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Résume:

Le but de ce travail est I'étude et la conception d'un pont type bow-string comprenant
deux voies de circulation d’une longueur totale de 42.76m et une largeur de 10.06m, bordé de
deux trottoirs. Le tablier repose sur quatre entretoises intermediaires en caissons métalliques
qui sont reliées a des suspentes de 1’arc reprenant la quasi totalité des charges et surcharges
appliquées. Les sollicitations sont calculées par le logiciel robot structural analyses 2010(ex :
Robot Bat Millenium). Ensuite, on a procédé aux différentes vérifications : cisaillement,
voilement, déversement et assemblages conformément aux reglements en vigueur.

Mots clef: BOW-STRING, entretoises métalliques, tablier mixte, connecteur.

Summary:

The purpose of this work is the study and the conception of a bridge typifies BOW-
STRING including 2 traffic lanes of a total length of 42.76m and a 10.06m width of lined
with two pavements. The apron rests (bases) on four entretoises intermediaries in metallic box
which are to connect with suspentes attached to resuming (taking back) bows almost totality
of loads and excess loads applied. The requests are calculated by the software structural robot
analyze 2010 (ex: Robot Bat Millennium), we proceeded then to the various checks: cutting,
buckle and draining, assemblies according to the regulations (payments) current.

Keywords: BOW-STRING, metallic entretoises, mixed apron, connector.
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Introduction

Introduction

L’idée de construire en arc n’est pas récente, elle remonte a la plus haute Antiquité.

Certains prototypes comportent deux dalles de pierre inclinées I'une vers 1’autre.
D’autres arcs sont constitués de lits de pierres horizontaux superposés placés en surplomb les
uns sur les autres, formant des tas de pierres, jusqu'a ce qu’ils se rejoignent au centre de la
portée.

Les Babyloniens, les Grecs et les Egyptiens ont utilisé ce type d’arc dans de
nombreuses constructions, notamment dans la pyramide de Khéops, ol un arc donne acces a
la chambre de la reine. Les Assyriens ont bati des palais aux plafonds vo(tés des le 11°™
millénaire av.J.-C. Les Etrusques ont étendu I’utilisation de ’arc & I’ensemble de leur
architecture civile : les ponts, les rues et les portes. Quant aux Romains, ils ont multiplié les
arcs a grande échelle dans les amphithéatres comme le Colisée de Rome ou les arénes de
Nimes, dans les aqueducs comme le pont du Gard, dans les palais, les portes, mais aussi dans
leurs édifices religieux.

Jusqu’a nos jours ou les ponts en arcs sont construits entierement ou partiellement en
métal.

Le 1% pont en arc métallique des temps modernes est bien celui de Bayonne
Bridge(1931) a new jersey (état de New-York USA). Il représente le début d’une autre
génération de pont en arc dit bow-string qui est une alliance des ponts suspendus et des ponts
arcs.

Et en vue de I’évolution économique et de I’extension démographique que connait
notre pays, il est important de fournir tous les moyens pour gérer a bien ce développement. Et
I’infrastructure routié¢re est probablement 1’un des facteurs les plus importants.

Le gouvernement algérien s’est lancé dans la construction de 1’autoroute dite EST-
OUEST et de quelques rocades afin de relier plusieurs villes algériennes par une série de
tunnel; d’échangeurs et d’ouvrages d’arts routiers.

Plusieurs rocades ont été aménagées a cet effet, telle que la 2éme rocade qui fera
partie du projet autoroute EST-OUEST. Cette derniére traverse la périphérie sud de la ville
d’Alger allant de BOUDOUAOU jusqu'a la banlieue de ZERALDA. En reliant directement
les wilayas de BOUMERDES, BLIDA et TIPAZA afin de contourner le Grand Alger.

Cette theése est articulée selon le plan suivant :

Le premier chapitre regroupe des notions de charpente métallique ;
Le second chapitre consiste aux choix des matériaux;

Le troisieme chapitre définit les différentes charges et surcharges ;
Le quatriéme chapitre traite la modélisation de la structure ;

Le cinquieme chapitre concerne 1’étude statique de la structure ;

Le sixiéme chapitre a pour objet la vérification dynamique du tablier.
Une conclusion genérale cloture notre travail.
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L’autoroute EST-OUEST, intégrante un grand réseau routier, s’articule autour des
éléments structurants suivants :

+ L’autoroute Est-Ouest qui relit les deux principales frontiéres (marocaines et
tunisiennes) avec une longueur de 1216 kilometres environ, reliant les principales
agglomérations du pays situées sur la frange Nord du territoire (plus de 80 % de la
population) ;

+ La deuxiéme rocade d’Alger de 65 km de longueur reliera ZERALDA a
BOUDOUAOU ;

+ La troisieme rocade qui est plus au Sud d’Alger d’environ 140 km de longueur reliera
directement Tipaza (Nador) a BOUMERDES (BORDJ-MENAIEL) par I’ARBAA en
évitant completement ALGER;

+ La quatriéme rocade encore plus au Sud d’environ 300 Km de longueur reliera a
terme, directement KHEMIS MILIANA a BORDJ BOU ARRERIDJ par DJENDEL,
BERROUAGUIA et SOUR EL GHOZLANE en évitant les villes de MEDEA et
BOUIRA ;

+ La liaison autoroutiére entre la région JIJELIENNE et D’autoroute est-ouest,
considérée comme un axe stratégique favorisant 1’atténuation des disparités entre
régions et une ouverture des infrastructures portuaires de la région, notamment le port
de JENJEN, vers les régions subsahariennes. Elle sera assurée par ’aménagement de
la RN 77 en voie expresse d’un linéaire d’environ 140 km ;

+ La rocade des Hauts Plateaux, liaison est-ouest située a quelques centaines de
kilométres au sud de la précédente et desservant des agglomérations situées entre la
frange Nord et le désert;

+ Les liaisons nord-sud appelées pénétrantes reliant notamment 1’autoroute est-ouest a la
rocade des hauts plateaux et maillant le territoire pour une desserte plus compléte.

Afin de ne rien omettre, il convient de dresser a I’avance la liste des données
indispensables pour entreprendre 1’étude ; cette liste comprend le tracé en plan, le profil en
travers, tenant compte éventuellement d’€largissements ultérieurs, le profil en long, les
charges d’exploitation, normales et exceptionnelles, les hauteurs libres et ouvertures a
réserver (route, voie ferrée, voie navigable), la qualité architecturale, les suggestions de
construction, qui peuvent étre de nature tres variée (délais de construction, colt relatif de la
main d’ceuvre et des matériaux, disponibilité des granulats et du ciment, etc.).

Apres avoir recueilli I’ensemble des données relatives a 1’ouvrage, le projeteur
recherche les solutions techniquement envisageables en évaluant leur colt et leur aspect
architectural. Pour aboutir au meilleur choix, a la fois sur les plans technique, économique et
esthétique, on doit bien connaitre 1’éventail des solutions possibles, avec leurs suggestions,
leurs limites et leur codt.

La disposition des appuis de tablier et leur nature dépendent de nombreux facteurs
dont I'importance varie selon les données du projet :
1- Grandeur et profondeur de la breche,
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2- Données géotechniques du sol,

3- Servitudes des voies franchies,

4- Dégagement d'un gabarit,

5- Trace de la voie,

6- Les procédés de construction et de montage...

Mais les facteurs les plus influents sont ceux de la longueur totale et de la servitude de
I’ouvrage.

Il existe au total trois possibilités de porter un tablier :

1- Sur des piles;

2- Surunarc;

3- Ou avec des cables, possibilités auxquelles sont attachées les quatre grandes familles
classiques d'ouvrages traditionnellement appelés ponts a poutres, ponts en arc, ponts a
haubans et ponts suspendus.

4- 11 ya des possibilités de fusionner deux de ces trois possibilités. C’est le cas de
I’ouvrage OAS520u le tablier est port¢ par des cables liés directement a 1’arc
métalliques « bow-string » (dérivé du pont en arc) .

Le bow-string est de la forme dans laquelle le tablier relie I'arc a ses naissances et
reprend par traction la composante horizontale de la poussée. Les réactions d'appui sur les
fondations sont alors identiques a celles d'une travée indépendante.

D’une autre manicre, le cas des ponts «bow-stringy, la poussée de 1’arc est équilibrée
par la traction du tablier horizontal et rend ainsi les réactions d’appui verticales. Ce cas
particulier d’ouvrage, bien qu’apparaissant extérieurement comme un pont en arc, posseéde un
tablier dont le fonctionnement mécanique est celui d’un pont a poutres.

Description de I’ouvrage

Lieu : Wilaya de BOUMERDES / Commune d’OULED MOUSSA.
Maitre de ’ouvrage : Agence Nationale des Autoroutes.

Auteur du projet : INGENERI ZUCCOLO construzioni.
Réalisation : TEIXEIRA DUARTE / ENGOA / OHL.

Cet ouvrage est de type bow-string avec deux arcs inclinés de 27° par rapport a la
verticale, constitués chacun de 4 voussoirs. Les suspentes ont pour role de transmettre les
efforts du tablier mixte a I’aide de 4 entretoises situées en dessous vers les arcs qui
transmettent la quasi-totalité des charges vers le sol.

Figure 1: situation géographique du site.
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Introduction

La conception d'un pont consiste en des études visant & concilier diverses contraintes
dont I'importance varient selon les projets : données naturelles du franchissement, données
fonctionnelles, procédés de construction, insertion dans I'environnement, codts, délais....Ce
chapitre nous permettra d’expliquer des concepts fondamentaux dans la réalisation des
ouvrages d'art métalliques. Les solutions s'articulent autour d’un systeme porteur (poutre, arc,
suspension a cables) figure 1.1, et d’éléments secondaires (corniches, étanchéité,.....).

Donc, selon la voie portée (route, rail, voie piétonniére ou canal) le pont sera
dénommé, pont-route, pont-rail, passerelle piétonniere ou pont-canal. Les ouvrages peuvent
avoir des formes extérieures semblables, mais se différencient et se caractérisent surtout par
la nature particuliere du trafic qu'ils ont a supporter.

Le point de départ de 1I’étude des ouvrages d’art métalliques est de définir les éléments
de I’ensemble du systeme et de définir leurs modes de sollicitations (flexion, compression et
traction) et cela pour donner trois types de ponts fixes:

— Le pont a poutre sollicités en compression aux appuis ;

— Le pont en arc, qui associe la compression a la flexion ;

— Les ponts a cables, de type haubané et suspendu, combinent la traction, la compression et
la flexion.

Les éléments structurels d’un pont doivent répondre aux données du projet. De formes

multiples et variées, elles se réduisent finalement toujours a un tablier et un systeme porteur
composé d'appuis et de suspensions éventuellement.

— e

T

a poutre &> en arc

——— e

(> haubane > suspendu

Figure 1.1: différente structure d'un pont.
I.1. Tablier

Le tablier est la partie d'ouvrage qui porte directement la voie (route ou rail) et en
assure la continuité parfaite. Il comprend un platelage et une poutraison.

1.1.1. Constituants du tablier

Le premier équipement est la structure de roulement qui est constituée par la chaussée
pour la route et par les rails et le ballast pour le ferroviaire. Les équipements englobent aussi :
les appareils d'appui, les joints de chaussée, les organes de sécurité (garde-corps, glissiéres de
sécurité, barriéres), les évacuations des eaux, I'étanchéité, les corniches (figure 1.2).
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trottoir e — = _ joint de
garde-corps e = m—— chaussdée

=
QJ\
—
= culéee

S corniche

~ poutre principale
entretoise

Figure 1.2 : éléments d’un tablier.
1.1.1.1. Poutraisons

Rappelons que le terme poutraison recouvre tous les éléments structuraux du pont
autres que le platelage. Plus précisément, il s'agit des poutres principales et de leur
entretoisement. Dans ce paragraphe les trois formes classiques de construction de poutraison
vont étre examinees : poutres a dme pleine, en caisson et en treillis, avec les formes
d'entretoisement qui leur sont adaptées ; et ce dans les deux fagons de disposer la poutraison :
au-dessous et au-dessus du platelage.

Il'y a trois fagons de placer la poutraison par rapport au platelage [1] :

— au-dessous ; la poutraison est dite « sous T T
chaussée » ou « sous rail » (figure 1.3.a) La
poutraison « sous » platelage est la plus naturelle et
la plus satisfaisante des trois possibilités, sur les
plans structurel et fonctionnel.

- P ~
@) “\I,)/' KE/

— au-dessus ou a cOté, la poutraison est dite « sur
chaussée » ou « latérale » (figure 1.3.b).

Figure 1.3 : emplacement des

— a un niveau intermédiaire (figure 1.3.c): la poutraisons / aux platelages.
poutraison « sur » platelage est utilisée pour les cas
difficiles.

En plus des éléments longitudinaux, nous disposons d’éléments transversaux
(entretoise).

L'entretoisement intervient dans le mode de fonctionnement de la poutraison. Le rdle
joué par les éléments transversaux s'exprime dans plusieurs domaines :

4+ En flexion générale de I'ouvrage, I'ensemble composé par les poutres principales et
I’entretoisement constitue une structure spatiale résistante et stable, d'abord lors des
phases de montage, puis en situation de service grace au complément structurel
apporté par la dalle. Pour sa part, I'entretoisement participe au maintien de la forme de
la section droite en fonction du rapport existant entre sa raideur flexionnelle propre et
les raideurs flexionnelle et torsionnelle de I'ensemble de la poutraison principale.
Ainsi, une poutre en caisson caractérisée par une grande raideur de torsion exige un
entretoisement specifique capable d'accompagner le travail en torsion de la section. En
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revanche, pour un pont a poutres droites a ame pleine, cette caractéristique est
beaucoup moins prononcée et se traduit par des exigences differentes.

+ En flexion locale, les structures transversales peuvent étre amenées a supporter
directement la dalle avec ses équipements et les surcharges de chaussée, pour reporter
ensuite ces charges sur les poutres principales. Ce réle s'ajoute au précédent.

+ Sur appuis, un entretoisement spécial et renforcé est nécessaire pour résister aux
fortes sollicitations développées par les réactions d'appui verticales et horizontales.

L'entretoisement garantit la géométrie et la stabilité de la structure lors des phases
d'assemblage en usine et sur chantier.

Le comportement de I'entretoisement est donc tres dépendant du type de poutraison
auquel il est associé, et réciproquement. Il en résulte des solutions et des dispositions
constructives propres a chaque tablier. Il y a plusieurs fagcons de concevoir les poutres on peut
citer :

+ Poutres en treillis sous chaussée : (poutres a &me pleine, poutres en caissons, poutre en
treillis sous chaussée) ;

+ Poutraison « sur » chaussée : (poutres latérales en treillis, poutres latérales a ame
pleine).

1.1.1.2. Platelages
revétement de chaussée
Cette partie du tablier qui supporte en premier - o 2 i s
les surcharges d'exploitation a connu des évolutions -
structurelles et fonctionnelles depuis une trentaine Qs N

d'années. Construits a partir de structures aussi LR oo depon
différentes que sont les dalles en béton, les mixtes LK ot o
acier-béton et les dalles orthotropes tout acier, dont Figure 1.4 : Tablier a platelage
nous étudierons pour chacune le domaine d'emploi. orthotrope et poutre & ame pleine.

Les platelages des tabliers doivent étre congus afin de :

— résister aux efforts locaux apportés par les surcharges roulantes ;

— transmettre ces efforts locaux aux poutres principales ;

— assurer le contreventement horizontal du tablier ;

— participer (sauf cas particulier) a la flexion d'ensemble des poutres principales.

Il existe 4 types de platelages :
a) Dalle en béton armé collaborante ;

b) Dalle mixte acier-béton ;
C) Dalles en béton et orthotrope ;
d) Dalle orthotrope tout acier :

1.1.2. Montage des tabliers métalliques

Parmi les travaux entrant dans la réalisation d'un pont, le montage est une activité
essentielle. Le montage met en cause la sécurité et la capacité résistante finale des sections
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de l'ouvrage. Le projeteur doit donc intégrer les phases de montage dans le calcul de I'ouvrage
au stade du dimensionnement et des Vérifications aux états limites ultimes d'équilibre et de
résistance en ne perdant jamais de vue que :

+ pendant son montage, l'ouvrage change constamment d'état et de position. Il n'atteint
dailleurs sa pleine et entiere securité qu'a la fin du montage, lorsqu'il est sur ses appuis
définitifs ;

+ les cas de charges de montage développent dans certaines sections du tablier des
sollicitations nettement plus défavorable que les cas de surcharges de service : par
exemple, un montage en encorbellement améne des efforts dimensionnant pour les
sections sur appuis. Les procédés de montage des ponts ont tous en commun de faire
appel a des techniques de déplacement de piéces volumineuses et lourdes.

Avant le montage proprement dit, il est nécessaire de procéder a I'assemblage des
éléments résultant du découpage transversal et longitudinal. Le travail se déroule sur une
plate-forme aménagée a l'arriere d'une culée.

Apres le montage on doit passer a son installation qui peut se faire suivant plusieurs
procédés :

a) Lancage
Construit totalement ou partiellement sur la berge, I'ouvrage est tiré ou poussé dans son
alignement puis, au terme de ce parcours, il est pris en charge par des vérins pour étre

descendu sur ses appuis. L'usage de cette méthode suppose que certaines conditions soient
remplies.

B) Levage par grue

1067 m : longueur du chemin de cable

Il convient parfaitement aux ouvrages de
faibles et moyennes portées, pour autant que
I'acceés par le dessous ou sur le cdté soit possible,
non seulement pour I'acheminement des trongons
de charpente mais aussi pour l'implantation et le
calage de la grue. Les éléments sont levés en Figure 1.5 : Montage d’un arc par
trongons (indépendants ou jumelés) dont le poids encorbellement et blondin. / Pont de
et les dimensions sont ajustés aux capacités de New River
levage de la grue.

I existe d’autres méthodes pour assembler tel que le levage par bigue flottante ; par
montage par encorbellement ; par hissage.

1.2. Systéme porteur
Le systeme porteur désigne I'ensemble des parties d'ouvrage qui supportent le tablier.

Les culées marquent les origines du pont a chaque extrémité du tablier et assurent la
transition entre la voie sur terre et la voie sur pont. Ce sont des appuis indéformables. A ce
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titre, on y installe les appareils de voies ou joints de chaussee [1] destinés a absorber les
déplacements du tablier sous les déformations.

Entre les culées, le tablier est porté, selon les cas :
— « par dessous » sur des piles ;
— « par dessus » au moyen de cables et pylones.

La disposition des appuis de tablier et le type d’ouvrage dépendent de nombreux
facteurs dont I'importance varie selon les données du projet : grandeur et profondeur de la
bréche, données geotechniques du sol, servitudes des voies franchies, dégagement d'un
gabarit, tracé de la voie, conditions d'exploitation, procédés de construction et montage...etc.

Il 'y a de multiples facons de porter le tablier d'une culée a l'autre, mais elles se
raménent toutes a deux fagons :

— le systéme porteur sur appuis inférieurs « rigides » : le tablier est en appui sur des piles.
Cette disposition classique donne I'immense famille des ponts a poutres a travées continues
multiples de petites et moyennes portées ;

— le systéme porteur par suspension « souple » : au-dela d'une certaine distance entre
appuis (environ 200 m). Les appuis passent du « dessous » au « dessus ». D'un systéme
d'appuis fixes et écartés on passe a un systeme d'appuis élastiques et rapprochés.

Au total, trois possibilités de porter un tablier : sur des piles, sur un arc et avec des
cables, possibilités auxquelles sont attachées les quatre grandes familles classiques d'ouvrages
traditionnellement appelés ponts a poutres, ponts en arc, ponts a haubans et ponts suspendus.
La figure 1.6. Indique le domaine d'application de chacun d'eux en fonction de la portee
principale de I'ouvrage.

A S| iy L e
e .

pomts suspeEndus

pont=s haubanés ] B L7

— .
pomts 2m arc 'E ;

e

ponts & Dc—u:rea_“"h,_\_:[_ __I‘J,"'

0 2l£ll3 -'-'l-b:' ElflC =

_ ] 1£l:ll:l ‘Idl::l 1-1!!:":! 1:’:1;12:' 1él2ll:l Edl::'

portes en m

Figure 1.6:domaine des ponts selon la longueur total.

1.2.1. Tablier appuye sur piles ou « pont & poutres »

Le tablier prend appui sur des piles et culées matérialisant des travées dont les portées
varient de quelques metres pour les ponceaux a 300 m, record mondial établi pour le pont de
Costa de Silva au Brésil en 1974. En France, c'est le pont de Cornouaille a Bénodet (1972) qui
détient le record avec 200 m de portée principale. Parce que la majorité des franchissements
peut étre économiquement traitée en multi-travées avec des portées n'excédant pas 100 a 120
m, il n'est donc pas étonnant que cette construction soit de trés loin la plus utilisée. Son
montage d'ailleurs ne pose pas de difficulté majeure des lors que la méthode du langage peut
étre adoptée.
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1.2.2. Arc porteur du tablier

L'arc est depuis longtemps considéré comme une forme de structure mécaniquement
efficace et architecturalement réussie. Le pont en arc est un symbole.

Pour franchir une bréche large, profonde et avec des acces de chantier difficiles sur ses
flancs, une conception classique de pont a poutres a travées multiples impliquant la
construction de piles verticales hautes et nombreuses et autant de fondations peut s'avérer
inadaptée pour des raisons économique, technique ou esthétique. La solution consiste a faire
reposer les piles du tablier non pas sur le sol au fond de la breche, mais sur une structure en
arc franchissant la breche d'une seule portee.

L’arc regoit les charges du tablier par I’intermédiaire de multiples suspentes et
travaille en compression principalement, jusqu’a ses naissances sur les massifs d’ancrage.

Nous avons 2 formes de ponts en arc :

> L'arc classique, Selon la position occupée par le tablier sur I’arc, le pont en arc est a
tablier supérieur, intermédiaire, inférieur.
> Le bow-string, le tablier relie I'arc a ses naissances et reprend par traction la

composante horizontale de la poussée. Les réactions d'appui sur les fondations sont alors
identiques a celles d'une travée indépendante.

1.2.3. Suspension par cables

Comme pour les ponts arcs, mais de fagcon encore plus marquée, il se caractérise par
des conditions de site qui interdisent ou ne favorisent pas l'implantation de piles
intermédiaires.

Son domaine d'application est :

— la libération totale de I'espace inférieur ;

— les franchissements de trés grandes portées ;

— les tabliers élancés ;

— le montage facilité par la suspension elle-méme.
1.3. Autres équipements d’un pont

Les ponts comportent un certain nombre d'équipements indispensables au
fonctionnement tel que :

1.3.1. les appareils d’appuis

Le choix de ces équipements dépend de I'exploitation, de leur entretien et de leur
remplacement dans le temps. s ne doivent pas étre a I'origine de desordres qui pourraient
affecter la résistance du pont.

Les appareils dappui assurent la liaison meécanique entre les éléments porteurs
principaux (poutres principales, arcs...) et les appuis (piles, culées, massifs, etc.). lls
contribuent au fonctionnement de 1’ensemble de l'ouvrage et transmettent aux appuis les
actions provenant des charges permanentes, surcharges d'exploitation, effets thermiques,
actions sismiques, vent et tassements d'appui.
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Dans son plan horizontal, et sous les actions horizontales, I'équilibre du tablier doit
étre satisfait tout en garantissant une libre dilatation tant longitudinalement que
transversalement pour les ouvrages de grande largeur. De sorte que le schéma d'appui idéal
bati sur ce principe peut étre [2] :

— un appareil d'appui fixe bloguant les efforts horizontaux ;
— des appareils d'appui mobiles unidirectionnelsen x ou y ;
— des appareils d'appui mobiles multidirectionnels en x et y.

1.3.2. les joints de chaussee

Cet équipement assure la continuité de roulement a la jonction entre 2 tabliers ou entre
tablier et culées. Les joints sont classés selon le trafic en poids lourds journalier moyen, et
caractérisés par leur « souffle » qui exprime la capacité de déplacement total du tablier sous
les surcharges, les effets thermiques... Les diverses conceptions de joints se différencient par
leur capacité de souffle et leur aptitude a supporter des trafics Iégers, semi-lourds ou lourds.

Profil en elastoméare
J_F‘rofl'lé metalligue

&) joint en élastomére alvéols

Wue de dessus

Coupe A0 —— "
LY = L < <

: - M+ == <
25 & S50 mm o === ¢ i T S . o

B joint a peigane e joint en dent

Figure 1.7 : joints de chaussés.

1.3.3. Autres éléments

En plus des éléments déja cité on distingue :
— les dispositifs de retenue ;

— la protection anticorrosion ;

— I’évacuation des eaux pluviales ;

— les corniches ;

— les installations de visite.

1.4. La conception générale d’un ouvrage d’art
a) L’architecte

La détermination, la hiérarchisation et la résolution des contraintes
techniques s’effectuent en fonction des contraintes liées au programme et d’un
choix architectural déterminé par 1’ingénieur. La conception originale d’un projet,
fonctionnelle et esthétique, doit nécessairement intégrer une réflexion sur le type
de structure envisagé. Tout au long du processus de conception, I’ingénieur
travaille généralement en collaboration avec un bureau d’études ou des
ingénieurs-conseils spécialisés dans un domaine (structure, thermique,
acoustique...).
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b) Le bureau d’étude

Le travail de I’ingénieur spécialisé en structures métalliques consiste a
déterminer et établir :

+ Les efforts ou actions qui s’appliquent a la structure ;

+ La stabilité de I’ouvrage mais aussi la forme structurelle optimale de
I’ouvrage. Le choix du matériau de structure est également effectué a ce
moment ;

+ Les sections requises pour chaque partie de 1’ossature de maniére a
assurer la sécurit¢ de la structure. La question de 1’assemblage est
également développée. Plusieurs combinaisons d’efforts ou cas de charges
sont envisagées. La note de calcul est le document qui rassemble ces
éléements.

Les bureaux de contrdle interviennent pour vérifier les plans et les
documents présentés par 1’ingénieur et le bureau d’études.

c) L’entreprise

Deés lors que I’appel d’offre est lancé sur la base de 1’avant-projet détaillé
(APD), la consultation des entreprises se fait auprés d’une entreprise générale
ou en lots séparés. Les études de 1’entreprise de construction métallique
concernent la structure qui va étre réellement construite, en passant par la
préparation du travail dans les ateliers de fabrication, la phase intermédiaire de
montage pour finir & la structure dans son positionnement final. A noter que la
fabrication ne commence qu’aprés les études d’exécution et les
approvisionnements, et qu’elle nécessite la coordination de deux plannings :

+ Le planning général de construction du chantier ;
+ Le planning de I’atelier de fabrication.

Il existe une grande diversité de regles et de normes relatives aux actions
exercées sur les structures. L’Euro-code 1 reglemente les actions qui sont
appliguées aux structures.

1.5. Comportement des éléments métalliques vis a vis des sollicitations regues

L r——'_____| Fibre moyvenne

Tous les élements structurels d’un ouvrage d’art sont o

LS 1z . . | — —_—
exposes a des efforts. Donc chaque élément doit recevoir ces | L Y A
sollicitations qui vont étre transmises aux fondations. n\,;‘"""_* ™,

Par exemple le tablier va travailler en flexion quand a | . —

I’arc on trouvera des éléments qui travaillent en compression et | __J
méme en flexion. L—

Figure 1.8: schéma
statique d'une barre

Un élément est dit tendu lorsque ses extrémités sont rendu

soumises a des efforts qui imposent un allongement uniforme a
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toutes les fibres de ce dernier. Dans le cadre de la schématisation de la théorie des poutres,
I’élément est tendu si la résultante des efforts s’exergants sur une section quelconque se
réduit a un effort normal appliqué au centre de gravité G de la section et dirigé de la section
vers I’extérieur de 1’élément comme illustré sur la (figurel.8) L’axe de I’effort normal est
confondu avec la fibre moyenne de 1’¢lément.

La contrainte ¢ 5 en un point quelconque de la section droite est constante et est donnée par la
relation :

o, =N/A

Avec N effort de traction,
A aire de la section droite de 1’élément.

Dans le domaine élastique, la déformation € d’une fibre quelconque est reliée a la contrainte par la loi
de Hooke: 6 =E. ¢

Avec E module d’Young.

Pour les aciers de construction courants, E = 210 000 N/mm2. On en déduit I’allongement dl d’une
fibre quelconque par la relation :

ol =eL=cL/E=NL/EA
Avec : L longueur de 1’élément.

L’élément tendu de la structure métallique est le plus simple et le plus efficace car il ne pose
aucun probléme d’instabilité de forme. Il est présent dans presque toutes les ossatures métalliques.

Dans les poutres en treillis, une des membrures et certaines diagonales sont toujours des
éléments tendus (figure 1.9). Certaines diagonales de systéme de contreventement peuvent étre des
composants tendus. On le retrouve par ailleurs sous différentes dénominations : suspentes, tirants,
haubans.

Les suspentes désignent généralement des éléments tendus verticaux. Ils servent a transmettre
les charges du tablier aux cables porteurs des ponts suspendus (figure 1.9) ou aux arcs des ponts de
type bow-string (figure 1.9).

:‘,I—-I'l’il__lil _I_ i 1T o g! l | l ! !Q @! ! l I l ! Q .

 coTnosamnts e dus

o Pt seesg e

Figure 1.9: composantes tendus dans le bow-string et des ponts suspendus.

Les criteéres de dimensionnement de 1I’euro-code concernent naturellement la prévention des
modes de ruine, la valeur du calcul de I’effort de traction Ngq dans 1’élément doit vérifier :

Nsd < Nrg= Min (Npl Ny ;Nnet)

> N, est la resistance plastique de calcul de la section brute ou section courante :
Axfy
Npi=
yYMO
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Avec :
v A aire de la section brute, fy limite élastique du matériau ;
v gwmo coefficient partiel de sécurité de matériau ;
Ymo = 1,0 si ’acier utilisé bénéficie de la marque NF acier ;
Ymo = 1,1 sinon garantit contre le risque de déformations excessives.
> N, est la résistance ultime de calcul de la section nette au droit des trous de fixation :
Nuzo-gAnetfu/YMZ
Avec .

F, limite & la rupture du matériau ou résistance a la traction minimale spécifiée,
Owm2 coefficient partiel de sécurité a appliquer dans les sections nettes, gu, = 1,25,
A aire de la section nette au droit des trous de fixation.

Dans le cas général ou les trous sont disposés par rangées perpendiculaires a la direction de
I’effort de traction (figure 1.10), 1’aire nette est égale a 1’aire brute diminuée des aires prises par les

trous :

_ Apet Xfy
N net—
yMO

=1-—0-

Figure 1.10: section AA' pour le calcul d'une section d'une barre.

Dans le cas ou les trous sont disposés quelconque comme sur la (figure 1.10) la section A se
calcul de la maniére suivante :

Ane=A-nxdxt+s’xt/ (4xp)

Dans le cas ol un élément est comprimé, ses extrémités sont soumises a des efforts qui
imposent un rétrécissement uniforme a toutes ses fibres. Dans une section quelconque, la résultante
des efforts se réduit a un effort normal appliqué au centre de gravité de la section et dirigé vers
I’intérieur de 1’élément.

Les relations de I’effort de traction N s’appliquent également aux éléments comprimés en
considérant N comme I’effort de compression.

Les éléments comprimés ont cette particularité qu’au-dela d’un certain niveau de
I’effort de compression, des instabilités géométriques apparaissent. Ces instabilités de forme qui
affectent les parois de la section ou de 1’élément dans son ensemble vont restreindre le
domaine de validité des relations et par conséquent limiter 1’efficacité de la matiére utilisée.

Les modes de ruine d’un élément comprimé comprennent :
— la plastification compléte de la section courante ;

— le voilement local des parois de la section ;

— le flambement du composant.
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La plastification compléte de la section courante entraine des déformations importantes pour
tout effort supérieur au seuil de plastification. C’est un mode de ruine que I’on peut rencontrer sur des
piéces trés courtes ou massives. Dans la plupart des cas, les éléments comprimeés atteignent leurs seuils
d’instabilité par voilement local ou flambement d’ensemble avant le seuil de plastification.

a) flambement

Le flambement est le mode de ruine prépondérant et le plus dangereux des éléments
comprimés. Il se traduit par une déformation de flexion brutale du composant a partir d’un niveau
donné de I’effort de compression.

La charge critique d’Euler pour un composant comprimé, articulé aux deux extrémités est
donnée par I’expression :

Ne=m’El/(Klo)?

Avec :

E module d’Young,

| moment d’inertie de la section de I’élément pour le plan de flambement considéré,

lo longueur de I’élément.

K est un coefficient permettant de définir une longueur de flambement équivalente a celle d’une poutre
simplement appuyée.

Les essais effectués sur des profilés réels montrent que le flambement se produit toujours
pour des charges inférieures a la charge critique d’Euler. Ce résultat s’explique par la présence
d’imperfections géométriques et de contraintes résiduelles résultant du processus de fabrication
et de montage. La théoriec d’Euler a cependant le mérite de mettre en évidence le parametre
géométrique essentiel du phénomeéne : 1’élancement A ou 1’élancement réduit. En effet, la
contrainte critique d’Euler déduite de la relation précédente nous donne la contrainte critique
d’Euler :

o= Ner A= TP ENIL* I/ A=r2Ei?IL2=1’E/)?

A est I’aire de la section du poteau

constitue I’étape la plus délicate de son dimensionnement. La longueur
de flambement d’un élément dépend des conditions de déplacements et i
de rotations a ses deux extrémités. Les différentes conditions aux i

limites possibles se répartissent en deux catégories suivant que les deux . ” ‘

nceuds de 1’élément sont bloqués en translation ou pas.

S . .L\\\
La détermination de la longueur de flambement de 1’élément \1 ]

Figure 1.11: phénoméne du
L ) . . L flambement.
Criteres de dimensionnement des éléments comprimes

Pour dimensionner un élément comprimé, il faut faire le choix d’une section et des conditions
aux limites de 1’élément, déterminer la valeur de calcul de ’effort de compression Ngq et Vérifier que :

N s¢< N Rg

La résistance de calcul d’un élément comprimé Ngrqdépend de 1’élancement réduit et de la
classe de la section retenue.

Casl:1 < 0.2:
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Section transversale de classe : 1ou2ou 3:

Il n’y a ni risque de flambement, ni risque de voilement local. Toute la capacité de résistance
élastique de la section peut étre utilisée. La résistance de calcul de la section est donnée par le seuil de
plastification :

NRd:NpF Afy /YMO

Avec : A aire de la section brute,

Fy limite élastique du matériau,
ymo coefficient partiel de securité du matériau, ymo= 1,0 si I’acier utilisé bénéficie de la marque NF
(Norme frangaise) acier sinon yye= 1,1.

Section transversale de classe 4 :
Il n’y a pas de risque de flambement simple mais risque de voilement local. Il en résulte que :

Nrd= Aeft fy/ M1

Avec : Ay aire efficace de la section déterminée selon le Paragraphe I’EC3-DAN,
Fy limite élastique du matériau,
gwm: coefficient partiel de sécurité de résistance des sections de classe 4, yy:= 1,1.

Cas2:1 < 0.2

Section transversale de classe : 1 ou2 ou 3 :
Il n’y a pas de risque de voilement local mais risque de flambement simple. La résistance de calcul de
la section est alors donnée par la relation :

N Rd:XAfy/ 'YMJ_

Avec : x coefficient de réduction défini par la relation,
ywm1 coefficient partiel de sécurité de résistance des éléments aux instabilités, ywm;= 1,1.

Section transversale de classe 4 :

Il'y a a la fois risque de voilement local et risque de flambement simple et :
NRd:X A fy/ YM1

Avec : y coefficient de réduction défini par la relation,
ym1 coefficient partiel de sécurité de résistance des éléments aux instabilités, gu; = 1,1.

Il convient de noter qu’il n’y a pas lieu de déduire les trous de fixation dans les composants
comprimés sauf si ces trous sont des trous surdimensionnés (diameétres supérieurs aux diamétres
normaux définis a la figure 1.11). On suppose ainsi implicitement que les boulons remplissent les
trous normaux des éléments en compression.
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Valeurs de K pour le calcul de la longueur de flambement

Mode propre fondamental

de flambement /‘\/‘77 :\//f — =
:)\__\r\_\ rotation et translation fixes &
E ,: rotation libre et translation
? fixe
\
§§ rotation fixe et translation *
libre "
(I) rotation et translation libres "-I S
= 7 AN
@ ® ~
(O]
Valeurs théoriques 0,6 0,7 1,0 1.0 2,0 =2
Valeurs de calcul pour conditions 0,65 0,8 1.0 1.2 21 icf. 8 2.2.4.3)

d'appuis approchees

Figure 1.12: valeurs de k pour la longueur de flambement.

La procédure générale de conception d’un ¢lément comprimé comprend les étapes suivantes [4]:

1- Choisir la section la plus appropriée en fonction des critéres économiques et technologiques
ainsi que de la nuance d’acier correspondante ;

2— Déterminer la classe de la section en fonction des criteres des normes en vigueur ;

3- Déterminer la longueur de flambement pour chacun des deux plans potentiels de flambement
et en déduire 1’élancement réduit maximal ;

4— Sélectionner la courbe de flambement appropriée en fonction des indications ;

5- Calculer le coefficient de réduction c et en déduire Ngqy suivant 1’un des quatre cas du point
@;

6— L’¢lément est convenablement dimensionné si les relations de calcul sont vérifiées. Dans le cas
contraire, il faut choisir une section plus résistante. Il convient toutefois d’examiner si des appuis
intermédiaires permettant de réduire la longueur de flambement ; ne représentent pas un choix plus
avantageux que celui d’une section plus résistante. Les éléments servant d’appuis intermédiaires sont
appelés barres de contre-flambement ; elles sont en général dimensionnées en compression avec un
effort égal a 2 % de ’effort normal de calcul dans la barre de contreventement principale ;

7— Procéder & la vérification des assemblages de 1’élément une fois celui-ci convenablement
dimensionné.

1.6. Les assemblages soudés

Les assemblages ont pour fonction d’assurer la liaison ou la continuité des composants
¢lémentaires entre eux afin de réaliser 1’ossature de 1’ouvrage projeté. Ces organes critiques pour
I’ouvrage tant sous 1’aspect de I’intégrité structurelle que sous 1’aspect économique, doivent E&tre
congus et dimensionnés avec au moins autant de soin que les composants élémentaires.

L’opération de soudage par fusion avec fil-électrode fusible consiste a faire fondre un métal d’apport
en méme temps que les plats ou les profilés a assembler.

Pstal d apport

Soudure en bout au plafond

Pied 5 Matal de basa
Faca Pisd
e — Soudure en bowut

~._ - Cordon d'zngle au plafond
Soudure en bout & la verticale
- Soudure en bout horizontala
—————Cordon d'angle & plat

- Soudure en bout & plat

,
Fone affectsa
\\‘u"l thermiguermeant

Soudurs danals

Figure 1.13 : Terminologie des cordons selon la position de soudage.
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Les procédés utilisés peuvent étre classés en trois catégories :

— le soudage manuel qui reste le seul moyen possible pour réaliser des soudures dont 1’acces est
difficile ou de petite longueur ;

— le soudage semi-automatique (avancement automatique de 1’électrode avec une torche tenue a la
main). C’est celui qui est appliqué de maniére générale ;

— le soudage automatique (la téte de soudage est montée, soit sur un chariot dont 1’avancement est
automatique, soit sur un robot de soudage). Il s’applique surtout aux soudures continues d’une certaine
longueur : assemblage ame — semelles des profilés reconstitués soudés (PRS) par exemple.

Pendant son refroidissement, le métal chaud de la zone de soudage se contracte, conduisant au
développement de retrait dans le joint. La contraction étant génée par le métal froid qui entoure le
joint, les contraintes qui se développent, supérieures a la limite d’élasticité, créent des déformations
plastiques. Cela peut amener une déformation ou méme une instabilité locale.

Trois types de retrait sont présents : le retrait longitudinal, le retrait transversal et le retrait combiné:

Avant Apres |
= =

Figure 1.14 : Effets du retrait longitudinal Figure 1.15 : Effets du retrait transversal

{

Figure 1.16: Effets du retrait longitudinal et du retrait transversal combinés

Les différents types de soudure sont :

* Soudures bout a bout :

— la soudure bout a bout a pleine pénétration pour laquelle la pénétration et la fusion de la soudure et
du métal de base sont complétes sur 1’épaisseur de 1’assemblage ;

— la soudure bout a bout a pénétration partielle pour laquelle la pénétration de la soudure ne s’étend
pas a I’épaisseur totale de I’assemblage.

+ Soudures en bouchon et en entaille sont rarement utilisées dans les structures de batiment.
Elles ont pour fonction principale d’empécher le voilement ou la séparation des plats qui se
recouvrent.

* Soudures par points sont rarement utilisées dans les structures de batiment sauf pour
assembler des éléments minces.
* Goujons soudés les connecteurs sont utilisés pour permettre de développer le comportement

mixte entre la poutre en acier et le béton. La connexion est essentiellement prévue pour résister au
cisaillement horizontal. Deux types de connecteurs principaux sont disponibles, les goujons soudés et
les connecteurs cloués. Les premiers, étant assemblés par soudage, le goujon soudé est le plus usuel
des connecteurs de cisaillement. 1l peut étre soudé sur la semelle supérieure de maniére semi-
automatique soit directement a I’atelier, soit au travers des tbles profilées en acier sur le chantier.
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1.7. Les ponts en arc

Nous avons vu précédemment que le tablier peut étre porté de plusieurs manicres et on s’est
intéressé a 1’arc porteur.

Un pont en arc est avant tout une poutre courbe, portant un tablier, a fibre moyenne de
géométrie circulaire ou parabolique et a réactions d’appui obliques nécessitant un sol de fondation
d’excellente résistance. L’arc proprement dit est en béton armé, parfois légerement précontraint et
derniérement en acier. Ses dimensions d’ensemble sont caractérisées par son ouverture L, mesurée
entre ses naissances, et sa fleche f, qui représente la distance entre la ligne joignant ses naissances et le
point le plus haut de la fibre moyenne.

La valeur moyenne du rapport L /f est voisine de 6 : elle varie, dans les projets réels, de 5 a
8m.

L’arc proprement dit est le plus souvent :

— en caisson, aux faces latérales traitées architecturalement (section uni- ou multicellulaire), pour les
grandes ouvertures (> 150 m), d’épaisseur H telle que L/H =60 ;

— constitué de poutres pleines entretoisées pour les ouvertures moyennes (100 a 150 m) ;

— une dalle & nervures latérales pour les faibles ouvertures (< 100 m).

1.8. Comparaison entre pont en arc et bow-string

Le tablier, tenu aux suspentes tous les 10 a 15 m, a un élancement de 60 et entre 8m et 12 m
pour un élancement de 50m alors que les arcs ont un rapport fleche sur portée de 1/6, et une hauteur
égale au 1/120 de la portée (valeurs indicatives). Utilisé en grandes portées, les arcs sont disposés dans
deux plans inclinés qui se rejoignent a leur clé. Cette disposition remplace la conception classique a
arcs paralléles contreventés sur leur extrados, avec en plus ’efficacité et la finesse. Pour renforcer la
raideur de I’ensemble sous les chargements de torsion, les suspentes droites sont remplacées par un
réseau de suspentes croisées ou inclinés vers une seule direction.

1

,
-}"’-
m,
-
= ..

cous e laonoitadinale

Figure 1.17 : Pont Bow-string au Japon avec suspente croisé et incliné.
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Le cas des ponts « bow-strings », la poussée de 1’arc est équilibrée par la traction du tablier
horizontal et rend ainsi les réactions d’appui verticales. Ce cas particulier d’ouvrage, bien
qu’apparaissant extérieurement comme un pont en arc, posséde un tablier dont le fonctionnement
Mmécanique est celui d’un pont a poutres.

Le role de l’inclinaison des deux arcs est d’empécher le contreventement est de rendre
I’ensemble de I’ouvrage plus rigide.

Conclusion

La prise en compte de tous ces facteurs ne peut que favoriser le bon fonctionnement du projet.
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Chapitre II Caractéristiques des matériaux

Introduction

Il est nécessaire, avant de commencer toute modélisation d’une structure, de définir les
caractéristiques des matériaux. Car leurs définitions permettent de concevoir un pré-dimensionnement
et ainsi le vérifier.

En matiére de génie civil (acier, béton,...), le choix des matériaux a une importance

primordiale, lors de la conception et le calcul d’un pont, on donne ici les caractéristiques des différents
matériaux qui ont été utilisés :

I1.1. Béton armé

Le béton est défini par sa résistance caractéristique a la compression a 28 jours notée F, et sa
masse volumique normale qui est de 1’ordre de 2500 Kg/m3.

La résistance a la compression du béton qu’on va utiliser pour la dalle est Fc3=40 Mpa ;
I1.1.1. La résistance a la compression

La résistance du béton a la compression simple est mesurée sur des éprouvettes cylindriques,
agées de 28 jours. La résistance caractéristique du béton se déduit des valeurs mesurées de leur

dispersion, suivant une loi statique variable.

40 MPa pour j > 28jours

Pourla dalle ona: Fq = {0.685 « Fc28 * log(j + 1) pourj < 28jour5%

11.1.2. La résistance a la traction
Le béton en général est caractérisé par sa résistance a la compression F; et sa réesistance a la

traction est F;.
Les régles BAEL donnent pour un béton agé de « j » jours la relation:

F;=0.6 +0.06 F;.
» Etdonc: Frg= 3 MPa

11.1.3. Module de déformation longitudinale du béton « E »
« Module de déformation instantané :( courte durée)

E instantane = 11000 * 3VFgj =>  E instantane = 37619.5 MPa
» Module de déformation différé : (longue durée)

E diftéré = 3700 *3vFy => E difféere = 12653.80 MPa

11.1.4. Contrainte ultime de compression

Les régles B.A.E.L donnent la valeur de la contrainte admissible a la compression a Etat limite

ultime :

0.85+Fcj
Fpy =229
bu=—"3p

Avec :
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fcas : Résistance caractéristique a 28 jours.
Yy, : Coefficient de sécurité tel que Y, =1.5 Pour la situation durable ou transitoire.

11.1.5. Coefficient de poisson v

Le coefficient de poison v représente la variation relative de dimension transversale.

Le coefficient v du béton pour un chargement instantané est de I’ordre de 0.3 mais il diminue
avec le temps pour se rapprocher de la valeur 0.2 quand au cas d’un béton fissuré v devient nul.

On retiendra pour les calculs du béton les valeurs suivantes :

» v =0.2 Zone non fissurée (ELS).
» v =0 Zone fissurée.

11.2. Les aciers
Les aciers utilises dans 1’ouvrages sont des aciers passifs :
11.2.1. Aciers pour la charpente

Les aciers utilisés pour la réalisation des entretoises (arc et pré-dalles), voussoirs cables sont
définis dans ce paragraphe.

11.2.1.1. Les voussoirs (1) et (2)

> Caractéristigues de la section :
|

HY:SOO,[mm], HZ=1000,0 [mm], Ax:696,960 [sz] Ij-l min
1x=713490,446, 1,=916781,363, 1,=309059,763 [cm™]. 1
> Caractéristigues des matériaux

24 mm

E=210000,00 [MPa]

N|=0,30 A = 69696 mm’
G=80800,00 [MPa] - 1= 916781632 mn'
Poids unitaire=7,85 [T/m°] 1

Re=355,00 [MPa] 24 mm

Lx=1,22 x 10° [1/°C] ;

Figure 11.1 : section des voussoirs 1 et 2

11.2.1.2. Les entretoises entre arc:

> Caractéristiques de la section |

Iw
Hy=517,0 Hz=500,0 [mm] Ax=231,000 [cmz] 33 mm :
1x=74439,548, 1,=78898,250, 1,=35408,250 [cm“] 20 mm
> Caractéristigues du matériau

E=210000,00 [MPa]
Ni=0,30 "
G=80800,00 [Mpa] 20 mm 1=1.2310 mm*
Poids unitaire=7,85 [T/m°] O
Re=355,00 [MPa] _
Lx=1,22 x 10° [1/°C] |

A = 79100 mm*

Figure 11.2 : section des entretoises supérieures.
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11.2.1.3. Les entretoises du tablier

» Caractéristiques de la section 35 mm

Hy=500,0, H,=750,0 [mm]
Ax=576,960 [cm2]

Ix=476896,260, 1y\=454740,163, 1,=241029,363

[cm4]
» Caractéristiques du matériau

E=210000,00 [MPa]
N;=0,30

G=80800,00 [MPa]

Poids unitaire=7,85 [T/m3]
R.=355,00 [MPa]
Lx=1,22 x 10° [1/°C]

11.2.1.4. suspente

20 mm

20 mm -

50 mm

_’—

A =359780 mm*

9
[=267%10 mm*

Figure 11.3 : section des entretoises inférieures

Les profils prévus pour les suspentes présentent les caractéristiques suivantes:

e Suspentes Acier type X3CrN

iMo13-4 ;

e Traitement thermique QT900 Rp 0,2 = 800 MPa.

11.2.2. les armatures de feraillage

» Ferraillage ordinaire: Fe400 ;
» Enrobage minimal: 3cm ;
» Rayon de mandrin de pliage):

o 5@ (ferraillage normal);
o 30 (etriers).

La contrainte de rupture F, = 480 MPa.

11.2.2.1. Les caractéristiques de calcul

a) La limite d’élasticité

Dans les calculs a I’état limite ultime, on introduit le coefficient de sécurité ys, Tel que :

Fsu = Fu/ys{

ys = 1 pour la situation accidentelle

ys = 1.5 pour la situation normale }
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b) La contrainte limite de traction

Tableau. 11.1: limitations des contraintes admissibles de I'acier.

Etat de fissuration ELS
Peu nuisible Rien a vérifier n =1 pour RL
5 1 =1.6 pour HA
Préjudiciable T < Min|2f.;110, /- [y | MPa)
Trés préjudiciable o5, < Min[25;90./- 7 | (MPa)

c) Module d'élasticité de I'acier
E =2 x 105 Mpa

d) Diagramme contrainte —déformation

&
O
}r;."-.]’s ''''' j

|
10 x 1073 ‘.. /

i .

' E-c.-b.- -
: 10x 1073 &5

Figure 11.4 : Diagramme contrainte-déformation.

Avec :

os : Contrainte de l'acier.

ys : Coefficient de sécurité des aciers.
Fe : Limite d’¢lasticité de 'acier.

gs . Déformation élastique de l'acier.

Conclusion

1. Le béton utilisé a une résistance a la compression a 28 jours f.2s= 40 Mpa et une masse
volumique de 2500 Kg/m3.

2. Les aciers utilisés pour le béton sont des armatures a haut adhérence de nuance FeE400.
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Chapitre III Evaluation des charges et des surcharges

Introduction

Dans ce chapitre on va évaluer les différents types et cas de charges et de surcharges.
Telles que les charges permanentes et les charges d’exploitations (surcharges de trafic et
surcharges des trottoirs piétons).

I11.1. Poids propre du tablier

Le poids propre de la structure est évalué automatiquement par le logiciel de calcul sur
la base des dimensions géométriques des éléments structuraux (voir chapitre 4) et des poids
spécifiques respectifs G mais 1’ingénieur doit faire le calcul manuel pour vérifier la structure
modélisée.

Soit G’ le poids propre du tablier.
G’ peut étre obtenu en multipliant la densité du matériau de notre tablier par la surface.
Et donc :
G’ =2.500 * (0.5 * 10-0.1520) +7.85 * 0.008446 = 12.5 [t/ml]

111.2. Poids propre de ’ouvrage

G=G"+ Suspente + Corps secondaire T Poids charpente

On prend comme hypothése que la couche de revétement a une épaisseur de 8 cm et
pour la couche d’étanchéité on prend une épaisseur de 3.5 cm.

Tableau I11.1 : récapitulatif des charges permanentes

Garde corps 2x0,15 =0.30 t/ml - [1 x t/ml]

Trottoir super flux sur dalle 2x24x15x0.22=158t/ml-[1xt/m>xm xm]
Etanchéité 2.4 x7x0.035=0588t/ml - [t/m*x mxm]=[t/ml]
corniches 2 x0.105 x 2.5 = 0.525 [m’ x t/m*]=[t/ml]

Revétement 22x7x0080= 1.230 /ml - [t/m>xm x m]=[t/ml]

Suspente= 7.85 x 1 x (25x10°%)2 = 0.015t/ml.

Et donc le poids total sans la charpente est : G =12.5 + 0.30 + 1.58 + 0.588 +0.525+ 1.230
+0.0124 = 16,7354 t/ml

Poids de la charpente = 7.85 * (69696+79100+5978O)/106 = 1.64t/ml
111.3. Caractéristiques du pont

En fonction de la largeur roulante, notre pont est un pont de premiere classe. Sa
largeur roulante est égale a la largeur chargeable [13]:

l,=1s=10-2 x (1.5) = 7m
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Le nombre de voies est égale a: N = E (1./3) = 2 voies On a deux voies.

l, = (I4/3) = 3.5m

111.4. Evaluations des charges roulante
Les différentes charges routieres sous lesquelles notre ouvrage sera calculé sont [13] :

Systeme de charge A(l) ;
Systeme B, : Camion types (30t) ;
Systéme B; : Tandem (2x 16t) ;
Surcharge Militaire Mc 120 ;
Surcharge sur trottoirs ;
Convoi exceptionnel E et D.

AN NI N NN

111.4.1. Systeme de charge A(l)

Pour les ponts comportant des portées unitaires< 200m, la chaussée supporte une
charge uniforme dont I’intensité est égale a [13] : A =a 1 x az XA (L)

A(L) : est exprimée en Kg/m2 et donnée en fonction de la longueur chargée.
L : Largeur chargée est exprimeée en [m]

A (L) =230+ 36000/ L+12 [Kg/m?]

Tableau I11.2 : valeur de a;

Nombre de voies 1 2 3 4  5etplus.

1 classe 1.0 1.0 090 0.75 0.70
2™ classe 1.0 0.9
3°M classe 09 0.8

a;: Coefficient donné par un tableau, en fonction de la classe du pont et du nombre de voies
chargées.
ay: Coefficient donné par la formule suivante a; = Lo/L,.

L, : est la largeur de la voie est donné a son tour par la relation suivante : L, = Ls /n
Lo : Largeur donnée en fonction selon la classe du pont.

+ Lo=3.50m= Pont de premiére classe ;

+ Lo=3.00m= Pont de deuxiéme classe ;

+ Lo=2.75m= Pont de troisiéme classe.

D’apres le tableau I11.2 :onaa;=1eta;=3.5/(7/2) =1
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Evaluation des charges et des surcharges

Nous avons 5 travées pour le calcul de A(l). Voir tableau 11.3:

Tableau 11.3 : charges A(l) d0 aux différentes travees.

CAMP Lchargé Nyoies A af Vv Vo az A2 P
[m] [kN/m2] Im] | [m] [KN/m2] | [kN/m]
A1) 42.75 2 8.71 1 3.500/3.500/1.000| 8.71 |60.95
A (2) 42.75 1 8.71 1 3.50013.500/1.000, 8.71 |30.47
A@3) [21.375 2 12.84 1 3.500/3.500/1.000 12.84 | 89.87

Il est nécessaire de rappeler que les charges sont posées d’une maniére a avoir les
sollicitations et des conditions de chargement les plus défavorables et cela suivants les lignes
d’influences que 1’on évoquera dans le chapitre 4.

111.4.2. Systemes de surcharges B
111.4.2.1. Systéeme B,

B.=2x 30xn xb,

+ Masse totale 30 tonnes
+ Masse portée par chacun des essieux arriere 12 tonnes
+ Masse portée par I’essieu avant 06 tonnes
+ Longueur d’encombrement 10.50 metres
+ Largeur d’encombrement 2.50 métres
+ Distance des essieux arriere 1.50 metres
+ Distance de I’essieu avant au ler essieu arriére 4.50m

+ Distance axe en axe de deux roues d’un essieu 2.00m

+ Surface d’impact d’une roue arriére : carré
o 0.25m x 0.25m

+ Surface d’impact d’une roue avant : carré
o 0.20m x 0.20m.

Et donc :

Pour une voie Bc1=2*30*1*1 =60t avec b,=1

Pour deux voies Be,=2*2*30*%1*1.1 = 132t avec b, =1.1

Coefficient de majoration dynamique o pour la surcharge B :
0 =1+a +B =1 +0.4/(1+0.2L)+0.6/(1+(4%G/S))
Avec:
G: poids de tablier considére.
L: longueur de tablier chargée.
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S: surcharge due au convoi
S = Bex b, =132*1.1 = 145.2t
Et L=50m
o = l+a +fB =1 +0.4/(1+0.2*42.76)+0.6/(1+(4%12.5/145.2)) = 1.49

. Effort de freinage du systéeme B,
Les charges des chaussées des systemes de charge (A) et B sont susceptibles de
développer des efforts de freinage qui s'exercent sur la surface de la chaussée, dans lI'une ou
dans l'autre direction de la circulation [13].

Chaque essieu d'un camion du systeme B, peut développer un effort de freinage égal a
son poids.

Parmi, les camions B, que I'on peut placer sur le pont, un seul est supposé freiner. Les
efforts de freinage développés par le systeme B, ne sont pas susceptibles de majoration
dynamique, de méme pour le coefficient b.. L'effort de freinage susceptible d'étre développé
par le systéeme B, se trouve limité au poids d'un véhicule de 30t.

Force centrifuge
L action transmise au tablier par les charges type B, et A sera égale a:
Une voie chargée avec deux camions (le nombre maximum) du systeme Bc.

¢ =1.20
0= l+a+b = 1+0.4/1+0.2L+0.6/1+4G/S
R = rayon de courbure = oo
Force centrifuge F. =6 b. [6R +150/ R+350]2Bc =0

111.4.2.2. Systeme By

Pour un pont de premiére classe on a: b=1
N : Nombre des voies chargées.

Pour une voie Bt = 2x16xN xb; = 2x16x1x1 = 32t

Pour deux voies By = 2x16xN xb; = 2x16x2x1 = 64t

S=Bi*b.=64*1=64t
0 = 1+a +f =1 +0.4/(1+0.2L) +0.6/(1+(4*G/S))
0 = 14+a +B =1 +0.4/(1+0.2*42.76) +0.6/(1+(4%12.5/64))=1.38

111.4.2.3. Systéeme B,

. , Br =10t
Deux voies chargées Br=10t.
Coefficient de majoration dynamique:

— — k —
8= Thou+p =1 +0.4/(1+0.2*50)+0.6/(1+(4+12.5/10)) =114 " e
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111.4.2.4. Charges type Bg

Une regle simple de vérification a la fatigue consiste a représenter les effets du trafic
routier réel par les effets d’un seul camion appelé By, qu’on suppose circulant seul au milieu
de la voie de droite des ouvrages. La masse de ce camion est de 300 kN.

Les éléments du systeme B; sont schématisés ci-dessous. (Longueurs en metres,
masses en tonnes) :

L LB

<<<<<<

8,
1
[
B
i s’
3
X

Figure 111.2 : charge B (fatigue)

Elle doit étre pondérée par un coefficient ¢ qui dépend du trafic prévu, sans coefficient
de majoration dynamique supplémentaire.
Par rapport au trafic, la structure en question a été classifiée:

Classe 2, trafic autoroutier normal ou trafic RN lourd : ¢ =1.20
111.4.3. Surcharges militaires Mcz120

Dans le sens longitudinal : le nombre du véhicule de convoi n'est pas limité. La
distance de deux véhicules successifs est déterminée pour produire l'effet le plus défavorable.
La distance libre entre le point de contact avec la chaussée devant étre égale au moins a 30.5m
[13].

Dans le sens transversal : un seul convoi est supposé circuler quelque soit la largeur de
la chaussée donc on disposera d'un seul véhicule Mcizo.
S=55+55=110t
Coefficient de majoration dynamique:
8 = 1+l +B =1 +0.4/(1+0.2L) +0.6/(1+(4%G/S))
8 = 1+ +B =1 +0.4/(1+0.2*50) +0.6/(1+(4*G/110))=1.4

111.4.4. Convoi exceptionnel

Ces convois dont les charges a l'essieu
respectent les régles assurant la résistance des
chaussées. | est a noter qu'il y a plusieurs convois-types
pour chaque classe : Les convois D et E sont supposés
rouler dans l'axe du pont avec une tolérance de 0,30
métre de part et d'autre.les nouvelles normes sont plus
explicitent :

v Le convoi C1 (94 tonnes sur 15,30 m) ;
v Le convoi C2 (120 tonnes sur 13,80 m) ; Figure 111.3 : Convoi exceptionnel
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Le convoi D2F1 (245 tonnes sur 22,00 m) ;
Le convoi D3F1 (250 tonnes sur 17,50 m) ;
Le convoi D3F2 (250 tonnes sur 37,00 m) ;
Le convoi E2F1 (350 tonnes sur 31,50 m) ;
Le convoi E3F1 (400 tonnes sur 26,50 m) ;
Le convoi E3F2 (376 tonnes sur 37,00 m).

AN NN NN

Les autres regles concernant la majoration de la charge nominale, le coefficient de
majoration dynamique... sont celles des convois de classe C. Bien entendu, toute demande de
passage d'un convoi D ou E sur un pont impose son recalcule.

Cet surcharges sont supposées réparties au niveau de la chaussée sur un rectangle
uniformément chargé de 3.20m de largeur et de 18.6 m de longueur pour le convoi D=240t.
Quand au convoi type E =360t a pour 5.10m de largeur et 18.6m de longueur.

111.5. Evaluation de charges extérieures
111.5.1. Charges thermiques
111.5.1.1. Variations linéaires

L’augmentation de température prise en compte est comme suit: AT = 30°C. Le
coefficient de dilatation du béton armé est considéré égal &: a = 1.1x107° °C et celle de ’acier
est égale 4 1.22 x10™° °C™ et la loi fixant la variation linéaire est: [ A7 = 4 x T° x L

111.5.1.2. Gradient Thermique

Les efforts dus au gradient thermique sont évalués sur la base d’une différence de
température entre la dalle en béton et la poutre en acier, avec prise en compte du module
instantané de déformation longitudinale du béton.

111.5.2. Charges du vent, freinage, centrifuges et frottement parasite des appuis
111.5.2.1. Vent

La valeur de pression de vent [5]: 2 kN/mz2,

Le vent souffle horizontalement dans une direction normale par rapport a 1’axe
longitudinal du pont et sa pression est appliquée aux surfaces intéressées des arcs et du tablier.

111.5.2.2. Actions Sismiques

La construction des spectres a eu lieu a travers les formules indiquées dans les régles
parasismiques algériennes [6].
Ona:
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+ Zone sismique Il (RPA99/2003);
+ Groupe d’usage 1-B;
+ Sites S3;
Et donc :
+ Composantes horizontales Ay = 0.30g;
+ Composantes verticales A, = 0.7 x 0.30g = 0.21g;(on y reviendra dans le chapitre V1).

De cette facon il sera possible de déterminer les déplacements horizontaux concernant
les appuis, afin de vérifier qu’ils soient admissibles. En outre il sera possible de déterminer les
réactions longitudinales et transversales que les appuis déchargent sur les culées. Pour ce qui
concerne le calcul des sollicitations du tablier en présence d’un séisme horizontal on a
considéré un coefficient de comportement qo = 1, afin de garantir & cette structure une
adéquate résistance.

Conclusion :

1- Une fois les charges et surcharges définies, il ne reste qu’a les introduire dans la
modélisation ;

2- Pour les convois exceptionnels, on prend en considération que I’ancien convoi
type D
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Chapitre IV Modélisation de la structure

Introduction

Le systeme Robot millenium est un logiciel CAO/DAO destiné a modéliser, analyser
et dimensionner les différents types de structures.

Robot Millenium permet de modéliser les structures, les calculer, de vérifier les
résultats obtenus, de dimensionner les éléments spécifiques de la structure.

La derniere étape générer par Robot Millenium est la création de la documentation
écrite et graphique pour la structure calculée.

IV.1. Modélisation
IV.1.1. Caractéristiques principale de logiciel Robot Millenium

Définition de la structure réalisée en mode entiérement graphique congue a cet effet
Possibilite de présentation graphique de la structure étudiée et de représentation a
I'écran des différents types de résultats de calculs (efforts internes, déplacements,
travail simultané en plusieurs fenétres ouvertes.etc.)

Possibilite de calculer une structure et d'en étudier simultanément un autre.

Possibilite d'effectuer I'analyse statique et dynamique de la structure.

Possibilité d'affecter et, ou de modifier le type de barres lors de la définition du
modele de la structure et pendant la simulation de calcule.

Possibilité de composer librement les impressions (notes de calcul, capture d'écran,
composition de I'impression, copier des objet vers d'autres logiciels)

Possibilité dapplication des modules métier qui permet la définition des métriez et des
plans d'atelier.

+

- + ¢

Le systeme Robot Millénium regroupe plusieurs modules spécialise, dont chacune des
étapes de I'étude de la structure [18].

IV.1.2. Principes de fonctionnement de logiciel Robot Millenium

Comme tous les logiciels de calcul de structures Robot Millenium utilise la méthode
des éléments finis, les méthodes énergétiques et la théorie de I'élasticité pour la détermination
des éléments de réduction (M, N et T) et les déeformés des éléments de structure.

1°" étape: le logiciel nécessite la définition des caractéristiques [18] :

+ Définition de langue de travail ;
+ Définition des caractéristiques des matériaux ;
+ Définition des unités et de systemes métriques utilisés ;
+ Définition des normes et reglements.
2™ étape: le logiciel nécessite la définition la structure [18]:
+ Définition de la grille de systéme d'axe ;
+ Définition des éléments verticaux (mat et piles) de contreventement;
+ Définition des éléments horizontaux (tablier);
+ Définition des points singuliers (particularités et vides éventuels) ;
+ Définition des conditions d'appuis.

3™ étape: le logiciel nécessite la définition et I'application des chargements de la structure.
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+ Le logiciel génére automatiquement le poids propre des éléments de structures noté
comme des charges permanentes (pp);

< Définition des charges permanentes additionnelles (poids des éléments secondaires
(CCP);

<+ Définition des charges d'exploitation (trafic) ;

< Définition des charges ponctuelles éventuelles.

4™ gtape: choix de type d'analyse de structure [18]

< Analyse sous charges permanente ;
<+ Analyse sous les surcharges d'exploitation ;
+ Analyse modale ;
< Analyse sismique.
+
5°™ étape: définition des combinaisons de calcul et coefficients de pondération [18].

6°™ étape: lancement de calcul [18].
7éme

étape: affichage et édition éventuelle des résultats [18].

I1VV.2. Modélisation graphique et vue 3D de la structure

La modélisation n’est terminé que aprés avoir définit toutes les sections des barres, les
charges a appliquées, les conditions d’appuis.

Figure 1V.1 : vue 3D de la structure modéliser par robot.

1VV.3. Justifications et modélisation

Il faut préciser que les tensions sont calculées en considérant la combinaison des
charges rendant maximum le moment fléchissant, a I’exception de la tension tangentielle qui
est calculée en considérant la combinaison des charges rendant maximum I’effort tranchant.
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On rappelle en outre que le calcul des tensions tangentielles a été effectué en
supposant une sollicitation au cisaillement absorbée par la seule poutre en acier.

1V.3.1. Combinaisons d’actions

IV.3.1.1. Etat limite de service

IV.3.1.1.1. Combinaisons rares

Les combinaisons sont les suivantes a état limite de service [10] :
Gmax + Gmin + Qr + 0-5T;

Gmax + Gmin + Qr;

Gmax + Gmin + Qrp;

Gmax + Gmin + W;

Gmax + Gmin +T.

IV.3.1.1.2. Combinaisons fréquentes

Gmax + Gmin + 0-6Qr ;
Gmax + Gmin + 0.5T.

IV.3.1.1.3. Combinaisons quasi permanentes

Gmax + Gmin-

Avec :

G: poids propre et compléments des charges permanentes ;

Qr: charges d’exploitation des ponts-routes sans caractére particulier ;

Qrp: charges d’exploitation des ponts-routes de caractére particulier (convois militaires ou
exceptionnels) ;

W: vent ;

T : variations linéaires de température et gradient thermique.

IV.3.1.1.4. Limitation des efforts

La limitation des efforts est décrite [4] tel que les combinaisons caractéristiques des
charges soit:

+ L’effort de traction dans le ferraillage ordinaire sous la combinaison rare

d’actions ne doit pas étre supérieur a 0.8 f.
L’effort de compression du béton de la dalle doit étre limité pour éviter
d’excessives déformations de fluage et de micro fissuration;
L’effort de déplacement vis a vis des connecteurs au cisaillement est limité a
0.6 Prk (Prk résistance ultime);
Les efforts de I’acier structurel (voir le § 4.3 du EC 3-2) sous la combinaison
rare des actions doivent étre limitées comme ci suit :

- +F+¥

Oels = fy et Tes = f—y
YM ser \/3 X YM,ser
L’effort partiel concernant les ELS est considéré de ya,ser =1.0

Il faut préciser que dans 1’analyse des sections la résistance a la traction du béton doit
étre négligée [4]
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1VV.3.1.2. Etat limite ultime

1VV.3.1.2.1. Combinaisons fondamentales
Les combinaisons sont les suivantes a état limite ultime [10] :

1.35 Gmax + Gmin + 1.5 Qr
135 Gmax + Gmin + 15 Qrp
1.35 Gmax + Gmin + 1.5 W

1V.3.1.2.2. Combinaisons accidentelles

Gmax + Gmin +E+ O-2Qr

Avec :

G : poids propre et compléments des charges permanentes ;

Qr: charges d’exploitation des ponts-routes sans caractere particulier ;

Qrp : charges d’exploitation des ponts-routes de caractere particulier (convois militaires ou
exceptionnels) ;

W :vent;

E : séisme

Et donc la liste de combinaisons a prévoir est représentée dans le tableau suivant [10]:

Tableau 1V.1 Les Combinaisons accidentelles

Nom Type Formule
ELS 01 Combinaison quasi permanente G

ELS 02 Combinaison rare(ELS) G+Qr1+0.5T
ELS 03 Combinaison rare(ELS) G+Qrp+0.5T
ELS 04 Combinaison rare(ELS) G+Qr3+0.5T
ELS 05 Combinaison rare(ELS) G+ Q1

ELS 06 Combinaison rare(ELS) G+Qr

ELS 07 Combinaison rare(ELS) G+ Q3

ELS 08 Combinaison rare(ELS) G+ Qnpu

ELS 09 Combinaison rare(ELS) G + Qmpy

ELS 10 Combinaison rare(ELS) G+ Qms

ELS 11 Combinaison rare(ELS) G+ Qmpa

ELS 12 Combinaison rare(ELS) G+ Qs

ELS 13 Combinaison rare(ELS) G+W

ELS 14 Combinaison rare(ELS) G+ T

ELS 15 Combinaison fréquente(ELS) G +0.6Qr 1
ELS 16 Combinaison fréquente(ELS) G +0.6Q >
ELS 17 Combinaison fréquente(ELS) G +0.60Q; 3
ELS 18 Combinaison fréquente(ELS) G+0.5T

ELU 01 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Q; ;
ELU 02 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Q; »
ELU 03 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Q; 3
ELU 04 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Q.1
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ELU 05 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Qy »
ELU 06 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Qy; 3
ELU 07 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Qy; 4
ELU 08 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5Qy; 5
ELU 09 Combinaison fondamentale(ELU) | 1.35G + 1.5W
ELU 10 Combinaison accidentelle(ELU) | G+ E +0.2Q; 1
ELU 11 Combinaison accidentelle(ELU) | G+ E +0.2Q; »
ELU 12 Combinaison accidentelle(ELU) | G+ E +0.2Q; 3

Avec:
Qr,1=As(l) +S;
Qr,2= Az (I) +5;
Qr3=Bc+ St
Qrp, 1=Mc120

Qrp, 2=D240

1V.3.2. Conditions d’appuis

La prescription du cahier de charge prévoit une structure rigide résistante aux
différentes actions et surcharges subis.

Et donc il est nécessaire de bien décrire les conditions d’appuis, et ceci  est
indispensable lors de la justification.

Les effets de I’action sismique (longitudinale, transversale et verticale) seront
déterminés par une analyse dynamique modale de la structure, en restant dans le domaine
¢lastique linéaire, a 1’aide de la méthode de la superposition des modes suivant un spectre de
réponse élastique (analyse spectrale).

Les directions horizontales principales considérées pour les actions sismiques sont la
direction de I’axe longitudinal du tablier et sa direction perpendiculaire.

Les actions sismiques seront évaluées en tenant compte de la simultanéité du séisme
longitudinal, transversal et vertical. Les effets des différents composants du mouvement
d’ensemble seront combinés suivant la relation [4]:

+ AEX + O.S*AEY + 0-3*AEZ
+ 0.3*Aex = Apy + 0.3*Arz
+ O.S*AEX + O.3*AEY + AEZ

1VV.3.3. Modélisation et types de Sections considérées
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Fingre IV.2 : Modélisation de la structure
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Chapitre IV Modélisation de la structure

Conclusion

1. Une bonne modélisation permet d’avoir des résultats fiables.
2. Néanmoins, les verifications de la modélisation sont nombreuses et un bon ingénieur
peut estimer le résultat selon le type de sollicitations.
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Chapitre V Etude statique

Introduction :
Vu la complexité de I’interprétation des résultats, il serait plus adéquat de séparer

chaque vérification en sous chapitre.

V.1. Vérification du déplacement élastique [4]

Suivant les régles [9] la fleche admissible pour les ponts routiers est de 1/500 ou | est la
portée de la travée considéreée.

Pour notre cas la portée de la travée peut étre assimilée a la longueur totale est égale a
42.70m, donc la fleche admissible est égale 42,78/500= 0.0854 m ou 8.54cm.

La fléche maximale obtenue a 1’aide du logiciel auto desk ROBOT Analyses
Structure 2010 est de 5.4 cm.

Cette fleche a été obtenue par la combinaison de ’ELU (selon la modélisation nceuds
56 voir note de calcul) : 1.35G+1.5 (D240 + S) +T.

Remarque : Cette fleche admissible peut étre admise a une valeur catastrophe apres
80 ans de service a 1/300 =14.25m.
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Chapitre V Etude statique

V.2. verifications des sollicitations
V.2.1 Etude statique de la dalle
V.2.1.1 Schéma statique et modeéle de calcul de la dalle

Les caractéristiques des sections types dalles ont déja été décrites précédemment
(paragraphe 3.1). Le tablier est composé par phases successives. Au début seul les sections
métalliques des poutres internes IPE400 soutiennent le poids total du béton, celle-ci deviendra
ensuite collaborant et soutiendra avec les IPE400 le passage des charges mobiles et surcharges
du trottoir.

* o, =f, pour les plaques de la poutre en acier ;
+ 1,=f, A3

Pour les @mes de la poutre en acier ;
+ o5 = 0.8 x 400 = 320MPa pour le ferraillage longitudinal de la dalle ;
+ o.=0.6 x (-40) = -24Mpa pour le béton de la dalle collaborant.

Il faut connaitre que la dalle est supporter par des suspentes aux extrémités des
entretoises. (Voir figure 5.1) :

o T e ST Frerm e e e

Figure V.1 : coupe transversale (liaison entretoise-tablier)

Cette configuration peut étre calculée manuellement, On remplace par une structure
équivalente. Au lieu d’étudier la structure comme étant un seul ensemble on remplacera
I’assemblage de la suspente par un appui que I’on déterminera la réaction, puis on applique
les réactions aux bouts des tirants qui transmettrait la charge vers les fondations via les 2 arcs
métalliques.

V.2.1.2. Méthode de travail

Aprés avoir lance le calcul de la modélisation suivant le chapitre 4, il nous serait facile
d’obtenir les différentes réactions d’appuis et efforts dans les barres (entretoises / arc) et
dalles, et donc de tracer les diagrammes (M, T, N).

Connaitre les sollicitations maximales permet de [14]:

Calculer le ferraillage idéal pour la dalle aux états limites ;

La vérification a 1’état limite ultime (L” ELU) et a I’état limite de service (L’ELS) des
contraintes ;

Vérification du voilement, du déversement et du cisaillement pour toute la structure ;
L’étude de la section mixte (acier plus béton) ;

Dimensionnement des entretoises ;

Et on termine par I’é¢tude des assemblages.

FEEE
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Chapitre V Etude statique

V.2.1.3. Diagrammes des moments

Il sera possible de consulter toute la note de calcul en annexe 2, mais pour ce chapitre;
on s’intéressera qu’aux sollicitations qui donnent des moments, des efforts tranchants et
méme des tensions normales les plus défavorables dus aux différentes combinaisons adoptés
(voir chapitre 4).

200 +

150 —px—f+—

100 /\

I I ‘ moment de la section de rive

tension en KN / longitudinale du tablier

50/
0

) 10 20 30 40 50

moment de la section centrale
d longitudinale du tablier
T

progression en métre

Figure V.2: diagramme du moment fléchissant d( au poids propre.

0 “ T T T T 1
10 20 30 4(/ 50
-20

-40 - = diag du moment de la section
tension en KN derive

-60 \v/ diag du moment de la section

80 \/ centrale

progression en métre

Figure V.3: diagramme du moment fléchissant dQ a I’effet thérmique
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Chapitre V Etude statique

20

VAIAWA "

tensionen KN -10 V —— diag du moment de la section
-20 de rive
30 ——diag du moment de la section
centrale
-40
-50

progression en métre

Figure V.4 : Diagramme du moment fléchissant d{ au gradiant thérmique

Rappelons que la charge A;(l) est celle qui se réparties sur toute la longueur
chargées comme le montre la figure suivante est :

3 Ela_—smp\nuxu:mmﬂrx e nuaslaw\g\m\@\m\a\m\
L= =2 2 I = T e m—— P ) e [ IR G 1 HLd'l_lcra ot 5B
[[=2d m?ﬁmﬁqmﬁsﬁ S e S me ||| o L AT TR RES SN = Wl e

Fiaure V.5: modellsatlon de la charae Aq()

Et que Ay(l) est la charge répartie sur la mi-longueur da la dalle comme le montre la
figure suivante :

1
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Flgure V. 6 modellsatlon de la charge Ax(l)

Le 3°™ cas est celui d’une seule chaussée sur toute la longueur de la dalle, il peut étre
négligé car la charge Ai(l) s’averent plus défavorable, que ¢a soit pour le moment fléchissant
ou pour I’effort tranchant.
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-200 +

-100

[KNmin]

100

200

300
8] 10 20 30 40

Section de rive Section centrale

progr. [m]

Figure V.7: enveloppe des moments fléchissant dus a Ai(l) (valeur nominale)

-100 ===z -—-==--——--—--——g@o -

[kNm/m]
o

100

200 f -

300
20 30 40

0 10 20 30 40 (0] 10
Section centrale

Section de rive

progr. [m]

Figure V.8 : Enveloppe des moments fléchissant dus a la charge Bc.

-200 A

-100

[kNmim]
o]

100

200

300

20
Section de rive

Section centrale

progr. [m]

Figure V.9 : Enveloppe des moments fléchissant du a la charge D
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300 g o o e

-200

-100

[kNmim]
0

100

200 4

300

o 10 20 30 40 o 10 20 30 40
progr. [m]

Figure V.10 : Enveloppe des moments fléchissant dus a la charge Mc120.

00 f--mmmmm e e e
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200 -
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Section de rive Section centrale
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Figure V.11: Enveloppe des moments fléchissant dus a la charge Bs

V.2.1.4. Calcul des sollicitations
V.2.1.4.1. Vérification a I’état limite de service

Le moment fléchissant maximum est obtenu par la combinaison suivante [13]:
G + (M2 + Sy) + 0.6T en superposant les différents diagrammes des charges participantes il
sera facile de calculer le moment maximale et son emplacement par rapport a 1’origine du
repére considéré :

a- Moment max positif

378.75 KN m pour la section de rive

Moc=21.38m) = { 371.25 KN m pour la section centrale
156.88 KN m pour la section de rive

Tsa, max = 142.33 KN m pour la section centrale
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Chapitre V Etude statique

b- Moment max négatif

M _ {—80.22 KN pour la section de rive
(6=540m =1 _71.25 KN pour la section centrale
— 33.33 KN m pour la section de rive
Tsd,max =

— 42.68 KN m pour la section centrale
V.2.1.4.2. Calcul des contraintes dues au retrait

La déformation due au retrait est &, = 4x10™

Les contraintes apparues a la suite du retrait sont les suivantes :
- contrainte de traction moyenne dans le béton :

op=¢erx Epx A/IS X1/ Iy

Avec: E, = Ea/m

- contrainte de compression sur la fibre supérieure de 1’acier :
os = &r X Ep X B/Sx (15 + b.S.d)/I,

- contrainte de traction sur la fibre inférieure de 1’acier :

ci = - & XEp x B/ Sx (b.S.d" — 1) /I,

d=d’=193.25mm

A = 8446 cm?

S =10.16 x0.5 = 5m2

B = S-A = 5-0.8446 = 4.1554m?
l,= 23130cm*

Im=1.05x10"cm*

Ep=37619.5 Mpa

b=0

Avec :

- d et d’ : distances du centre de gravité¢ Ga de I’acier respectivement aux fibres supérieure et
inférieures de la poutre métallique.

- A, B, S : respectivement section de ’acier, du béton et de la section mixte.

- I, I : respectivement inertie de la poutre métallique et de la section mixte.

- Ep : module d’élasticité du béton.

- b : distance entre le centre de gravité du béton et celui de la section mixte.

On obtient alors :

op = 4x10™ x 37619.5 x10°x 0.17 x 2.31.10™%/0.105= 5.62Kpa

os = 4x10™ x 37619.5 x10°x 5/4.1554 x (2.31 .10+ 0)/0.105=0.39Kpa
i = -4x10™x 37619.5 x 5/4.1554 x (— 2.31.10™) /0.105=0.39 Kpa

V.2.1.4.2.1. Contraintes dues a la température

v Contrainte dans le béton : o, =1/3(cp) = 1.87Kpa
v Contrainte dans la fibre supérieure de ’acier o5’ = 1/3(cs) = 0.13Kpa
v" Contrainte dans la fibre inférieure de I’acier ;" =1/3(o;) = 0.13Kpa
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V.2.1.4.2.2 Vérification des contraintes

Dans cette étape nous nous intéressons a la vérification des contraintes dans les cas qui
donnent le moment maximum.

Pour le moment positif la vérification des contraintes se fait comme suit:
- Pour le béton : o, = 0.85f c28/1.5 =22.66Mpa
- Pour l'acier : 6 s=ocg/1.15 =309 Mpa

Pour le moment négatif la vérification des contraintes se fait comme suit:
- Pour le béton pas de limitation
- Pour l'acier : ), & & o§/1.15

La verification se fait avec les aciers a ’intérieur de la section participante.
. (2/3fe
Z Efu,els <min { 15017

Gu,e]s = 240 Mpa
fo: Limite d’élasticité de 1’acier.
n : Coefficient de fissuration.

et avecn = 1.6 et fe = 400Mpa

(0z1s = 378.75 % 0.171/< 355Mpa

355
TpLs < E = 206 Mpa

k 2V, O'ELSZ + TELSZ < 355Mpa

Tableau V.1 : verification des contreintes a I’ELS

Type de contraintes Oso1(Mpa) | oeis(Mpa)
TENSIONS NORMALES SUR LA SEMELLE SUPERIEURE DES POUTRES METALLIQUES 328 355
TENSIONS NORMALES SUR LA SEMELLE INFERIEURE 328 355
TENSIONS IDEALES A LA LIAISON DE LA SEMELLE SUP — AME 277 355
TENSIONS IDEALES A LA LIAISON DE LA SEMELLE INF — AME 277 355
TENSIONS TANGENTIELLES DANS LE BARYCENTRE DES AMES 91 206

Les contraintes a I’ELS sont vérifiées
V.2.1.4.3. Vérification a L'état limite ultime (Justification des poutres mixtes)
V.2.1.4.3.1. Hypotheses

La justification de la sécurité vis a vis des états limites ultimes de résistances des
sections mixtes est effectuée dans toutes les phases de constructions:

On vérifie que les sollicitations de calcul ne dépassent pas la résistance ultime des
sections.

Afin de vérifier cela il est indispensable de calculer le moment maximal on adopte la
combinaison de type (1,35 Mg +1,5 Mg + M) qui donnent le moment maximal.
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Remarque

En ce qui concerne I’effet du séisme sur le tablier qui s’avere significatif, il sera traité
lors de I’étude dynamique.

Il est établi que [4]:
- Si la section est de classe 1 ou 2 le moment résistant peut étre déterminé par la théorie
plastique;
- Si la section est de classe 3 il faut considérer le moment résistant donné par le moment
¢lastique a la limite de 1’¢lasticité;
- Si la section est de classe 4 le moment résistant est déterminé a partir de la section efficace
[4]. La détermination de ’aire efficace doit tenir compte des effets dus a I’instabilité locale

[3];

La classe 4 est aussi caractérisée par un coefficient de sécurité yrq = 1.1, & différence
des sections de classe 1, 2 et 3 caractérisées par un coefficient de sécurité yrg = 1. [2]

La classe de la section est connue apres avoir déterminée les classes de:
- Les semelles [4]
- Les ames [4]

La résistance a la traction du béton doit étre négligée. Pour ce qui concerne les
sections de classe 3 et 4, le [4] impose que dans les fibres extrémes la déformation soit limitée
a la limite élastique f, =E, /ya. Dans ce cas, pendant la justification il faudra tenir compte des
phases de construction.

V.2.1.4.3.2. Verification de la dalle mixte
V.2.1.4.3.2.1. Application des hypotheses de calcul

Les charges sont calculées a 1’aide de [09] (combinaisons d’actions) et de [2] (poids
propre, densités et charges d’exploitation), compte tenu de la géométrie de la structure ainsi
que du type d’appui.

Supposons les données suivantes :

— acier IPE 400 avec fy =355N/mm? et f, =510N/mm? /section de classe 1.
— treillis supérieur @16, acier FeE400, recouvrement de 50 mm

— béton 40 Mpa

— L =7.98+8.95+8.9+8.85+7.98 = 42.76m (poutre continue sur 5 appuis)

Etape 1 : Méthode de travail [14]
Au deébut, lors de la réalisation le poids du béton pas encore durcit est considérés
comme une surcharge d’exploitation. Donc les sollicitations doivent étre vérifiées méme lors

du coulage.

De la méme maniere mais cette fois ci on considere que le poids du béton durcit
comme charge permanente, qui avec ’acier forme la structure résistante du tablier.
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 — b —
Etape 2 : Calcul des sollicitations | | <Ss|
Ettape2.1 : Phase de construction 3 = =

45°

Msd‘ max+(X:21.38m) =
{410.85 KNm pour la section de rive
343.67 KNm pour la section centrale h V—

Valeur de calcul de I’effort tranchant Vg max = 265.32kN.
Classe de la section est : 1

ts

Ou : Wy = module de flexion plastique de la section d’acier Figure V.12 : section IPE
seulement, soit 1156 cm®

Fy: limite d’¢lasticité en traction caractéristique de I’acier du profilé, soit 510 N/mm?

vm : facteur de sécurité associ¢ a I’acier de construction, soit 1,1

h=400mm // b =180mm // t, =8.6mm// t=13.5mm

Ayx f
Vpl 'R:_/W: [14]

Ou : A, est I’aire de cisaillement plastique de la section d’acier seulement [14], soit 84.46 cm?

Comme évoqués dans les hypotheses la section est de 1ére classe, on peut Vérifier les
sollicitations en utilisant la théorie de plasticité [11].

Vérification lors de la réalisation
a- Vérification au cisaillement de ’Ame

L’effort tranchant est entierement repris par 1’ame, la contrainte de cisaillement max de 1’ame est :

_ Toax _ 568

Tmc?c —SSA —m= 15777Mpa
=_ Ty _355_
=5 ﬁ—ZOSMpa

Pour que la résistance au cisaillement soit vérifiée il faut que T < 7,4,
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b- Vérification du voilement de ’Ame
On ne vérifie que le panneau intermédiaire avec les sollicitations maximales figure ci-dessous :

(=

o [ [ 1 | | | ] o

IS 1

N [ —_— LS
Figure V.13 : voilement de I’ame

L’ame de la poutre est une plaque de dimensions (a X b) et d’épaisseur (e), elle est délimitée
par les semelles et les entretoises [14].

Avec:

A:=8m b=400-2x13.5=373mm e=86mm

Pour La vérification de la stabilité au voilement de I’ame de la poutre, on doit vérifier la condition de
stabilité suivante:

2
Se )+ (=) <1
( o Ucr) Ter
Avec :
o, La contrainte normale critique ;
T : La contrainte de cisaillement ;
T, : La contrainte critique de cisaillement.

_ m*XE (tw)zx K
% = 120 - 0v)\ b o
n? X E (tw)z K

= —— (&) x
tr = 21— v2)\ b T

Avec:E=2.1x10°Kg/cm? et v= 0.3

On obtient alors :
2

tW

o, = 1898000.85 (?) X K,
tw\?

7., = 1898000.85 (?) x K,

ko=23.9 et k,=5.34 + (4/a?)
Avec:a=a/b =>a=28/0373=21.447> 1
k.=5.34 + (4/a?) = 5.34

S,-1

Tableau V.2:récapitulatif des contraintes avant durcissement du béton

o, (MPa) o; (MPa) T(MPa)

280.17 120.47 199.29

8.6 \2

0o = 189800085 (-5) X 23.9 => 0, = 2411 X 101'N/m?
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2
Ter = 1898000.85 (=) X 5.34=> T, = 5.38x 10N /m?

2 2
280.17 199.29 . (s
< .
(24110) F ( 2380 ) < 1 Condition largement vérifié

Conclusion :
1- 1l est clair que 'ame ne subit pas de phénomeéne de voilement lors de la réalisation
donc il n’ya pas nécessité de mettre des raidisseurs de soutien.
2- Cette vérification n’est pas nécessaire apres durcissement du béton.

c- Vérification au déversement

Il s'agit d'un phénoméne d'instabilité mettant en jeu les caractéristiques de torsion et de flexion
latérale de la poutre.

I est justifié que la contrainte due a la flexion présente une sécurité suffisante par rapport a la
contrainte critique de déversement calculée a partir du moment critique M,.de déversement.

Le moment critique de déversement est donné par la formule suivante :

Mcrzwﬂwxly Xkxg
j : Portée de la piéce susceptible de fléchir.
Iy: Inertie de la poutre par rapport a 1’axe yy ‘ dans le plan de déversement.
E : Module de déformation longitudinal (E = 2.1 x 10°Kg/cm?).
G : Module de déformation transversale.
G est donné par la relation suivante G=1/2(1 +v)
G =8.077x105kg/cm?

1 hY
K=:S, - (n c b2 +5—;r52).

s1=24.3 cm? ET s2=35.86 cm?
Sipr400= 84, 46 cm2 et | 1praco = 23130 cm*

=
7re E a1 — —=
Avec:
2 _ 4XGXK L 2
“F e, x ()
M, = 2248 51X 106 x 2.31 x 107 X 8.077 x 105 x 2.027 x 103

M, =3.604 x 10! kg.cm

M 3.604x1011
(jr = W =901 kglcm2

Ocr =

kh
0.75 x 3550 = 2662.5— et g, < 0.750,
cm

Donc: f(o,,) = 0.660,,. = 1752.7 kg/cm?

_ Mpax _ 48.19x107 _ )
O = — = =— "% =1204.75 kg/cm
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On Remarque que: f (o) = 1752.7!;—“‘72 > g, = 1204.75 kg/cm?
La sécurité vis-a-vis du déversement est assurée.

Etape 2.2. : Phase de service

Tableau V.3 : sollicitations a mi-travées

X 1.35 1.5xMg combinaison M soll elu
xMg A B, M D
3.99 201 -85 | 150 | 375 | 329 | 1.35G+1.5(Mc120+S))+T 525
169 94 | 216 | 365 | 366 | 1.35G+1.5(Mc120+S)+T 482
12.45 235 | -141 | 304 | 404 | 394 1.35G+1.5(D+S)+T 598
203 | -141 | 310 | 375 | 432 | 1.35G+1.5(Mc120+S)+T 407
21.38 238 113 | 169 | 360 | 300 | 1.35G+1.5(Mc120+S)+T 622

206 | 113 | 187 | 375 | 338 1.35G+1.5(D+Sy)+T 685
30.30 235 | 282 | 304 | 404 | 394 | 1.35G+1.5(Mc120+S)+T | 498
203 | 282 | 310 | 385 | 432 1.35G+1.5(D+Sy)+T 493
38.77 201 | 179 | 160 | 375 | 329 | 1.35G+1.5(Mc120+S)+T | 507
169 | 179 | 216 | 365 | 368 1.35G+1.5(D+Sy)+T 488

622 KNm pour la section de rive

Msg, max”(x=21.38m) = {685 KNm pour la section centrale

—205 KNm pour la section de rive

Mg, max (x=12.48m) = {—254 KNm pour la section centrale

Valeur de calcul de I’effort tranchant Vg max = 452.61KN.

La convention des signes a été considérée : que le moment positif est relatif a la
compression de la fibre supérieure

Etape 3 : Calcul de la largeur effective b :

b_g
b- . bo
|
| .
. ]
| 1
!__ =} l b, oo !
£ = o,25(L+Lz) 0,25(Le+L3) 1,5L4 mais = La+0,5l3
[ |
1
,,#,_ - ~— - ~— - ~—
£ = ©.8 L,y | | 0.7 Lz | | C8ls-03L |
! ! ! T mais = o,7 Ls |
L Lo Ls

Mustration du concept de
largeur participante (b = b_; + b

= e

avec b_;, = min (l",k-)//g;bl.)l
Figure V.14 : détermination de la largeur effective
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— pour les sections en flexion négative : begs = L1/8+L,/8= 7.98/8+8.95/8 =0.9975+1.12m
Defr = 2.25 m
— pour les sections en flexion positive : be =2.25m
En raison des différentes formules proposées il est sage de prendre une largeur
sécurisante de 2.50 m.

Pour déterminer les sollicitations on peut considérer une largeur efficace constante le
long de la surface entiere de chaque travée [4] et égale a la largeur considérée dans la zone
centrale de la travée.

Etape 4 : Calcul du moment plastique résistant
Classe de section 1 — possibilité d’appliquer la théorie de la plasticité [14].

W

p Xy

M =
pl,Rd
Ya

Ou : Wy, = module de flexion plastique de la section, soit 2504 cm®
Fy: limite d’¢lasticité en traction caractéristique de I’acier du profilé, soit 355 N/mm?
vm : facteur de sécurité associ¢ a I’acier de construction, soit 1,1

— M) rg = 808.26 KNM > Mgy oy "= 685 KNm — OK.
Cette veérification assure les moments négatifs puisque My, (4 des fibres tendus est

égale a celui des fibres comprimés considérés comme celle des moments positifs.
Etape 5 : Calcul du cisaillement plastique résistant

v, _Avxfy
PR va

Ou A, est I’aire de cisaillement plastique de la section mixte [10], soit 1250 cm?
— Vp|, rRd = 592.60 kN > Vsd max = 452.61kN — OK.

L’effort tranchant sollicitant étant inférieur a la moitié de I’effort de cisaillement
plastique résistant, il ne faudra pas tenir compte d’une éventuelle perte de capacité du moment
plastique résistant de la section mixte [10]

Etape 6 : Récapitulatif
Etape 6.1 : Phase de réalisation

Wpl Rd Xfy

Myl rq = = 421.80 KNm > 410.85 KNm

Ya
_8446x 355

V, =1650.52KN >> Vg4 max= 265.32KkN.

ploed ™ 35T

Etape 6.2 : Phase de service

Mot ra = 808.26 KNM > Mgy ey "= 785 KNm
Vp|’ rd = 592.60 kN > Vsd, max = 452.61kN
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Etape 7 : Calcul du ferraillage

0.85f

f.
XF=0 => Nsd=Aaé+Ac ) +Asf;_:+Ascf;_:

EM=0 => M =12 (A,%) -7 (A 2) - z;(A,)
a S
Ou A, = aire de la section transversale du profilé en acier ;
A = aire de la section transversale du béton ;
A = aire de la section transversale des armatures ;
fy = limite d’¢lasticité en traction caractéristique ou nominale de 1’acier du profilé, soit 355 ;
fox = résistance caractéristique du béton sur cylindre, soit 40 ;
fsk = limite d’élasticité en traction caractéristique de 1’acier d’armature, soit 400 ;
va = facteur de sécurité applicable a 1’acier de construction (ymo dans I’EC3), soit 1,1 ;
vc = facteur de sécurité applicable au béton, soit 1,5 ;
vs = facteur de sécurité applicable a I’acier des armatures, soit 1,15.

Le systéme d’équation devient :

0.550261 = 0.008446 355 +1.25 085 x 40 + A 100 +A 400
' o 1.1 ' 1.5 $1.15 "5°1.15
0.685 = 0.245 (0 008446 355) + 0.250 (1 25 085 x 40) + 0.49(A 100
' o ' 1.1 ' ' 1.5 A9(As 1.15)

On obtient pour une série de 3 sections d’IPE :

IPE 400
Beéton

Asc

Figure V.15: ferraillage longitudinale du tablier
-
+

Le ferraillage proposé par le logiciel est de 39.71 cm? pour les deux sections d’acier.
On adopte le méme ferraillage pour toutes les pré-dalles.

Veérification de I’armature minimale

Ps min= As/Ab=0.5% [6]

Ou A:s: la section minimale de 1’armature passive
Ab : la section du béton

D’ou : As=0.5% Ab=0.005 x 50 x100 = 25cm?/ml
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Etriers:

Les valeurs des efforts tranchant sont a considérés pour cela on adopte un ferraillage
transversale égal a 35% du ferraillage longitudinal :

D’ou on utilise le ferraillage minimale de:

At=0.35 % 55 =19.25 cm?

Etape 8: Calcul des connecteurs (goujons soudés dans [ ]
I’exemple) ot -
On général les connecteurs sont calculer a ’ELU [11], E—

On utilise des goujons a téte ronde (@=22mm ; h=200mm limite  '9ure V.16: gougeons soudé

élastique garantie f, = 450N/mm?).

ETAPE 8.1 : Résistance d’un goujon a I’état limite ultime

67d2VT o
Ri=—u——
1 1.30

dz
0.7 m— o,
R, = 1.3

R1 correspondant a I’écrasement du béton.
R2 correspondant a la rupture de I’acier du connecteur.

La résistance de calcul a I’état limite ultime d’un connecteur, notée Rd, est obtenue a
partir de ces formules en prenant [12].
Rg=min (R1, R2)
2
R,= X280 150763 6N =15.77t
R,

— 0.7%3.14%222x360 — 95745N =9 57t
1.0%4

D’ou : R4=9.57t
ETAPE 8.2 : calcul de I’effort de cisaillement

Acier :

L’effort de cisaillement a état limite ultime est calculé entre sections remarquables.
La section remarquable: est la section limitée par le moment positif maximal.
Fa=) Ac,/1.05 =360x 79100/1.05=27120000N

Fa=2712t
Béton :
_0.85><A><fcj _ _ 0.85%10000 x500x40_
B => Fp = = =113333.33333KN

Fg=11333.33t
Fmin= FA=2712t

Alors le nombre de gougeons est : N:FZLJ: % =283.39

d
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On prend 284 goujons.

Ce calcul vérifie le non écrasement du béton et la résistance au cisaillement du béton.
Mais la hauteur des goujons choisie n’est pas adéquate avec 1’épaisseur de la dalle. On choisit
alors H=300mm et @=25mm. En obtient donc : N=220 goujons.

V.2.2. Vérification des arcs
V.2.2.1. vérification a I’état limite ultime
V.2.2.1.1. Hypothése

Il est logique que les deux arcs ne sont pas sollicités de la méme maniére a cause de
la non symétrie des charges (¢a serait le cas si il ne s’agit que les charges permanentes et de
la surcharge Ay(l)).

Mais il serait plus évident de se contenter d’une étude de 1’arc qui subit le plus
d’effort.

V.2.2.1.2. Diagramme des moments dus aux différentes actions et charges
Le moment max des deux arcs est donné par la combinaison ELU suivante :

1.35G+1.5Q+T Ou Q représente la surcharge du convoi exceptionnel D et de la surcharge
Supposeé sur trottoir.

Et le diagramme est schématise dans la figure suivante :

197.694

178.651

199.170 159.030 196.850

Figure V.17: diagramme du moment de I'arc le plus sollicités

Mmayx, + = 3210.09 KN.m les résultats du diagramme sont en tonne
Mmax. - =891.676 KN.m

Pour que la section transversale la plus sollicitée résiste au moment fléchissant
maximale ; la relation suivante doit étre vérifiée :

Msd < Mult
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Il est important de connaitre toutes les sollicitations d’une section :
Le cas le plus défavorable est surement celui d’une section subissant:
4+ Un moment fléchissant ;
4+ Un effort tranchant ;

4+ FEt un effort axial.

Et ce cas serait plus défavorable si les Mson, max, Tsoit, max €t Nson, max Sont appliqués a la
méme section (& condition que la section soit constante le long de ’arc).

Faut il aussi déterminés [D’effort tranchant max et ’effort axial maximum afin de
faire une vérification complete :

52314 77126

e 14263 22201

TR i s
— — 32.263
IE

22.360 77.652
- Effort positif

Figure V.18 : diagramme de I'effort tranchant.

80165 107.956

D’apres le diagramme de I’effort axial, on constate que la section la plus sollicitée par un
effort axial dans I’arc est N(x=8.32m) = 10254.51 KN (voir annexe 2).

(1) Lorsque I’effort tranchant dépasse la moitié de la résistance plastique au
cisaillement, il faut prendre en compte son effet, ainsi que celui de 1’effort axial,
pour calculer le moment de résistance plastique réduit.

(2) A condition que la valeur de calcul Vsd de I’effort ne dépasse pas 50% de la
résistance de calculer au cisaillement vy, q, il n’est pas nécessaire de faire cette
réduction pour les combinaisons de moment et effort axial qui satisfont aux
critéres [11].

(3) Mais quand ca dépasse, il convient de déterminer la résistance de calcul de la
section transversale aux combinaisons de moment et d’’effort axial en utilisant une
limite d’¢élasticité réduite (1-p) fy pour 1’aire de cisaillement.

Avec : p= (szd / Vp|’ rd -1)2.
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V.2.2.1.3. Vérification du moment en présence d’un effort tranchant

Il est important que les différents moments des différentes sections des deux arcs
soient inférieurs au moment ultime de la section
dimensionnée : ‘

Les wvaleurs de N T M sont données

respectivement par 10254.51 KN ; 1211.546KN; \ A- o 4
321013KN ] 24 mm I=916781632 mm’
I
OnaA, = Axh _ 69696x1000 _ 46464 mm?
b+h  1000+500

Et on sait que : f, = 355 N/mm? Figure V.19 : section de I'arc.
. y -

Vg = 2 = 22025 =5 vy 4= 953452 KN

On s’apercoit que T= Vs < 50% (Vy, rq) donc il n’est pas nécessaire de réduire la
résistance a la flexion puisque I'écrouissage de I'acier reprendra I'effort tranchant.
On obtient alors le moment de résistance par la relation suivant la classe de la section
transversale [14]:

( f
Mc,rd = wy X yTyO; pour 1ére et 2éme classe

f
< Mc,rd = w,; X yTyO; pour 3éme classe

f
Mc,rd = Werp X yTyl; pour 4éme classe

Section transversale de 1ére classe => yyo, = 1.1

- fy
MC, rd — Wp] X
YMo

Avec Wy = é = % =1.88x10" mm®  avec I= 9.16x10° mm*
Mo g LBBXI0ETXESS _ oes oo

1.1

On observe que Mg, ra = 6067.27KN > M ¢ = 3210.13 KN ce qui Vérifie la résistance
de la section transversale de 1’arc vis a vis de ’effort tranchant et du moment fléchissant.

V.2.2.1.4 Vérification du moment en présence d’effort axial
Il faut que : Mp g> Mgy [14]
Avec : M, ¢le moment ultime de résistance réduit en présence d’un effort axial.

Mn, ra =1.26X My rg X(1-n) avec N =Nsg/Npi, rd
Nptra =4 x - = 22252 222492 8KN

M
10254.51
=———=04
22492.8 0.46
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Mpl rd = Wpl X _6067 27KN.m
My g =1.26X 6067 27 x(1-0.46) = 4128.17KN.m > M;1=3462.13KN.m

V.2.2.2. vérification a I’état limite de service
V.2.2.2.1. détermination des sollicitations maximale a I’état limite de service

Msd‘ser = 2273.94KN.m // Nsd‘ser = 8054.23KN // Tsd_ser: 867.905 KN

V.2.2.2.2. VVérification des contraintes

My XY Fy _
I + < 0-||m ser — W ............... (1) I—'M, Sser= 1.0

O'Lim, ser = 355/1 355N/mm? = 355Mpa

(1)Condition vérifiée.

— 867905 _ 15 45 N/mm?
69696

T sol < Tlim‘ SEI seevscesssscasasssssoscosssssssassssnsnns (2)

(2)Condition Vérifiée.
Remarque :
Les conditions de résistance aux deux états limites de résistance sont vérifiées, il ne
reste qu’a verifier les assemblages.

V.2.2.3. Descriptions des assemblages
V.2.2.3.1. Liaison entre voussoir de I’arc

(// /

Figure V.20 : assemblages entre arc

R R SRR
B e e
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Une soudure d’angle a une résistance suffisante si en tout point, la relation suivante est
vérifiée :
Fw,sd /mm<Fyrsd/mm  [14]

avec Fy sqrésultante des efforts de calcul par unité de longueur de soudure(mm),
Fw,rd résistance de calcul par unité de longueur de soudure.

Fwrda/mm=1f, 4% a

Avec:a gorge du cordon de soudure,
Fuw, ¢ résistance de calcul de la soudure au cisaillement, donnée par 1’expression :

Fvw,d/mm:BWx(fux\/3_/waYMw)

Fy : valeur nominale de la résistance ultime en traction de la plus faible des parties assemblées

Pour les soudures bout a bout de longueur utile L; supérieure a 150a, B Lw est donnée

par I’expression :
Bw=1,2-0,2L;/150a
A.N:

a=16.8mm =>F, /mm=205x 16.8=3492 N /mm

Sur yy”’: P = 8492’ X500 =746 KNS TR s = 120185 KN  1a soudure réaliser

assure la résistance de la section la plus sollicitée des arcs.

Sur zz’ : .
Fsd. max, zz €St inférieure aux sollicitations tangentielles suivant yy’

Remarque : la vérification effectuée précédemment pour les voussoirs sécurise aussi
la soudure des entretoises.

V.2.2.3.2. Bloc d’ancrage

20,29 130 29 40

150 aso 150
D S

Figure V.21 : liaison des voussoirs a ’ancrage.
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V.2.3. Vérification des entretoises

V.2.3.1. Entretoises inférieurs

V.2.3.1.1. Vérification a I’état limite ultime

a- Determination des diagrammes des sollicitations

Les valeurs de N T M sont données respectivement par 5333.29 KN; 2322,67KN;
4307,02KN.
b- Vérification du moment en présence d’un effort tranchant

Il est important que les différents moments des o
différentes sections des deux arcs soient inférieurs au
moment ultime de la section dimensionnée [14]: 1 o

Axh 791001000
= = = 2
OnaA, T = 10007500 52733.33 mm

d/ty=21.6<43.92 section de 1ére classe
Et on sait que : fy = 355 N/mm?

Vg = 2 = 220 =5 V) 6= 10821.001KN

Figure V.22 : section de I'entretoise supérieure

On s’apercoit que T= Vsg < 50% (Vpi, ra) donc il n’est pas nécessaire de réduire la
résistance a la flexion puisque 1’écrouissage de I’acier reprendra 1’effort de tranchant.

Et donc le moment de résistance ultime est donné selon la classe de la section par :

( f
Mc,rd = wy X yTyO; pour 1ére et 2éme classe

f
< Mc,rd = w, X yTyO; pour 3éme classe

f
Mc,rd = Wers X yTyl; pour 4éme classe

Section transversale de 3ére classe => yy, = 1.1

- fy
MC, d— Wp| X
YMo

Avec W, = é = 220 =254x10'mm®  avec I= 9.16x10° mm*
Mc, = 1.88><1i)]i7><355 = 6067.27KN

On observe que Mg, ra = Msg =4307.02KN de sollicitations ce qui vérifie la résistance
de I’arc vis a vis de ’effort tranchant et du moment fléchissant.

c- Vérification du moment en présence d’effort axial

Avec : M, ¢ le moment ultime de résistance réduit en présence d’un effort axial.
M, g =1.26X My, g X(1-n) avec N =Nsg/Npi, rd

Npirg =4 X —— = 2222350 295577 72KN
’ YMO 11
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5333.29
T25527.72 =0.21

My, rg = Wy X 22> =8197.27KN.m
YMoO

Mn,rg =1.26x 8197.27 x(1-0.21) = B15GB6KNIMI = Mins=4307.02KN:m

V.2.3.1.2. vérification a I’état limite de service
a- détermination des sollicitations maximale a I’état limite de service

Msd_ser= 3017.87KN.m // Nsd’ser = 3145.99KN // Tsd_ser: 1673.575 KN

b- Vérification des contraintes :

My xY =N Fy
g =——+4+—<aqj S s 1 M,ser=1
I + 2 lim, ser I'Mser ( ) YM,

Olim, ser = 355/1 = 355N/mm?2 = 355Mpa

(1)Condition vérifiée.

_ 1.67x107
T 79100

= 21.11N/mm?

T sol < Tlim‘ SEI seevscesssscasasssssoscosssssssassssnsnns (2)
Tiim, ser = Fy /N3 T}y, ser = 355/+/3 x1 = 205.20 N/mm?
(2)Condition Vérifiée.
Remarque :
Les conditions de résistance aux deux états limites de résistance sont vérifiées, il ne
reste qu’a verifier les assemblages.

c- Vérifications des assemblages

Méme principe que dans 5.2.3.1.1, il faut que la relation suivante soit vérifiée [14]:
Fuw,sd /mm <F rg/mm

avec Fy sqrésultante des efforts de calcul par unité de longueur de soudure(mm),
Fw,.rd résistance de calcul par unité de longueur de soudure.

Fwrda/mm="f,, 4% a

Avec:a gorge du cordon de soudure,
Fuww, ¢ résistance de calcul de la soudure au cisaillement, donnée par 1’expression :

Fuw, d /mm= Bw X (fu % \/§/ Bw XY Mw)

ENSP 2009 Page 59



Chapitre V Etude statique

Fy : valeur nominale de la résistance ultime en traction de la plus faible des parties assemblées

Pour les soudures a clin de longueur utile L; supérieure a 150a, BLw est donnée par
I’expression :
Bw=1,2-0,2 L;/150a

A.N:

a=0.7 tyax =>a=35mm
(1) => Fy re/mm =205 x 35 =7175 N /mm

Suryy”’: Fuera = 10307.74 N /mm > Fag max. vy = 12111(;35; KN

assure la résistance de la section la plus sollicités des arcs.

=1211.55 N la soudure réaliser

Sur 7z’ : Fyq, max, 2 €St inférieure aux sollicitations tangentielles suivant zz’
Remarque :

On remarque que la sécurité de soudure dans cet élément est importante (83%) ;
résultat logique vu la différence entre les épaisseurs choisies, de méme cette sécurité peut étre
réduite dans 1’étude dynamique (voir chapitre 6).

V.2.3.2. Entretoises supérieures
V.2.3.2.1. Vérification a I’état limite ultime
a- Détermination des diagrammes des sollicitations

Les valeurs de N T M sont données respectivement par 446.017 KN ; -394.067KN ;
240.46KN.

Le signe négatif qui apparait dans I’effort tranchant est relatif aux choix du sens local
lors de la modélisation.

b- Vérification du moment en présence d’un
effort tranchant |

35 mm

20 mm

Il est important que les différents
moments des différentes sections des deux
arcs soient inférieurs au moment ultime de la

A = 59780 mm*

section dimensionné : [ 20 ram 1-2.67x10° mm*
50 mm

Axh 59780517
OnaA, = = =30389.63 mm?

b+h 5174500 )

) Figure V.23 : section centrale de I'entretoise
Et on sait que : f, =355 N/mm? inférieure
v _Avxfy _ 30389.63x355
Pbd= 3 = V3

Vi), ra= 6236.60 KN

On s’apercoit que T= Vg < 50% (Vpi, 1g) donc il n’est pas nécessaire de réduire la
résistance a la flexion puisque I’écrouissage de I’acier reprendra I’effort de tranchant.
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Et donc le moment de résistance ultime est donné selon la classe de la section par :

Mc rd = wy X ygo ; pour 1ére et 2éme classe
X Mc,rd = w, X i; pour 3éme classe
yMO
Mc,rd = Wepf X ——— fy ; pour 4éme classe
yM1

Section transversale de 1ére classe => yyo = 1.1

Me, rg= Wp X —

YMoO0
Avec: Wy, = é = 2202 -1.11x10" mm® /1= 2.67x10° mm*
MC‘ = 1.1lxlf]i:7x355 = 3550.00KN

On observe que Me,ra > Msg =240,46 KN ce qui vérifie la résistance de 1’entretoise vis

a vis de I’effort tranchant et du moment fléchissant.

c- Veérification du moment en présence d’effort axial

Il faut que M, ¢> Mgy

Avec : M, ¢ le moment ultime de résistance réduit en présence d’un effort axial.

M, rd =1.26X My, g X(1-n) avec N =Nsg/Npi, ra
fy _ 59780x355

Npig =A X =— = ——————=19292.63KN
YMo 1.1
_446.017 _
T 19292 =0.34

Myt g = W X 22> =3582.22KN.m
YMo

V.2.3.2.2. vérification a I’état limite de service
a- détermination des sollicitations maximale a I’état limite de service
Msd ser — 97 275 KNm // NSd,SEI': 192.76 KN

b- Vérification des contraintes :

_My xy Fy

+ < Olim, ser = W ............... (1) I'M,ser= 1

Olim, ser = 355/1 355N/mm? = 355Mpa
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(1) Condition vérifiée.
L’effort tranchant n’est pas trés influant donc :
T sol < T]imy QOI sooovoccssssccsssosssosccsssssasonss (2) [14]

Tiim, ser = Fy/(3 X I'M, ser) = 355/+/3 x1 = 205 N/mm?
(2) Condition vérifié.
Remarque

Les conditions de résistance aux deux états limites de résistance sont vérifiées, il ne
reste qu’a verifier les assemblages.

c- Vérifications des assemblages

La vérification de la soudure de plaques constituantes 1’entretoise de 1’arc n’est pas
nécessaire car les sollicitations subites par les entretoises du tablier sont plus importantes pour
les mémes épaisseurs de plaques.

d- Vérification a la compression de I’entretoise supérieure

Le phénomeéne de compression des barres (métalliques ou en béton) engendre
plusieurs sous phénomeénes dont le plus important est celui du flambement :

Il faut savoir que dans la théorie de la vérification au flambage, que certaines
hypothéses ont été élaborées afin de Vérifier la section transversale subissant le flambement :

Le cas des entretoises supérieures subissant un effort axial prédominant sur les autres
sollicitations nous indique que la vérification d’un flambage causé par des forces axiaux est
largement suffisant mais pour plus de sécurité et en vue de la simplicité de la vérification de
la barre vis-a-vis du flambement en présence d’un moment fléchissant constant le long d’une
barre. Et donc il nous serait facile de vérifier I’équation suivante :

) . Nd 1 Md
Méthode RDM gy T oname S vy =

Avec :

Mais pour un moment variant suivant les abscisses de la barre la relation devient :

Nsd N 1 y w X Md, max
Nky/yr 1—Nd/Ncr Mr [yr
Avec :
Md,min
w=06+0.4 Mdmax >04 ... (1)
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I'eurocode - Nsd = max (N1 , N2)

M (max) et N1 |
M (max)= M(min) M(min) M (max)= - M(min)/2 IN oo
/\ @=10 @=06 @=04
| ! q é E l
v N M M I TN N M
. (a) Diagramme des moments linéaire. (b) Disgramme des moments non lin€aire.
Mi{min) et N2 * -

(a) diagramme des moments linéaire (b) diagramme des moment non linéaire

Figure V.24 : diagramme des moments

Supposant que la condition de non-déversement est satisfaite on a alors :

AN :
Liy = I (les deux appuis sont des rotules)
- Lky

Niy = oky X A =0.23 X355 x 59780 = 4881.037 N

m2XExI _ 10 x 2.1 x10e5 2.69x10e09
= - =3.38 x10"

Ner =

©=0.6+0.4 (5,-) = 0.66 donc (1) est vérifier.

0.138+1 X 0.051=0.204<1 => La barre a une marge de sécurité de 80%.

Une Vvérification par la formule de 1’euro-code est & prévoir :
- Nsd n ky XMy,sd n kz Mz,sd <1 => -
x min XA xFy /T'M1 1-Nd/Ncr Wplx/I'M1
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V.2.4. Vérification des suspentes

Il est utile de rappeler que le schéma prototype du « BOW-STRING » sollicite les
suspentes en traction. Chose vérifiée dans les résultats obtenus aprés modélisation de la
structure.

Les criteres de dimensionnement concernent naturellement la prévention des modes de
ruine qui viennent d’étre évoqués [04]. La valeur de calcul de I’effort de traction Nsg dans
I’élément doit vérifier [14]:

Nsg < Nrg = Min [Npl » Nu 5 Nped [14]
+ Np est la résistance plastique de calcul de la section brute ou section courante :

Axfy _ 7660x355

= =2472.09 KN
MO 1.1

Npl =

Avec A aire de la section brute,

fy limite élastique du matériau,

Y mo coefficient partiel de sécurité de matériau, I'vio = 1,0 si ’acier utilisé bénéficie de la
marque acier, I'mo = 1,1 sinon Nsyq <Np; garantit contre le risque de déformations excessives.

4+ N, est la résistance ultime de calcul de la section nette au droit des trous de fixation :

Nu = 0, ngnetxfu/r‘Mz => NU = 32103 KN

Avec : f, limite a la rupture du matériau ou résistance a la traction minimale spécifiée,
Gwm2 coefficient partiel de sécurité a appliquer dans les sections nettes, ym2 = 1,25,
Anet aire de la section nette au droit des trous de fixation.

* Npet = Np =2951.6KN (pas de trous de fixation dans la section).

tension normal en
KN I I B Sériel
0
1 2 3 4 5 6 7 8

N° de la suspente

Figure V.25 : diagramme de I’effort normal des suspentes
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D’apres le graphe on voit que Nsg max = 1288.5 KN < N,,; = 1636.45 KN

Conclusion

L’étude statique ne peut étre suffisante a la réalisation d’une structure. Et c’est pour
cela qu’on introduit une étude dynamique dans le chapitre VI.
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Chapitre VI Etude dynamique

Introduction

Le role joué par la dynamique dans un pont en arc est trés important. Il peut méme
devenir déterminant quant a la faisabilité de I’ouvrage. On considére en général quatre genres
de problémes :

« Lasécurité aérodynamique ;

» Les effets physiologiques ;

* Lasécurité a I’égard des séismes ;
» L’effet football

L’analyse de tous ces phénoménes dynamiques, y compris les aspects sismiques,
nécessitent la connaissance préalable des fréquences et des modes des vibrations de 1’ouvrage
considére.

VI1.1. Estimation des fréquences propres du pont

Il existe de nombreuses méthodes pour calculer les fréquences propres. On se limitera,
en vue dune application essentiellement pratique, a I'étude de celles permettant un traitement
analytique ou a l'aide d'une calculatrice.

Les méthodes manuelles que 1’on peut utiliser:

+ Meéthode classique basée sur I'équation différentielle du mouvement: méthode des
déterminants, méthode de l'itération matricielle (Stodola) ;

+ Méthode de Rayleigh basée sur des considérations énergétiques: méthode simple,
methode itérative ;

VI1.1.1. Fréquence propre de flexion
a) Calcul a I’aide de méthode de Rayleigh

La méthode de Rayleigh qui est fondée sur le principe de la conservation de I’énergie, est
trés pratique pour 1’étude approchée d’un systeme ayant un grand nombre de degré de liberté.
Dans le cas des oscillations libres non amorties, on obtient ® (pulsation propre) par la
conservation de I’énergie cinétique et potentielle.

+ On suppose une déformée u; raisonnable du systéme, généralement obtenue par
’application d’un cas de charge statique quelconque P;j sur la masse m;.
+ On égalise les énergies cinétiques E. avec E, maximale des masses ainsi déplacées.

Dans le cas d’un systéme a un degré de liberté.

P
Figure VI.1 : systeme a un seul d° de liberté
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u(t) = u sin (®xt)

du(t)?
g mX—gr m X u® X w? X cosffwt)?
Cc = =
2 2
Py mxu*xw?®  _ Pxu
Ep,max =—= E max = 2 = w’= o
Avec :

Ep: énergie potentielle
Ec: énergie cinétique

P : charge permanente
m : la masse

u : déplacement statique
®: pulsation propre

Pour un systeme a N degré de liberté.

Figure V1.2 : systeme un n degré de liberté

Zmixui

9 & moxu)?

2 Zpixui

— => w?3=
Zmixui

w

On obtient en remplacent la charge unitaire Pi= 1 par le poids propre de la masse :

Zmixui g
w=g—=—"""" => w?=
9 Emxu;)? Umax
ST ; 1
On en déduit la fréquence : f = —x [-Z
2 Umax

f : Fréquence propre de flexion.
Sur de nombreuses vérifications de ponts a structure porteuse supérieure, il a été
constaté que cette relation conduit a des valeurs par défaut de 1’ordre de 10%. Une meilleure

approximation tenant compte la distribution des masses le long du tablier et des suspentes.

La forme du mode fondamental est donc obtenue par :
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1.1
f=sx |2

2T Unax

Dans cette expression, Umax représente la déformation statique maximale du systéme
sous son poids agissant dans la direction du mode propre recherche.

Umax=4.2 cm d'apres la combinaison du poids propre.

1.1 9.81
f=

— X
21 0.042

AN:f =2.675Hz => T=0.373s
b) Calcul & ’aide de ROBOT-MELLINIUM 2010
D’apres les résultats obtenus par le ROBOT on a :

Tableau VI.1 : résultat des f(Hz) et T(s)

Mode Fréquence Période

n° (Hz) ()

1 1.993 0.502
2 2.443 0.409
4 3.427 0.206
6 4.466 0.224
7 4.857 0.206
10 6.495 0.154
13 8.414 0.119

On représente graphiquement ci-dessous les modes de vibration horizontale et
verticale et les fréquences les plus importantes du tablier pour chacune des trois directions du
séisme(pour les autre modes voir annexe 3).

V1.1.2.Fréquence propre de torsion

La fréquence de torsion concerne surtout les tabliers souples.
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V1.3. Comportement aérodynamique

Dans un pont, I’action aérodynamique est souvent liee & la portée principale, la
situation géographique de 1’ouvrage, et donc le tablier peut étre plus au moins fortement
exposé au vent transversal. Un écoulement d’air tend a lui faire subir des oscillations de
torsion et de flexion qui, sous ’effet de faibles variations de 1’incidence de vent modifier la
portance.

Dans le cas d’une réalisation, il faut avoir recours a des essais en soufflerie La section,
soumise au vent, subit des sollicitations statiques que I’on peut décomposer en trois actions :

+ Une charge horizontale T ;
+ Une charge verticale N ;
4+ Un moment de torsion M.

En général la vérification lors de 1’étude statique de I’effet du vent suffit pour la
veérification a 1’étude dynamique.

V1.4. Les effets physiologiques de vibration (La résonance)

Les oscillations de résonance sont critiques, du point de vue de I’inconfort qu’elles
occasionnent aux usagers, dans le cas ou la fréquence d’échappement des tourbillons
correspondent a la fréquence fondamentale de la structure.

A partir de la vitesse critique de résonance :
0.5 0.625m

—th—025><
s 0.2 S

%4

Rez"vﬁz 4.16x10° =>10° < Re <10’

V : vitesse critique de résonance.

H : hauteur du tablier.

F : fréquence des tourbillons.

S : nombre de Strouhal.

Re : nombre de Reynolds.

v : viscosité cinématique de I’aire (0.15 cmz/s)

B : largeur du tablier.

C : le coefficient de portance caractéristique de la section.

Fo=(p V?3/2) xCxh =1, 3%(0,625)%/2x%0,4x0,5 = 0.651 N/m
On a I’amplitude de ’oscillation

TXIXFq qxL?
= Avec . H=
u 6 xkxB ec 8xf

f : la hauteur de I’arc

g : la charge permanente de 1’ouvrage= 12.5 t/m
K : rigidité.

u : amplitude du déplacement.

o : le décrément logarithmique (& =0.05).
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__ 3.14x1.2x0.651

U =0.18mm
0.05%27.16x10
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U Trés faible => U = 4.72.f2U =4x3.142x6.3% x 0.018 = 28.17m/s?

V1.5. Comportement sismique du pont

En général, les ponts a suspentes sont considérés comme des structures moyennement
sensibles aux effets du tremblement de terre. L’explication dans ce présent ouvrage est :

+ La présence de suspente a des intervalles étudiés qui remplace en quelque sorte
la présence d’appuis ;

+  Les extrémités du tablier sont supportes par des culés,

+  Ancrage adéquat des arcs.

La démarche a suivre est :

a) Spectre de réponse

D'aprées RPA99 (version 2003) l'action sismique est représentée par le spectre de
calcul obtenu par la relation suivante:
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(12501 + %(z.sn%+ 1) e 0ST <Ty
s |2snazsa (%) e TV ST <T,
5] 2500258 (Z) e Ty £T <35

25125 (D)3 (Q) 153

Avec :

A: coefficient d'accéleration de zone.

n : facteur de correction d'amortissement oun=7/(2 +£) >0.7
R: coefficient de comportement de la structure.

Q: facteur de qualité.

T1, T, : périodes caractéristique associées a la catégorie de site.

& : Pourcentage d'amortissement critique.

b) Définition des parametres

+ Zone sismique 111 (RPA99/2003);
+ Groupe d’usage 1-B;
+ Sites S3.

c) Choix de I’équation

Ona:T=0.373s

(1.25(1 + Til(z.sn% F1) e e 0 S T <015
. 2.5n(1.254) (%) e 015 < T < 0.50
W=>3=1 2sn1.250) () (2) i 05 < T <3
| 2.57(1.254) (2—2)2/3 (%)5/3 (%) e T >3
Donc 0.15s <T< 0.50s => %“= 2.5n1(1.254) (%)

Tableau V1.2 : valeurde T, et T,

Site S1 S2 S3 S4
T1 en seconde 0.15 0.15 0.15 0.15
T, en seconde 0.30 0.40 0.50 0.70

4+ Calcul du coefficient d’accélération de zone A

La valeur de A est déterminée par le RPA suivant la zone tel que
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Tableau V1.3 : coefficient d’accélération de zone A

groupe zone
1 2 3
1A 0.12 0.25 0.35
1B 0.10 0.20 0.30
2 0.08 0.15 0.25
3 0.05 0.10 0.15
A=03

+ Facteur de qualité

Dans la détermination de la valeur de Q, il y a lieu de tenir compte que les irrégularités
en plan et en élévation ont déja été prises en charge par le modele. Par ailleurs, en cas
d’analyse tridimensionnelle il y a lieu de prendre comme valeur de Q la plus pénalisante, des
valeurs calculées suivant les deux directions orthogonales de référence.

Tableau V1.4 : valeur de Pq

F)
Critéres g; observé N?)n observé
1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0,05
2. Redondance en plan 0 0,05
3. régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en élévation 0 0,05
5. Contréle de la qualité des matériaux 0 0,05 0 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10

Q=1+ Y p, =1+0.35=>Q=1.35 (d’apres le tableau VI.4).
+ Facteur de correction d'amortissement
n="712+§ =7/ (2+5) =

+ Valeurs du coefficient de comportement
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Il se déduit du tableau V1.5 :

Tableau V1.5 : valeurs du coefficient de comportement R

Cat Description du systéme de contreventement (voir chapitre I1IT § 3.4) Valeur de R
=N Béton arme
1a Portiques autostables sans remplissages en magonnerie rigide s
1b Portiques autostables avec remplissages en maconnerie rigide 3.5
=3 Voiles porteurs 3.5
3 Novau 3.5
“4a Mixte portigues/voiles aveco interactioin s
4b Portiques contreventes par des voiles —+
s Console verticale a masses réparties 2
(&3 Pendule inversae 2
iz Acier
7 Portiqques autostables ductiles (<3
= Portigues autostables ordinaires <4
Oa Ossature contreventee par palées trianguldes en > -+
Db Ossature contreventde par paldes trianguldes en W 3
10a Mixte portigques/paldes trianguldes en X s
10 Mixte portigques/palées tirianguldes en W -+
11 Portigques en console verticale 2
« Maconnerie
12 Maconnerie porteuse chainde 2.5

d) Formule de I’équation de comportement spectrale
Sq 1 — .
e 25 x 1 x (1.25x0.3) x (E) => S,(H)=0.3X g : pour I'action horizontale

En déduit : Sa(v) = 0.7 X S;(H) =0.7 X 0.3g=0.21 X g

Et en déduit les spectres suivants :

Spectre de réponse(composante horizontale)

1,2
1 17 98

0,8 \
06 b —#=—Spectre de

réponse(composante
horizontale)

04 €
)
0

“‘
N

Figure V1.3 : spectre de réponse (composante horizontale)
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Spectre de réponse(composante verticale)

0,8
0.7 1" goma

0,6
0,5
-

\‘ —4#—Spectre de

03 —: réponse(composante verticale)

0,2
0,1

Figure V1.4 : spectre de réponse (composante verticale)

Le calcul des ponts soumis & une excitation sismique peut se faire de deux maniéres.
Soit I’on procede a une analyse statique équivalente, soit par une analyse modale spectrale

[6].
V1.6. Définition de I’analyse modale spectrale

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des
effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de
réponse de calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

Le calcul a été effectué par le logiciel ROBOT-MELLINIUM 2010:
L’effet du séisme sera évalué par une analyse dynamique modale de la structure, en
restant dans le domaine élastique linéaire, a 1’aide de la méthode de la superposition des

modes suivant un spectre de réponse du projet et le calcul des modes sera arrété dés que leur
masse participante atteindra 90% de la masse totale vibrante [6].

D’apreés les résultats obtenus par le ROBOT on a :

Tableau V1.6 résultat des fréquence et période obtenu par ROBOT

Mode
SCOIC 1.993 2443 3427 4466 4.857 6.4965 8.414
période 0.502 0.409 0.206 0.224 0.206 0.154 0.119

On représente graphiquement ci-dessous les modes de vibration horizontale et
verticale et les fréquences les plus importantes du tablier pour chacune des trois directions du
séisme.
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Figure V1.5 : MODE N°1 (F=1.993HZ T=0.502S MMPX(%)=0.00 MMPY (%)=7.52
MMPZ(%)=0.80)

Figure V1.6 : MODE N°2 (F=2.443HZ T=0.409S MMPX(%)=0.00 MMPY (%)=0.23
MMPZ(%)=71.99)

Figure V1.7 : MODE N°4 (F=3.427HZ T=0.206S MMPX(%)=0.00
MMPY (%)=10.05MMPZ(%)=11.73)
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Figure V1.8 : MODE N°6 (F=4.466HZ T=0.224S MMPX(%)=71.16 MMPY (%)=0.03
MMPZ(%)=0.00)

Figure V1.9 : MODE N°7 (F=4.857HZ T=0.206S MMPX(%)=0.04 MMPY (%)=21.78
MMPZ(%)=1.28)

Figure VI1.10 : MODE N°10 (F=6.495HZ T=0.154S MMPX(%)=0.03 MMPY (%)=28.29
MMPZ(%)=0.08)
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Figure VI1.11 : MODE N°13 (F=8.414HZ T=0.119S MMPX(%)=0.00 MMPY (%)=18.74
MMPZ(%)=2.51)

V1.7. Application de la charge sismique

Aprés intégration du spectre dans le logiciel les différentes sollicitations d0 au séisme
sont désormais connu, il suffit donc de les appliqués sur la structure suivants leurs
orientation et il ne reste qu’a reconsidérés les différentes combinaisons de calcul :

+ G+E+03E,+0.3E; +0.2Q
+ G+E,+03Ex+0.3E; +0.2Q
+ G+03E/+0.3E«+E; +0.2Q

Les résultats de calcul démontrent que les effets sur le tablier résultent étre
significatifs en ce qui concerne la structure de la dalle du tablier puisque I’intégration de
I’effort sismique s’aveérent plus défavorables que toutes les combinaisons considérés a I’étude
statique ils sont donc considérés dans les combinaisons de 1’étude dynamique selon la formule
suivante :

Avec les valeurs montrées dans les graphigues suivants regardant les composantes les
plus significatives (N;M ; V) :

-3000

22000 = e

S1000 - —m s

[kN/m]
o

1000

2000

3000
0 10 20 30 40 50 60 70 80
progr. [m]

Figure VI1.12 : EFFORTS NORMAUX - SEISME LONGITUDINAL
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-300

-200

100 - g = - = - -

[kNm/m]

100 e oSt
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Figure V1.13 : MOMENTS FLECHISSANTS — SEISME LONGITUDINAL
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Figure VI1.14 : EFFORTS TRANCHANTS - SEISME LONGITUDINAL
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-3000
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Figure V1.16 : EFFORTS NORMAUX - SEISME TRANSVERSAL
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Figure VI.17 : EFFORTS TRANCHANTS - SEISME TRANSVERSAL
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Figure VI1.18 : EFFORTS NORMAUX - SEISME VERTICAL
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Figure V1.19 : MOMENTS FLECHISSANTS - SEISME VERTICAL
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Figure V1.20 : EFFORTS TRANCHANTS - SEISME VERTICAL

On obtient les diagrammes de sollicitations a partir des combinaisons G + Ex+ 0.3E, +
0.3E; + 0.2Q ou Q représente la charge du convoi D et de la surcharge sur trottoir
V1.8. Vérification a L'ELU (Justification des poutres mixtes)

La justification de la sécurité vis a vis des états limites ultimes de résistances des
sections mixtes est effectuée dans toutes les phases de constructions. On Vérifie que les
sollicitations de calcul ne dépassent pas la résistance ultime des sections. Afin de vérifier cela
il est indispensable de calculer le moment maximal on adopte la combinaison de type (1,35
Mg +1,5 Mg + Mr) qui donnent le moment maximal.

Remarque :

En ce qui concerne ’effet du séisme sur le tablier qui s’avére signifiant.

V1.9. Vérification de la dalle mixte

Tableau V1.7 : moment d aux séismes

Actions du séisme

M. M+ My Somme
113 11.25 26 150.25
113 13.50 +26 152
-113 11.25 -26 -76
-113 11.25 +23 -73
113 19 -75 57
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113 -17 +68 164

-113 11.25 +34 44

698 KNm pour la section de rive

Msg, max”(x=21.38m) = {785 KNm pour la section centrale
Voir annexe (2)

—205 KNm pour la section de rive

Msd, max (x=12.48m) = {—254 KNm pour la section centrale

Valeur de calcul de I’effort tranchant Vg, max = 502.61KN.

La convention des signes a été considéré : que le moment positif est relatif a la
compression de la fibre supérieur.

Etape 1 : Calcul de la largeur effective beg :

bes
bot . b
|
| i
| | '
|- b, | b : bo __‘
| | | |
£ = 0,25(L1+L3) 25(Lo+L3z) 1.5l mais < Lg+0,5l5
| |
[ ]
- - i - -
£ = 8L, | | 0.7 Lo | | osls-0.3L |
! ! ! M mais =07 L3 |
L Lo L L4
|

Hlustration du concept de
."orgeur parficipante (bé_;_; =b_, + b_,

e =

avec b_, = min ({578;b))

Figure VI.21 : détermination de la largeur effective
— pour les sections en flexion négative : bes = L1/8+L,/8= 7.98/8+8.95/8 =0.9975+1.12m
Deff=2.25m
— pour les sections en flexion positive : begss = 2.25 m

En raison des différentes formules proposées il est sage de prendre une largeur
sécurisante de 2.50 m.

Pour déterminer les sollicitations on peut considérer une largeur efficace constante le
long de la surface entiére de chaque travée conformément au point [4] et égale a la largeur
considérée dans la zone centrale de la travee.
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Etape 2 : Calcul du moment élastique résistant
Classe de section 1 — possibilité d’appliquer la théorie de la plasticité.

VVPIXfy
Yq

M ra =
Ou : Wy = module de flexion Plastique de la section, soit 2504 cm®

Fy: limite d’¢élasticité en traction caractéristique de I’acier du profil¢, soit 355 N/mm?
vm : facteur de sécurité associ¢ a I’acier de construction, soit 1,1

Cette Vvérification assure les moments négatifs puisque My, (¢ des fibres tendus est
égale a celui des fibres comprimés considérés comme celle des moments positifs.

Etape 3 : Calcul du cisaillement plastique résistant

-V y
Vpir T
OuU A, est I’aire de cisaillement plastique de la section mixte [11] soit 1250 cm?

L’effort tranchant sollicitant étant inférieur a la moitié de ’effort de cisaillement
plastique résistant, il ne faudra pas tenir compte d’une éventuelle perte de capacité du moment
plastique résistant de la section mixte [11]

Etape 4 : Récapitulatif

Etape 4.1 : Phase de réalisation

My = —280 — 421.80 KNm > 410.85 KNm
8446 x 355
Vi :ﬁ =1650.52KN >> Vg4 max = 265.32KN.

Etape 4.2 : Phase de service
M1 rg = 808.26 KNM > Mgy 1oy "= 785 KNm

Etape 5 : Calcul du ferraillage

f .85f, f f
YF=0 => Ng= ay—i+Ac08 b AT At

Yc Ys
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Chapitre VI Etude dynamique

0.85f
Yc

EM=0 => Mg =21(Aa70) +72(A 2% + 25(A, )

Ou A, = aire de la section transversale du profilé en acier ;

A = aire de la section transversale du béton ;

A = aire de la section transversale des armatures ;

fy = limite d’élasticité en traction caractéristique ou nominale de 1’acier du profile, soit 355 ;
fo = résistance caractéristique du béton sur cylindre, soit 40 ;

fsk = limite d’élasticité en traction caractéristique de 1’acier d’armature, soit 400 ;

va = facteur de sécurité applicable a I’acier de construction (ymo dans I’EC3), soit 1,1 ;

vc = facteur de sécurité applicable au béton, soit 1,5 ;

vs = facteur de sécurité applicable a I’acier des armatures, soit 1,15.

Le systéme d’équation devient :

0.550261 = 0.008446 355 +1.25 085 x40 + A 100 +A 400
' o 1.1 ' 1.5 $1.15 "¢1.15
0.785 = 0.245 (0 008446 355) + 0.250 (1 25 085 x 40) + 0.49(A 100
' o ' 1.1 ' ' 1.5 A9(As 1.15)

On obtient pour une série de 3 sections d’IPE :

As

IPE 400

Béton

Asc

Figure V1.22 : ferraillage longitudinale du tablier.
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Chapitre VI Etude dynamique

+ As. = 55 cm? soit 18®20
+ A = 65 cm? soit 22020

Le ferraillage proposé par le logiciel est de 45 cm? pour les deux sections d’acier.
On adopte le méme ferraillage pour toutes les pré-dalles.
Vérification de I’armature minimale
psmin= As/Ab = 0.5% (RPA)
Ou A:s: la section minimale de I’armature passive
Ab : la section du béton
D’ou: As=0.5% Ab=0.005 x 50 x100 = 25cmz3/ml.
Vérification de I’armature maximale
ps max= As/Ab = 4% [06] Vérifié
Etriers

Les valeurs des efforts tranchant sont a considérer pour cela on adopte un ferraillage
transversale égal a 35% du ferraillage longitudinal :

Donc on utilise le ferraillage minimale de: A; = 0.35 x 65 = 22.75 cm? [06].
Veérification des déplacements

Le bloc d’ancrage utilisé assure une fixation rigide et ne permet aucun déplacement
sinon un déplacement insignifiant.

Résultat confirmé par le logiciel (voir note de calcul).

Le déplacement des appuis tu tablier sont aussi insignifiante ou en observe un
déplacement maximal de -1.1cm suivant yy’ dii a une combinaison statique de type
1.35G+1.5Q+T ou D : représente le convoi exceptionnel D et de la surcharge sur trottoir
(facultatifs).

Tableau V1.8 : déplacement des appuis

ENSP 2009 Page 85



Chapitre VI Etude dynamique
UX [cm] UY [cm] UZ [cm] RX [Rad] RY [Rad] RZ [Rad]
MAX 0,0 0,0 04 0,000 0,007 0,000
HNoeud 10 59 28 10 33 36
Cas 9 28 (C) 17| 1.35G+1 .5D+T/2 | 1.35G+1 5D+T/2 | 1.35G+1 5D+T/3
SMIN
HNoeud 10 35 23 29 35 38
Cas 1.35G+1.50+T/4 | 1.35g+1 .5bc+tM | 1.35G+1.5D+T/2 | 1.35G+1.50+Ti2 17 |1.35G+1.5D+T/9
Conclusion
1. L’étude dynamique s’aveére plus préjudiciable concernant le tablier diminuant sa

sécurité résistante de 30% a 20%(estimé par le B.U).

calcul effectué.

Néanmoins, une marge de 20% est largement suffisante pour approuver la note de

ENSP 2009

Page 86



CONCLUSION GENERALE




Conclusion générale

Conclusion générale

Les ponts métalliqgues et mixtes représentent une part significative dans les
réalisations actuelles des ouvrages d’arts. La qualité de ces projets nécessite la maitrise de
notions de charpente métallique, béton, de structure mixte.

Ce modeste travail a consisté en :

=

Modélisation numérique d’un pont arc Bow string a I’aide du logiciel Robot

2. Une étude statique, afin de vérifier la résistance des éléments constitutifs aux
différentes sollicitations (obtenus par les combinaisons statique de la RDM) ;

3. Une étude dynamique.

A la lumiére des résultats obtenus, on aboutit a :
1. Le béton utilisé a une résistance a la compression a 28 jours fc2s= 40 Mpa et une

masse volumique de 2500 Kg/m3.
2. Les aciers utilisés pour le béton sont des armatures a haut adhérence de nuance

FeE400.
L’ouvrage est calculé sous la combinaison 1.35G +1.5Q +T pour 1’étude statique

4. L’¢étude statique étant insuffisante pour I’étude du tablier, on compléte
cette derniére par une étude dynamique. La combinaison la plus
défavorable sera G+E+0.2Q

w

Le travail que nous avons effectué dans le cadre de ce mémoire, nous a permis
d’exprimer et d’appliquer nos connaissances acquises durant les cinq années de notre
formation d’ingénieur.

Il nous a permis aussi d’avoir une vue générale sur les démarches et les étapes
a suivre lors de 1’étude et la réalisation d’un ouvrage d’art.
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Annexe 1

1. Choix du model du tablier (EC4 -2 4.2.2.2)

4.2.2 Poutres mixtes avec profilé en acier partiellement enrobé de béton

(1) Les poutres mixtes avec profilé en acier partiellement enrobé de beton (figure 1.5) peuvent

étre classées en fonction de leur niveau de chargement 14, de la largeur b de la poutre et
de l'aire A; des armatures additionnelles rapportee a |'aire A; de la semelle inferieure,
comme indiqué dans le tableau 4.1.

(2) Les valeurs indiquées dans le tableau 4.1 sont valables pour des poutres sur appuis
simples.

(3) Pour la détermination de R etde Rqqt =175 R, en liaison avec le tableau 4.1, les conditions
suivantes sont a prendre en compte :

- |"épaisseur de I'ame ey ne dépasse pas 1/15 de la largeur b ;

- I"épaisseur de la semelle inférieure e; ne dépasse pas deux fois |"épaisseur de
I'ame ey, ;
- I'épaisseur de la dalle de béton h. est d’au moins 120 mm ;

- la section des armatures additionnelles rapportée a l'aire totale située entre les
semelles AJ/(A+A.) ne dépasse pas 5 % ;

- la valeur de Rgqest calculée selon I'ENV 1994-1-1, & condition que:
¢ |a largeur participante de la dalle b,z ne dépasse pas 5 m;
e les armatures additionnelles A, ne soient pas prises en compte.

(4) Les valeurs indiquées dans le tableau 4.1 sont valables pour la nuance d’acier de
construction S355. Si une autre nuance est utilisée, les valeurs minimales d'armatures
additionnelles indiguées dans le tableau 4.1 doivent étre multipliées par le rapport entre la
limite d"élasticité de cette nuance d’acier et la limite d’élasticité de la nuance d’acier S355.

) Les valeurs indiquées dans le tableau 4.1 sont valables pour la nuance d’acier S500
employée pour les armatures additionnelles A..

(6) Les valeurs indiquées dans les tableaux 4.1 et 4.2 sont valables pour des poutres
connectees a des dalles en béton armé pleines.

(7) Les valeurs indiquées dans les tableaux 4.1 et 4.2 peuvent étre utilisees pour des poutres
connectées a des dalles mixtes avec des tdles profilées en acier, si au moins 90 % de la
face supérieure du profilé en acier sont directement recouverts par la téle. Dans le cas
contraire, les vides au-dessus des poutres doivent étre remplis.
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2. Détermination de la largeur efficace (EC4-2 4.2.2.1.)

4.2.2.2 Largeur efficace pour la vérification des sections transversales
(1)  Pour les membrures en acier, '/ENV 1993-1-5:1997 est applicable.

(2)  Pourles vérifications a I'état limite ultime et a I'état limite de fatigue pour les membrures en béton, y compris
les dalles mixtes selon la Section 7, la largeur efficace peut étre déterminée au moyen de I'équation (4.1), ou beg
est indiquée sur la Figure 4.1 pour une section transversale type :

begt = by + Zbgj .. (4.1)
ou:
by  est la distance entre les axes des connecteurs en saillie selon la Figure 4.1. Pour les dalles mixtes, il
convient de prendre en compte 7.7.1(3) ;

b2 bD b1 b1 bD b2
I
beff
bez b(] be1

| I L 1

Figure 4.1 — Définition de la largeur efficace

3. Limitation des efforts (L’'EC4-2 au § 5.2)

(1)P  On doit éviter un excés de fluage et de microfissuration en limitant la contrainte de compression dans le
béton.

(2)  Pourle béton precontraint par des armatures et/ou par des déformations imposees permanentes et/ou varia-
bles, il convient de limiter la contrainte de compression maximale lors de la mise en précontrainte & fe(t)
conformément & 4.4.1.1 de I'ENV 1992-2:1996.

(3) Pour le béton précontraint par des cables et/ou par des déformations imposées permanentes et variables,
il convient de limiter la contrainte de compression dans le béton sous la combinaison d'actions non fréquente avec
la valeur caractéristique de précontrainte a fok conformément a 4.4.1.1 de 'ENV 1992-2:1996, sauf si la
zone comprimée est confinée, par exemple, par des armatures transversales dépassant 1 % du volume de la zone
comprimée.

(4)P Lacontrainte dans les aciers de béton arme et de précontrainte doit étre telle que les déformations non élas-
tiques dans les aciers soient evitées.

(5) Il convient que la contrainte de traction dans les aciers de béton arme sous la combinaison non fréquente
d'actions ne soit pas supérieure a fy conformément & 4.4.1.1 de 'ENV 1992-2:1996.

(6) Il convient que la contrainte dans les armatures de précontrainte au temps infini sous la combinaison
quasi-permanente d'actions ne soit pas supérieure a fok apres prise en compte de toutes les pertes confor-
mément a 4.4.1.1 de 'ENV 1992-2:1996.

(7) Pour les eéléements préfabriqués qui sont soumis & un systéme de contréle approprié, voir. Section 7 de
I'ENV 1992-1-1:1991, la valeur fo(t) selon 4.4.1.1 de I'ENV 1992-2:1996 peut étre dépassee en cours de
construction de siun contréle strict de la résistance est réalise et si une vérification de la perte de precon-
trainte au moment consideéré est effectuée.

(8) Il convient que les contraintes dans l'acier de construction sous la combinaison caracteristique d'actions
soient conformes & 4.3 de 'ENV 1993-2:1997.
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4. Effet sismique (RPA1999 V2003)
4.3.3. Spectre de réponse de calcul

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant

1.25A 1+1(2-5n91} 0<T<T,
T, R
g 2.51](1.25A{§] T,<T<T,
2= OV (4.13)
= 2.51](1.25A{')(2} T,<T<30s
RAT
T 213 o L \5/3
z_sn@_zsAil} [’J (Q] T >3.0s
3 T) R

A : coetficient d’accélération de zone (tableau 4.1)
N : facteur de correction d’amortissement (quant I’amortissement est différent de

5%) n=v7/2+% 597 (4.3)

€ : pourcentage d’amortissement critique (tableau 4.2)
R : coefficient de comportement de la structure (tableau 4.3)

T1, T2 : périodes caractéristiques associées a la catégorie de site (tableau 4.7)
Q : facteur de qualité (tableau 4.4)

Tableau 4.7 : ValeursdeT; et T,

Site S S, S3 Sy
Tise) 0,15 0,15 0,15 0,15
Tasec) 0,30 0,40 0,50 0,70

Dans la détermination de la valeur de Q, il v a lieu de tenir compte que les irrégularités en plan et
en €élévation ont déja été prises en charge par le modéle. Par ailleurs, en cas d’analyse
tridimensionnelle 1l y a lieu de prendre comme valeur de Q la plus pénalisante, des valeurs
calculées suivant les deux directions orthogonales de référence

L’action sismique doit étre appliquée dans toutes les directions jugées déterminantes pour le calcul
des forces sismiques ainsi que les directions qui leur sont perpendiculaires, compte tenu de la
configuration en plan de la structure. Pour les structures ayant leurs ¢léments de contreventement
distribués le long de deux directions orthogonales, ces deux directions sont a retenir comme
directions d’excitation.
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5. Déplacement maximal ('EC 3-2)

4.2 Déplacements

(1) Il convient de prendre la valeur limite de fleche quasi statique (8,,,5) dans la direction du vent au sommet
d'une cheminée autostable provoquée par la valeur fréquente de chargement de vent égale a :

Simax = .. (4.1)

ou h représente la hauteur hors tout de la cheminée.

(2) 1l convient de déterminer les valeurs limites pour les amplitudes de vibration (moyenne & créte) provoquée
par le détachement tourbillonnaire au moyen du tableau 4.1.

Tableau 4.1 — Amplitude maximale de vibration
dans la direction perpendiculaire au vent

Limites proposées pour I'amplitude d’oscillation

Classe de fiabilite dans la direction perpendiculaire au vent

. 4
Elevee 3 diameétre extérieur

2)
Normale diamétre extérieur

e 1)
Reduite diameétre extérieur

1) Ces valeurs sont empiriques pour donner un critére de service acceptable.

2)  Les valeurs sont appropriees au modéle de chargement utilisé.

3) Il convient de déterminer les amplitudes calculées au moyen de 9.2(1) en utilisant une
valeur de ye = 1,0.

4)  Voir alinéa (22) de I'Avant-propos.

6. Négligence du béton (85.1.4.2 (1), EC4-2)

5.1.4.2 Traction dans le béton
(1)P Dans l'analyse des sections, la résistance a la traction du béton doit étre négligee.

(2)  Sauf si I'on utilise une méthode plus précise pour la détermination de I'effet de la participation du béton
tendu entre fissures, les contraintes dans les aciers de béton armé et de précontrainte peuvent étre déterminées
conformément & 5.3.3.

(3) L'influence de la participation du béton tendu entre fissures sur les contraintes s'exercant dans |'acier de
construction peut étre négligee.
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7. Justification des sections 4.2.2.2 de 'EC4-2

4.3 Classification des sections transversales de poutres
4.3.1 Généralités

(4)P Ne s'applique pas.

(6)P & (10) Ne s'appliquent pas.

(11)P Pour les plaques raidies, 'ENV 1993-1-5:1997 est applicable.
add.

(12) Dans les vérifications en cours d'execution, il convient de prendre en compte la classe de la section enacier
add. au moment considére.

4.3.2 Classification des membrures en acier comprimées

(2)P La classification des membrures en acier comprimées dans les poutres mixtes doit étre conforme aux indi-

mod. cations du tableau 5.3.1 (feuillet 3) de 'ENV 1993-1-1:1992, et du Tableau 4.1, pour les éléments de mem-
brures exterieurs, et du tableau 5.3.1 (feuillet 2) de I'ENV 1993-1-1:1992, pour les éléments de membrure
intérieurs.

4.3.3 Classification des ames en acier
remp.

(1)P La classification de I'ame doit étre déterminée au moyen du Tableau 4.2. On doit utiliser la distribution plas-
tique des contraintes sur la section mixte efficace, sauf a la limite entre les Classes 3 et 4 ou I'on doit utiliser la
distribution élastique des contraintes.

(2) Il convient de déterminer la répartition des contraintes sur |la section transversale brute de I'dme en acier et
des membrures efficaces, mais en négligeant le béton tendu, y compris sa participation entre fissures, et en pre-
nant en compte le phasage de construction ainsi que les effets du fluage et du retrait.

Dans le EC4-2 (§4.4.1.) il est établi que:

e Sila section est de classe 1 ou 2 le moment résistant peut étre determiné par
la théorie plastique;
e Si la section est de classe 3 il faut considérer le moment résistant donné par

le moment élastique a la limite de I'élasticité;

e Si la section est de classe 4 le moment résistant est déterminé a partir de la
section efficace (§4.2.1. (6)). La determination de l'aire efficace doit tenir

compte des effets dus a l'instabilité locale (voir alinea EC3-1-5 §4.2);
La classe 4 est aussi caractérisée par un coefficient de sécurite y,, =1.1, a

différence des sections de classe 1, 2 et 3 caractérisées par un coefficient de

securité y, =1 (voir alinéa 2.3, EC4-2).
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8. Justification aux cisaillements 2.2.1, EC3-1-5

(1)P  Aux états limites ultimes, la vérification de la résistance d’'une section transversale doit prendre en compte
les effets suivants :

a) les contraintes longitudinales o, g4 en tenant compte du trainage de cisaillement et du voilement de la plaque ;

b) les contraintes transversales ¢, g4 €n tenant compte de leur répartition et du voilement de la plaque |

c) les contraintes de cisaillement tgq en tenant compte du voilement de la plaque ;
)

d) les effets combinés de a), b) et c) agissant dans la méme section transversale le cas échéant, voir 2.2.3.

(2) D'une maniére générale, il convient que la vérification soit effectuée de la facon suivante :

o N. Mgy + Ngq &
n, = xEd_ _7Sd , TSd” SdTN.qg (2.1)
fyd f\ yd Aeff fyd Wef'f
o F.
n,=2Ed-_ 54 <490 (2.2)
fywd fywd Lef‘fr
T V,
Ny = Ed .= Sd .<1,0 (2.3)
Xofywd” /3 T TywaPt/ 3
ou
Aerf  aire de section transversale efficace selon 2.2.2(2) ;
b largeur de la plaque (pour une ame, distance libre entre semelles h,) .

ey  décalage de la position de I'axe du centre de gravité, voir 2.2.2(2) ;
Fgq effort transversal de calcul ;

fg  limite d'elasticite de calcul £y ou £y selon 'ENY 1993-1-1:1992. Les indices supplementaires fet w
font respectivement référence a la semelle et & I'ame ;

Lo longueur efficace pour la résistance aux efforts transversaux, voir 4.4.3(1) ;
Msq moment flechissant de calcul ;

Ngy effort axial de calcul ;

t épaisseur de la plaque ;

Vigq effort tranchant de calcul incluant le cisaillement provenant de la torsion ;
Weg module de résistance efficace, voir 2.2.2(3) ;

Ay fonction de résistance pour la résistance au cisaillement, voir 4.3.2.

Les contraintes sont prises positives dans les conditions (2.1) & (2.3). Il convient que les effets des actions Mgy,
Ngq et Vgq incluent les effets du second ordre le cas échéant.

(2)C  Dans I'expression (2.2) :
— il convient de déterminer le terme 0, gq = Fgy/Less t suivant le modéle plastique defini en 4.4
— on doit prendre fyd = fyw/TM1-
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Diagrammes sous Combinaison ELU considérés 1.35g+1.5Q+T :

Yy 100Tm
M4 30,7019
| Min<-219, 7560

diagramme du moment

Yz W
Mo =232,2687
I M 1211560

diargramme de ['effort tranchant

Mkt 2001
Maxr K25 A515
‘ I Mns 2785012

diagramme de ['effort de tension
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agm|  laam| aam] e
o Y — Y — ) — e —
04m |8 { 04539
{ 15158 Wi l 266100
el |prveen 13817
iagramme du moment
6214
| 3460
31
L PP ] (L
37118 el 3720

37279 P 4 1457 e 4 4457 ] 4 4157 P 37279

diagramme de [effort tranchant

—i- —

Belectornerchiet (fenéte - ; captue )|

| 144558
44958 T 3020 ] 3020 el 02600 e 01107 {02062 e 03030 e 02548 18
.

21.2589

diagramme de ['effort de tension
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ARRIERE|

MXX, [Tmim]
Direction automatique
Cas : 23 (1.35G+1.5D+T) Composante 21/43

ARRIERE,

MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas - 23 (1.35G+1.5D+T) Composante 21/43

e
- 25,4929
- 20,3943
- 15,2957

| 10,1972
oy
e i

¥ : -5,0986

-10,1972
-15,2957
20,3943
25,4929
27,9800

-

MXY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas : 23 (1.35G+1.5D+T) Composante 21/43

ENSP2009



Annexe 2

ARRIERE

QXX, [T/m]
Direction automatique
Cas : 23 (1.35G+1.5D+T) Composante 21/43

v

@288
|/-= 57,5367
47,1446

VIl 567505

I 26,3605
5 E i 19,9684
—_— -8 5,5763
-4,8158
-15,2079
-25,6000
[ | -35,9920
[ | -46,3841
|
-56,7762
QYY, [T/im]
Direction automatique
Cas : 23 (1.35G+1.5D4T) Composante 21/43

WNorm._, [cm]
Cas : 23 (1.35G+1.5D+T) Composante 21/43
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Les réactions sur appuis

FX [T] FY [T] FZ [T] MX [Tm] MY [Trm] MZ [Tm]
MAX 1028,6854 95,0545 2382582 20,1850 441 3147 112 6715
Barre 251 258 18 275 284 237
Noeud Fi:] 83 15 101 11 64
Cas 1.35G+1.50+T/6 | 1.35G+1.50+TH | 1.35G+1.50+TH | 1.35G+1.50+T/M1 [1.35G+1.50+TH | 1.35G+1.50+TH
MIN -290,9857 -93,2688 -126,9412 -35,8404 225 4102 -109,5985
Barre 275 237 324 258 18 258
Noeud 95 63 95 833 15 24
Cas 1.35G+1.50+T/1 | 1.35G+1.50+TH1 | 1.35G+1.50+TH | 1.35G+1.530+T/1 [ 1.35G+1.50+T/1 | 1.35G+1.50+TH
Fleches

UX [em] UY¥ [em] UZ [em]

MAX 0,0 05 0,6
Barre 223 204 223
Cas 28 (C)|1.35G+1.5D0+TH 17
MIN -0.0 -0,2 -0,7
Barre 254 274 295
Cas 17 28 (C)[1.35G+1.50+TN

Déplacements
P R R R —

UX [cm] UY [cm] UZ [cm] RX [Rad] RY [Rad] RZ [Rad]

AKX 0,5 0,1 23 0,005 0,007 0,003
Noeud 63 g2 189 104 38 63
Cas 1.35G+1 50+TM | 1.35G+1 5D+T/2 17 |1.35G+1.50+TH1 |1.35G+1 50+T/2 | 1.35G+1 50+TH
MIN -0,5 =11 -89 -0,006 -0,007 -0,002
Noeud 101 T 195 66 67 114
Cas 1.35G+1 50+Ti9 | 1.35g+1.5bc+1 [1.359G+1.50+T/1 [1.35G+1.50+T/8 | 1.35G+1.50+TH |1.35g+1.5bc+H
|

Contraintes maximales

. 5 max(My) 5 max(Mz) S min(My) S min{Mz)
S max [MPa] | S min [MPa] [MPa] [MPa] [MPa] [MPal] FxiSx [MPa]
MAX 436,73 137,03 37413 187,01 0,0 0,0 14474
Barre 18 244 18 237 14 14 251
Noeud 15 60 15 64 35 35 78
Cas 1.35G+1.50+TM |1.35G+1.50+T/1 |1.35G+1.50+THM | 1.35G+1.50+TH 9 9|1.35G+1.5D+T/6
MIN -832 -382,99 0.0 0.0 -374,13 187,01 -14,53
Barre 224 17 14 14 18 237 275
Noeud 54 7 35 36 15 B4 95
Cas COMB10/19 | 1.35G+1.5D+Ti2 9 9|1.35G+1.50+TH |1.35G+1.50+TH |1.35G+1.50+TH

|
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Diagramme qous la Combinaison ELS G+Q+0.6T

8.8831 14.3422 15.0665 15.0665 15.0665 15.0665 14.3435 _
69.8254

)

1249503 |

269.0780

22.3925 AVANT
-19.8561
e
1215498 = _73.4080
ar
2259376 149.9348
-71.9252 59.9384
-76.4307 -55.6365
(1380523
¥
-137.0298 2115645 ]
8.8831 14.3422 1 =70 14.3448
105.6034 131.0066 1049397 | .I L
269.0780
-9.3731 AVANT
34.2788 13.8881 395034
48.3735 564476 29 4564
-67.7877 -59.9227
-1.4086 14523
56.0224 \\\ 54.5337
54.0770
1413251 140 8065 LU SLE ErEED
56.1257 | 944602 -17.0321

14.6302

-14 4908 -17.0321 -14.5118
[
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7242584 7004016

AVANT

.
Y 00 -109.4393 682.6243

-177.3540

w7001

2014378 144 3369 1325160
7

I 318.5860
440604 | 107.2870 107.2870

61.8009

2895730

102.8017 1028017

57.8094 755118

e, W WS e

| |
- T\ N e -
2995730 R
— | EERITE,
[r— END

V.

132, 144 3369 136.2662 131.7468 100.1876

“Dép 2.e+004cm
Max=4.3

M Fx+c Fx-t 200T
Max=741,1428
Min=-203,1771

= Cas - 36 (COMB10) Composante 21/43
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Les réactions

FX [T] FY [T] FZ [T] X [Trm] MY [Trm] MZ [Trm]

MAX &34,9836 233,6344 459, 0569 23,4702 218,5335 123,3441
Hoeud o1 o1 a0 115 51 a0
Cas 1.35G+1 50+T/1 | 1.35G+1.50+TM1 | 1.35G+1.50+Ti | 1.356G+1 30+TH | 1.35G+1.50+T/6 | 1.35G+1.50+TH
MIN -385,7911 -235 2142 -3,6587 -32,7701 -185,0927 -125,4349
Hoeud a0 115 30 51 a0 b 1]
Cas 1.35G+1 5D+T/7 | 1.35G+1.50+T/1 17 [1.35g+1 5bc+tM1 [1.35G+1.50+T/2 | 1.35G+1.50+TH

Les fleches

UX [cm] U¥ [cm] UZ [cm]

AX 0,0 0,5 0.6

Barre 223 254 223

Cas 28 (C)|1.35G+1.50+TH 17

| 1) -0,0 -0,2 -0,7

Barre 254 274 295

Cas 17 238 (C)|1.35G+1.50+TH

Contraintes

- 5 max(My) 5 max(Mz) 5 min(My) S min{Mz)
5 max [MPa] | S min [MPa] [MPa] [MPs] [MPa] [MPa] FalSx [MPa]
MAX 436,73 137,03 374,13 187,01 0,0 0,0 144,74
Barre 18 244 18 237 14 14 251
Noeud 15 60 15 64 36 36 78
Cas 1.35G+1.50+TH [ 1.35G+1.5D0+TH |1.35G+1.50+TH |1.35G+1.50+TH 9 91.35G+1.5D+T/6
MIN -8,32 -382.99 0,0 0,0 -37413 -187,01 -14,53
Barre 224 17 14 14 18 237 276
Noeud 54 T 36 36 15 64 85
Cas COMB10419 [ 1.35G+1.50+Ti2 9 9 |1.35G+1.50+T/1 |1.35G+1.5D+T/1 | 1.35G+1.5D+TH
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Y Fz 50T
Max=167,3575
Min=-86, 7905

7 A S S
'v \ \) =
&5 A .‘ y y | X = 40,7886

32.6309

- 24,4732
16,3155
8.1577

0.0

-8,1577
-16,3155

= -24 4732
-32.6309

| -37.5406

MO, [Tmdm]

Direction automatique

Cas - 36 (COMB10) Composante 21/43

YFz 50T
Max=167,3575
Min=-86,7905

47,4053

[ | 45,8872
[ | 38,2394
[ 30,5915
| 22,9436

15,2957
7,6479
0,0
-7.6479
-15,2957
- -22,9436
- -30,5915
- -37.7879
MYY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas : 36 (COMB10) Composante 21/43

YUz 50T
Max=167,3575
Min=-86,7905

19,7506
[ | 17,8450
14,2760
10,7070
7.1380
3,5690

0,0

-3,5690
-7,1380
[ | -10,7070
| -14,2760
[ | 17,8450

- -20,6469

MXY, [Tm/m]
Direction automatique
Cas : 36 (COMB10) Composante 21/43
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Annexe 03

Mode No Fréquence Période TRAN-X TRAN-Y TRAN-Z
(Hz) (sec) MASS(%) SUM(%) MASS(%) SUM(%) MASS(%) SUM(%)
1 1.993 0.502 0.00 0.00 7.52 7.52 0.80 0.80
2 2.443 0.409 0.00 0.00 0.23 7.75 71.99 72.79
3 2.645 0.378 4.65 4.65 0.00 7.75 0.00 72.79
4 3.427 0.292 0.00 4.65 10.05 17.80 11.73 84.52
5 4.222 0.237 0.59 5.24 0.00 17.80 0.00 84.52
6 4.466 0.224 71.16 76.39 0.03 17.83 0.00 84.52
7 4.857 0.206 0.04 76.44 21.78 39.61 1.28 85.80
8 5.844 0.171 0.02 76.45 0.00 39.61 0.00 85.80
9 6.312 0.158 6.88 83.33 0.04 39.65 0.00 85.80
10 6.495 0.154 0.03 83.36 28.29 67.94 0.08 85.87
11 7.408 0.135 2.55 85.91 0.00 67.94 0.00 85.87
12 8.378 0.119 0.55 86.45 0.00 67.94 0.00 85.87
13 8.414 0.119 0.00 86.45 18.74 86.68 2.51 88.38
14 10.353 0.097 0.23 86.68 0.00 86.68 0.00 88.38
15 10.654 0.094 0.00 86.68 3.25 89.92 0.05 88.42
16 11.618 0.086 0.00 86.68 0.36 90.28 0.00 88.42
17 11.723 0.085 0.00 86.68 0.35 90.64 0.00 88.42
18 12.032 0.083 0.00 86.68 0.48 91.11 0.00 88.42
19 12.538 0.080 0.00 86.68 0.00 91.11 0.00 88.42
20 13.244 0.076 0.00 86.68 0.33 91.45 0.14 88.56
21 14.126 0.071 0.06 86.74 0.00 91.45 0.00 88.56
22 14.953 0.067 0.00 86.74 0.22 91.66 0.37 88.93
23 15.146 0.066 0.02 86.76 1.12 92.78 1.57 90.50
24 15.373 0.065 0.00 86.76 0.14 92.93 0.02 90.52
25 16.854 0.059 1.08 87.83 0.00 92.93 0.18 90.71
26 17.004 0.059 1.05 88.88 0.00 92.93 0.35 91.05
27 17.314 0.058 0.32 89.20 0.00 92.93 0.02 91.07
28 18.211 0.055 2.56 91.76 0.01 92.94 1.18 92.25
29 18.350 0.054 0.15 91.90 0.00 92.94 0.07 92.32
30 18.499 0.054 0.00 91.90 0.16 93.10 0.01 92.33
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