meer = 739.71t.m

N, = 248.83t
N, = 143.16t

11.6.3.4 Ferraillage de la semelle a I’aide de 1a méthode des bielles
1) Condition de I’application de la méthode des bielles
Pour pouvoir appliquer cette méthode, il faut vérifier les conditions suivantes :
- Angle d’inclinaison des bielles par rapport a I’horizontale au moins égal a 45°.
- Epaisseur de lasemelleh > % - 3 (1 et b étant respectivement I’entraxe entre les pieux
et le diamétre du fat).

Soit :

Tan a = h 15 _ 1.07 — a = 46.97 > 45° — condition vérifiée.
1/2-b/4 1,7-0,3

15> 17-03 = 1.4 —h > ~ — 2 _, Condition vérifice.

N

4

2) Armatures transversales inférieures
- Calcul de la section d’acier a I’ELU :
Oe 500
Oadm = E = 115
Oadm = 434,78 MPa

N 1.b
A= I w2 ¢
Oadm h
A = 327.22 X 1072 y 1,4
ST 434,78 1,5

A, = 70.24 cm?

- Calcul de la section d’acier a I’ELS :

2 2
Oadm =73 X fe = 500 X 5 = 333.33 MPa
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N L b
Ag=— x22°
Oadm h
A = 248.83 x 1072 y 1,4
s 333.33 1,5

A = 69.67 cm?

A partir de ces résultats, on en déduit que la semelle sera ferraillée a ELU, soit :
A = 70.24 cm? — Choix : 9 HA 32

Espacement St :

_@®+h-d 32+150-10
7 n-1 10
Choix : 9 HA 32/St=15cm
3) Armatures de répartition inferieure

=15cm

La section minimale des aciers de répartition est fixée a ?S (recommandation du service

SETRA, piles et culées PP73).
Ay 70.24
Apoint = 5 = —5—

3 3
Aqr—inf = 23.41 cm?

Choix : 9 HA20 espaceées de 15 cm.
4) Armatures principales supérieures dans la semelle

Les armatures longitudinales sont disposées dans le sens de la longueur de la semelle, leur
pourcentage par metre de longueur est égal au moins au tiers de la section des armatures
transversales (As).

Les armatures longitudinales sont disposées afin de répartir les efforts entre les colonnes et les
pieux de fondation. Par ailleurs, si les pieux les plus éloignés du centre de I’appui sont situés
au-dela des nus du fat dans le sens de la longueur de I’appui, la présence de ces armatures est
importante quant a la justification de la méthode des bielles.

A, 7024 ,
Ag=— =—— = 3512cm
Choix : 9 HA25 espacées de 15 cm
5) Armatures de répartition supérieures
Leur pourcentage est fixé a 1/3 de la section d’acier (As).

A 70.24

Atr—sup = ? = 3
Agr—sup = 23.41 cm?
Choix : 9 HA20 espacées de 15 cm.
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Le tableau ci-apres donne les sections de ferraillage de la semelle.

Tableau 11-15: Ferraillage de la semelle

Principales HA 32
De répartition HA 20
Principales HA 25
De répartition HA 20

HA 20 HA 25

- B e T . B . e -

HA 20 | | HA 32

Figure 11-15: ferraillage de la semelle

11.7 Conclusion
Le ferraillage de la pile est pris comme suit :
e Chevétre : - nappe inferieure : 11 HA20
- nappe supérieure : 11 HA32
e FOt:16 HA25

e Semelle (armature principale) : - nappe inferieure : HA32
- nappe supérieure : HA25

15

15
15
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Conclusion générale

L’élaboration d’un projet de pont est une expérience enrichissante dans le cycle de formation
d’un étudiant ingénieur. Ce travail nécessite la réflexion d’une part, et des connaissances
étendues dans le domaine d’emploi des différents types de structures d’autre part. L’ingénieur
doit donc faire preuve de rigueur et d’un sens de 1’observation trés développé.

Dans le cadre de ce projet, nous avons essayé de respecter la marche a suivre pour mener a
bien une étude d’un pont a poutres en respectant scrupuleusement les normes vigueur
concernant la conception et le calcul des ponts.

Pour cette étude, nous avons utilisé les caractéristiques des matériaux suivantes :
- Béton

fcog = 27 MPa pour le béton des appuis

fcos = 40 MPa pour le béton des poutres et de la dalle

- Acier
Aciers passifs : FeE500
Aciers actifs : cables de classe 1886 TBR

Pour le prédimensionnement des éléments constructifs du tablier, nous avons utilisé le
document du S.E.T.R.A. Ce dernier nous a permis d’aboutir aux dimensions suivantes :
- Epaisseur de dalle = 20 cm.
- Hauteur totale de la poutre = 1.90 m.
- Epaisseur de I’ame = 60 cm a I’about,
=20 cm pour la section médiane.

Les efforts maximaux obtenus sont dus aux chargements suivants :
- Surcharge A(L) pour un chargement a 4 voies : Mmax = 174.81 t.m
- Surcharge Bc pour un chargement de 4 files : Tmax = 15.69 t

La détermination des ¢léments de réduction ainsi que la modélisation du pont étudié a 1’aide
du logiciel Autodesk ROBOT, nous permis de constater que le moment maximum est fourni
par la combinaison (poutre la plus sollicitée) : G + D240 (ELS)

Les efforts corresponds sont :
M.y = 788.22 tm
Toax = 119.96

Le calcul du ferraillage actif de la poutre nécessite 4 cables de 12T15 avec une tension a
I’origine égale a 1422.8 MPa.

Le pourcentage des pertes maximal est enregistré dans la section a mi- travee pour une valeur
égale a 23.79 %. Ce pourcentage verifie la perte initiale estimée.
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La vérification de la résistance des sections est assurée conformément aux prescriptions du
réglement BPEL 91 a I’état limite ultime ou a I’état limite de service.

Le ferraillage passif longitudinal de la poutre est de :
- 5 HAL4 pour les armatures inférieures longitudinales,
- 22HAL0 pour les armatures supérieures longitudinales.

Quant au ferraillage transversal, les calculs aboutissent a :
- Cadres HA12 espaceés de 35 cm en travée.
- Cadres HA12 espacés de 15cm a I’about.

Pour le ferraillage de I’hourdis, les sections sont :
- Suivant le sens x-x : 4 HA14 pour les deux nappes.
- Suivant le sens y-y : 4 HA25.

Les dimensions de 1’appareil d’appui sont :
400 x 400 x 5 (12 + 3) avec 5 frettes d’épaisseur 3 mm.

L’étude de pile a donné les résultats suivants :
1) Ferraillage du chevétre :

11 HA20 pour la nappe inférieure.

11 HA32 pour la nappe supérieure.

2) Ferraillage du f(t : 16 HA25

3) Ferraillage de la semelle
HA32 pour la nappe principale inferieure.
HAZ25 pour la nappe principale supérieure
HAZ20 pour les armatures de répartition dans les deux sens.

Cette étude nous a permis de mettre en application les connaissances acquises durant notre
cursus universitaire dans le domaine du génie civil a I’Ecole Nationale Polytechnique, et plus
particulierement dans les Ouvrage d’Art et en Béton Précontraint.

Par ailleurs, ce travail nous a permis de nous familiariser avec certains logiciels de calcul,
notamment le logiciel de calcul de structure Autodesk ROBOT.
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Annexe 1 :

Max=1121,98
Min=-8,68

Cas: 41 (ELUBC+)

Diagramme des moments fléchissants sous combinaison Bc a PELU

My 50Tm
Max=942,96
Min=-4,83

Cas: 45 (ELUMC120+)

Diagramme des moments fléchissants sous combinaison Mc120 a PELU

UMy 50Tm
Max=698,49
Min=-3,58

Cas: 36 (ELSMc120+)

Diagramme des moments fléchissants sous combinaison Mc120 a ’ELS
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Annexe 2 :

» Phase 2:
k=1;P1=2.04 MN
Contrainte due a la précontrainte :
4 x P 4 x 2.04

= = 13.16 MP
7= 7B, 0.62 @
Contrainte due au moment de précontrainte :
M, = -P¥({lV'y,-Y) = —828MN.m.
M, XV,
Oqup = ——— = —7.67MPa
Iy
M, x V'
Opmf = ——— = 11.51MPa
Iy
Contrainte totale :
Osup = 8.38 MPa > O = —2.1  vérifié
O = 2045MPa < 0= 24 MPa vérifié
» Phase 3:
P; = (1.02 x 1422.8- 0.8 X 0.27 x 1422.8) x 1 X 0.001668
P; = 1.90 MN

Contrainte due a la précontrainte
4 xP 4 x1.90

= = 12.31 MP

7= 7B, 0.62 @
Contrainte due au moment de précontrainte
M, = —PY(V',- Y;)) = =7.71 MN.m.
M, XV,

Ooup = ”I % = —7.33MPa

n

M, x V',

Oinf = I—= 10.71MPa

n

Contrainte due au poids propre de la poutre :
Mpoutre = 437 MN.m

My, XV,
Osup = ] = 4.15MPa
n
M, x V'
Oinf = %= —6.07MPa
n

> Contrainte totale :
Osup = 9.13 MPa O = —2.1 MPa vérifié
Oinf = 16.95 MPa < 0,4=24MPa vérifié

v

> Phase 4 :
P; = (1.02 X 1422.8- 0.8 X 0.27 x 1422.8) X 1 X 0.001668
P, = 1.90 MN

Contrainte due a la précontrainte :
4xP 4 x1.90

= — 7.52 MP
B, 1.01 4
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- Contrainte due au moment de précontrainte :

M, = —PY(V,-Y) = —9.91 MN.m
M, XV,

Oup = =7 = —13.01MPa
M, xV'y

Oing = = —— = 27.78MPa

Contrainte due au poids propre de la poutre :
Mpoutre = 437 MN.m

M, XV,

Oup =~ = 5.74MPa
M, xV'y

Oing = = —— = —12.25MPa

Contrainte totale :
Osup = 0.25MPa

O-iTLf = 2305 MPa
> Phase5:

> O, = 0 Vérifié
<

Vérification des contraintes en service : (sous la combinaison D240) :

P, = 0.98P, — 1.24P(x, t)

P, = (0.98 x 1422.8 - 1.2 x 0.3 x 1422.8) X 1 X 0.001668

P, =1.47
Contrainte due a la précontrainte :
4xXP 4x1.47

= = 5.82 MP
7= 7B, 1.01 ¢
Contrainte due au moment de précontrainte :

Mp = —-PYWV,-Y) = —=7.67TMN.m

Mp X Vy
Osup = T = —10.08MPa

M, xV'y
Oinf = Tz 21.50MPa

- Contrainte due au chargement le plus défavorable :

Myouire = 7.88 MN.m
M, xV,

Osup = ”T"z 10.35 MPa
M, xV'y
Oing = ——= —2209 MPa

Contrainte totale :
Osup = 6.09 MPa > O, = 0 Vérifié
Oimms = 5.23MPa < oy =24MPa vérifie

G =24 MPa  veérifié
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Annexe 3 :

Tabulka C.100. Spojonf jednitkovych momentovyeh ploch
(vypotot intogrélu | MM ds)

iA e
My \\

|

i

)

~B

B

e ||

acl
acl

; bei

; @ b)el

—:i— (2a 4 b) el

l
5 [z + @) +

l i B 4
L2 — ) +

1 t [ gt
1 1 1
3 acl 5 al(e -} d) 5 al(c — d) adl ; acl
Lo B o el N i P 1 1
5 = i s | o a1 1)
1 1 ; 1
5 bt e+ 2) | bl —2a) .}wn ».',_ betd + )

Sl ) o

o znad{ vrehol kvadratické paraboly

Surfaces des diagrammes des moments

b+ 2d)] |+ ble— 2d)] b b0 )
aﬂh 2 L 1 e +d Lo —a) Lo L el 4 df)
. g i bl Wby S U 3 3 :
|> 1 1 1 1 1
=== | T | ag ot tdlip ety 5% qay e & 30
___4] = bel Loia L blo + 3d) | - bi(o— 8d) o g7 bl 4 12
0 T /] 3 12 T E by kb 4 120
!‘B 2 e ok e mn (M e e L a T
0 3 120 Z 13 4 12
_4]0 a5y Loa | Lousersn | Logosty| Soa | -Lscws—gi—s |
I R 3 12 i 12 12 120

i iy
p CliBa b 6) |y i i 36)
|
SO e
L adl
b |
|
E
1 | 1
r arl i TY adl
1
N {
30 bel l bl
3 ‘ 2
LG | :
[ ‘ 1 o
2 { 3
Sl =2 b
15 1o

160



Annexe 4 :

MXX, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 36 (ELUMC120+)

Moment d0 a Mc120 a I'ELU dans la direction X-X'

411
;7
I 55
245
1,84
1,22
0,61
0,0
-0,61
-1,22
-1,84
Bl 545
B 5.
MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 39 (ELUD240+)

Moment d( a D240 a I'ELU dans la direction Y-Y"

1,34
.
I (9
0,67
0,45
0,22

0,0
-0,22
-0,45

B 67
Bl 9
| EERP!
-1,19
MXX, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 39 (ELUD240+)

Moment d{ a D240 a I'ELU dans la direction X-X"
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3,05
65
2,25
1,84
1,44
1,04
0,64
0,24
-0,16
-0,56
-0,96
-1,36
76
MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 45 (ELSMC120+)

Moment dd a Mc120 a I'ELS dans la direction Y-Y*

MXX, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 45 (ELSMC120+)

Moment dd a Mc120 a I'ELS dans la direction X-X"

3,05
s
2,29
1,84
1,38
0,92
0,46
0,0
-0,46
-0,92
-1,38
|
.
MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 48 (ELSD240+)

Moment d0 a D240 a I'ELS dans la direction Y-Y'
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1,00
5
0,69
0,52
0,35
0,17
0,0
-0,17
-0,35
. 5
-0,69
-0,87
-0,89
MXX, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 48 (ELSD240+)

Moment dd a D240 a I'ELS dans la direction X-X"

MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas: 36 (ELUMC120+)

Moment dd a Mc120 a I'ELU dans la direction Y-Y"*
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Annexe S :

Ferraillage de ’hourdis :
1) Suivant X-X’:

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothcéses:

Béton: fc28 = 40.0 (MPa) Acier: fe =500.0 (MPa)

e Fissuration préjudiciable

e Prise en compte des armatures comprimées

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

&1 b

b =100.0 (cm)
h =20.0 (cm)
d; =5.0 (cm)
d, =5.0 (cm)

3. Moments appliqgués:

Mmax (T*m) IVlmin (T*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 1.67 -2.73
Etat Limite de Service 1.25 -2.02
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique A, = 3.5 (cm2) Section théorique Ay, = 5.8 (cm2)
Section minimum  Ag i, = 2.7 (cm2)
théorique p = 0.62 (%)
minimum Pmin = 0.18 (%)

Analyse par Cas:
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Cas ELU M, = 1.67 (T*m) My, = -2.73 (T*m)

Coefficient de sécurité:  1.53 Pivot: A
Position de I'axe neutre: 'y =2.5 (cm)
Bras de levier: Z=14.0 (cm)

Déformation du béton: g, =1.98 (%0)
Déformation de l'acier: g, =10.00  (%o)
Contrainte de l'acier:

tendue: o, =434.8 (MPa)

Cas ELS My, = 1.25 (T*m) M., = -2.02 (T*m)
Coefficient de sécurité: 1.00
Position de I'axe neutre: y =4.4 (cm)

Bras de levier: Z=13.5(cm)
Contrainte maxi du béton:s, = 6.9 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 21.0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: os = 250.0 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:
Gsim = 250.0 (MPa)
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2) SuivantY-Y’:
Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 40.0 (MPa) Acier: fe =500.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

Y»

&1l

b =100.0 (cm)
h =20.0 (cm)
d; =5.0 (cm)
d, =5.0 (cm)

3. Moments appligués:

Mmax (T*m) Mmin (T*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 8.46 -8.13
Etat Limite de Service 6.33 -6.09
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique  Ag; = 20.1 (cm2) Section théorique Ay, = 19.3 (cm2)
Section minimum  Ag i, = 2.7 (cm2)
théorique P = 2.63 (%)
minimum Pmin = 0.18 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =8.46 (T*m) My, =-8.13 (T*m)
Coefficient de sécurité: 1.35 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =5.2 (cm)



Bras de levier: Z=129 (cm)
Déformation du béton: g, =3.50  (%o)
Déformation de l'acier: &5 =6.78 (%0)
Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434.8 (MPa)
comprimée: o' =14.8 (MPa)

Cas ELS My, =6.33 (T*m) My, = -6.09 (T*m)
Coefficient de sécurité: 1.00
Position de I'axe neutre: y = 6.5 (cm)

Bras de levier: Z=12.8(cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 12.5 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 21.0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =250.0 (MPa)
comprimée: o' = 41.3 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:
Osiim = 250.0 (MPa)
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Annexe 6 :

Ferraillage longitudinal du chevétre :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 27.0 (MPa)

e Fissuration préjudiciable

e Prise en compte des armatures comprimées

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

Y_

=t b

b =210.0 (cm)
h =150.0 (cm)
d; =5.0 (cm)
d, =5.0 (cm)

3. Moments appligués:

Mmax (T*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 108.18
Etat Limite de Service 80.29
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique  Ag; = 30.4 (cm2)
A min = 30.4 (cm2)
théorique p = 0.39 (%)

minimum Pmin = 0.10 (%)

Section théorique
Section minimum

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =108.18  (T*m)M,;, =-407.31  (T*m)

Acier: fe =500.0 (MPa)

IVlmin (T*m)

-407.31
-302.28
0.00

A, = 88.6 (cm2)
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Coefficient de sécurité: 1.35 Pivot: A
Position de l'axe neutre: y =13.5 (cm)
Bras de levier: Z=139.6 (cm)
Déformation du béton: ¢, =1.02 (%0)
Déformation de l'acier: &, =10.00  (%o)
Contrainte de l'acier:

tendue: o, =434.8 (MPa)

comprimée: o4 =128.8 (MPa)

Cas ELS M. =80.29 (T*m) My,in =-302.28 (T*m)
Coefficient de sécurité:  1.00
Position de I'axe neutre: y = 35.4 (cm)

Bras de levier: Z =133.2 (cm)
Contrainte maxi du béton:s, = 5.4 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 16.2 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: os = 250.0 (MPa)
comprimée: o' = 69.4 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:
o5 jim = 250.0 (MPa)
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Ferraillage longitudinal du fGt :

Calcul de Section en Flexion Composée

1. Hypothcéses:

Béton: fc28 = 27.0 (MPa)

e Fissuration préjudiciable

Acier: fe = 500.0 (MPa)

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:
d
O
D = 150.0 (cm)
d=5.0 (cm)

3. Efforts appligués:

Cas N° Type N (T)
1. ELU 732.53
2. ELS 543.53

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ag = 35.3 (cm2)

Section minimum  Ag in = 35.3 (cm2)

théorique p =0.20 (%)
minimum  pyin, = 0.10 (%)

Analyse par Cas:

M, (T*m)
262.58
220.02

Section maximum Aq .« = 883.6 (cm2)

maximum pp.c = 5.00 (%)

Cas N° 1: Type ELU N =732.53 (T) M, = 262.58 (T*m) M, = 0.00 (T*m)

Coefficient de sécurité: 1.77

Position de I'axe neutre: y =92.5
Bras de levier: Z=101.9
Déformation du béton: g, =3.50

Déformation de l'acier: g, =1.98

Pivot: B
(cm)
(cm)
(%o)
(%o)
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Contrainte de l'acier:
tendue: os =395.0 (MPa)

comprimée: og' =434.8 (MPa)

Cas N°2: Type ELS ~ N=54353(T) M, =220.02 (T*m) M, = 0.00 (T*m)

Coefficient de sécurité:  1.47
Position de I'axe neutre: y =90.3 (cm)

Bras de levier: Z =107.9 (cm)
Contrainte maxi du béton:s, = 11.0 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 16.2 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: cs = 99.3 (MPa)
comprimée: o, = 155.0 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:
o5 jim = 250.0 (MPa)
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