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INTRODUCTION Ecels Natisnale Polytcinique

MmmMmage

Le projet qui nous a été¢ confié¢ par la SAPTA consiste en I'étude d'un pont 3
passage supérieur en béton précontraint de longueur totale 114.40 m .

Notre pont est situé 4 LAKHDARIA-Liaison RNS.

T est constitué de trois travées isostatiques, chaque travée comportant douze
poutres en béton précontraint (poutres préfabriquées).

La chaussée du pont comporte quatre voies de 3.37 m chacune, la largeur totale du
pont estde 17.25 m y compris les deux trottoirs, chacun d'eux fait 1.75 m.

L'etude qui va suivre est assimilable a celle d'un pont droit et cela est dii a:

- L'importante valeur du rayon de giration qui est de 400m.

- La disposition des trois travées forme trois lignes brisées dont les angles sont
trés faibles. ‘

Cuiée

Elle se compose d'un mur frontal, d'un mur gardé gréve, de deux murs en retour, et
d'un corbeau arriere.

Les deux culées ont pour fondations des semelles filantes, reposant sur deux files
de pieux (quatre pteux pour chaque file).

Pile :

Elle est surmontée d'un chevétre servant d'appui aux poutres. Elle repose sur 4 fiits
fondés sur une semelle filante, reposant 4 son tour sur deux files de pieux pour
chaque file. ‘ ' I

Hourdis

Il est coulé sur place en béton armé, a pour épaisseur 25 cm.

11 est surmonté d'un revétement de 8 cm et de 2 cm de chappe d'étanchéité.

Une pente de 5% est prévue pour I'évacuation des eaux qui seront recueillies par
des avaloirs sur le bord du tablier.

Poutres A
Elles seront de nombre 12 sur chaque travée. La poutre & une longueur de 33.4m
¢t une hauteur de 1.5 m.
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CHAPITRE 1

ETUDE DU TABLIER




pour les autres ¢cas 0.55 < 1

on aura donc
* pour la compression simple:

Oy, = 1x1x0.3x1x1x270 = 81 bars

* pour la flexion simple:
Gy =1x1x1x0.6x1x%270 = 162 bars

« Contrainte de reference en traction:

oy =a.By.8a, avec

0= 0.018+-2'—]- =0.0257
Oy
a, /3, y. m? definition. ‘.
donc;
o, =7 bars
= Aciers:

Dans le béton armé, les aciers travaillent ala traction par contre, dans le béton
précontraint ils auront un role de construction ou wentuellement de résnstance aux
exceédents d'éffort de traction repris par le cable.

« Contraintes de traction admissibles :

c,=1.0, avec
o,,. contrainte d'¢lasticité nominale.
.. 2/3 pour les sollicitations du ler genre.
Aciers utilisés FaB40 de type HA.

Tableau recapitulatif des contraintes de 'acier.

L Diamétre ¢ < 20mm . $> 20mm
} o, [Kg 7 cm?] 4200 4000
) [bars] 4120 3920
' 3, [Ke/ cm] 2800 2667
[bars] 2746 2613




« Contraintes de traction imposée par la condition de fissuration
Dans le cas ou la fissuration sera nuisible a 1a sécurité de 'ouvrage, les contraintes

admissibles dans l'acier seront limitées et par la plus grande des deux valeurs

suivantes:
n @ "
o =K——r—— g, =24 |K-7
L g1+10w, T \/ ¢ °
avec

¢: diamétre nominal de la plus grosse des barres tendues [en bars].

K coeff. dépendant de I'importance de la fissuration.
G,: contrainte de référence du béton en traction [en bars].

n: coeff. de fissuration, »= 1.6 pour les aciers HA.

A .
@, =-— pourcentage de fissuration avec

7
A section totales des barres tendues.
B, : section d'enrobage de ces barres.

« Contrainte admissible de traction peur les armatures d'ame
Pour utiliser les armatures d'ames droites, il faut satisfaire la condition suivante:
T, <3.50, si 0, £ 0},
T 5[4.5- ;j' ).3,, §i5, <3, <25,

bo

Une fois ces exigences satisfaites on aura;

o,=T,0, avec
max{(l __;"5_) 2/ 3} s'il n'y a pas de reprise de bétonnage

——

Oy
2/ 3 sinon

Iy=

« Contrainte d’adhérence admissible:

b=

= 2y ,. G, pour les poutres
2.5y,. G, pour les dalles et houdis



ou y,: coetl de scellement drmt (w=1.5 pour les HA) et la contrainte d'adhérence
pour les ancrages c'est

T =1254. 7,
Béton précontraint
« Matériaux utilisés dans la précontraintesy

Cables:

Ils sont composés de fils d'acier dir de diamétre de 5.7 ou 8mm en général, en plus
ou moins grand nombre, a fils toronnés.

Gaines:

Les cables doivent étre mis en tension aprés durcissement du béton, ikne doivent
pas ¢tre adhérents, et pour ce laon les place dans les gaines tubulaires en feuillard
d'acier mincé‘if; serti en helice. Le diamétre des gaines est évidement supérieur au
diamétre des cables de fagon & reduire le frottement interne qul est une source de
perte de tension.

LS

Les ancrages

lls permettent de maintenir la tension du cable aprés l'operatlon de mise en tension
qui sc fait a l'aide de verins.

Injection
Comme on a cité au dessous, l'injection apour but d'assurer 'adhérence des fils au
béton mais surtout de les protegércontre la corrosion.

Linjection se fera par un mortier aprés lavage de la gaine a V'eau suivi de souflage
a l'air comprimé.

» Contraintes admissibles
Elles seront conformés a FIPI et FIPIl. Nos vérifications seront faites en genre |
(Fetat limit¢ de décompression ne doit pas étre atteint).
En réalite cette regle,d'une grande sécurité concernant la limitation de la contrainte
a la mise en tension, est surtout pratiquée a des cas d'ouvrages exceptionnels.
Dans notre cas nous adapterons ce genre afin de nous placer en sécurité surtout vis

@ vis de la réalisation de l'ouvrage, celle-ci doit se faire avec une grande rigueur el
beaucoup de soins,



Résistance nominale
- €N compression o, = o4, = 350 Kg/ cm?
- en traction o, = oy, =7 +0.060, = 28 Kg/cm?
‘Cont admissibles
- en compression

< = 0.420, =147 Kg/cm? en service
0.55¢0, = 192.5 Kg/cm? en construction

- en traction

- 0420, =11.76 Kg/cm? en servwe
7310 550, =154 Kg/ecm? en construction

Module de déformation

- Sous charge de courte durée: | )
E, =21000\/c, = 3928740Kg / cm’

- Sous charge de longue durée:

I, -—-é—h’, = 130958 Ky / cmd®

» Armatures de précontraintes \
Les cables utilisés sont du type 7T15 IV TBR DYWIDAG, l'ancrage est du type
acttf actif.

Les caractéristiques des cables utilisés sont donnéesci-aprés:

- module d'élastilité. ‘ E,=2.10°Kg/ cnt®
- contrainte de rupture garantie. R, =18500Kg/ cm
- contrainte caractéristique de déformation garantie. 1, =11895Kg / cnt*
- section utile d'l cable. w=9.73cm’

- relaxation a 1000 heures. Tip00 =2.5%

- relaxation a 3000 heures. To000 = 3%
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* Les conditions de dimensionnement a respecter pour la hauteur et I'épaisseur des

poutres en béton précontraint ayant une portee depassant vingt métres sont les
suivantes:

A 0.2<h < -'!:-+0.5[m]
20 20

Dans notre cas L=33.4m
=147 <h <2.17m

* Epaisseur de l'ame

o2 %+ oAem] .

Le prédimensionnement de la poutre doit permettre un bétonnage correct et doit
étre en sorte que, le bras de levier des cables de précontrainte par rapport au centre
de gravité de la poutre soit suffisant pour équilibrer les efffort exterieurs.

Quant a I'épaisseur de l'ame, elle doit assurer la résistance & l'effort tranchant. Elle
sera augmentée dans le dernier cinquiéme de la portée de maniére & avoir une
resistance suffisante aux efforts tranchants et aux coniraintes locales, sous les
ancrages & l'about; I'épaisscur de l'ame est imposée par la longueur de la plaque de
repartition sur laquelle vient s'appuyer le socle de verin de mise en tension.

La longueur du talon doit suffir a loger les cables de précontrainte, la membrure
inferieure doit présenter des pentes suffisantes au raccordement avec l'ame de fagon a

permettre un bétonnage aisé.

Le moule existant a la société de réalisation satisfaisant a ces coercitions a pour
dimension :

- hauteur totale #, = 1.50m.

- largeurde la table b = 1,03 m.
i 5 en travée ¢, =2lem.
- épalsseur de launf:{?.l l'about ¢ = 35cm.

- largeur du talon b= 47¢m.

10



« Dimensionnement du hourdis
L'épaisseur du hourdis varie en fonction de I'espacement des poutres. Dans le cas de
notre pont, les hourdis assurent le role d'entretoise du tablier, au vu de cette

considération etpour palier aux défauts d'exécution éventuels nous prendrons une
¢paisseur de I'hourdis de 25 cm.

o Caractéristiques des sections brutes
Nous envisagerons successivement le cas de la poutre seule et avec hourdis a mi-
travee et a ['about.

Les moments d'inertie des sections ainsi que les moments statiques seront toujours
calculés par rapport a un axe (A) passant par la fibre supérieure.
On notera=-

1,: mmt d'inertie par rapport a l'axe (A).
8, mmt statique par rapport & l'axe (A).
Les sections seront subdivisées en réctangle et en triangle.

Les moments d'inertie d'un reclangle (respéctivement le mmt statique) / A dont le
c6té adjascent a l'axe A est:

3 2 i
- _o Sdz%w— :>IA=SA.Z'avecZ'=%?'

Pour les autres rectangles et triangles on applique le théoréme de Steiner

1, =1+ B,Z*
avec

1, = moment; d'inertie / ¢.d.g du triangle ou rectangle.
B, = aire de la section considérée.

£ = distance entre le ¢.d.g de la section considérée a l'axe (A).

« Position du centre de gravité:



Remarque:

Les caractéristiques nettes des sections sont calculées:i: de celles des sections

brutes en déduisant la section des armatures.Mais comme étant . cette section est
inconnug,on prend pour les caractéristiques nettes les valeurs suivantes: ,

Ly =90% 1

SAueue

B!H!Hd = 95% B

A brut

brut*

=95%S

A bt
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DETAIL DU TROTTOIR
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Caractéristiques géométriques de la poutre a I'about sans hourdis

section | Dimensions | BC(m?) | dy(em) | S=B.d, | S.d(em) | I fem®) | I, (cm®)
(1) 150x35 3250 75 393750 | 29531250 | 9843750 | 39375000
(2) 1/2x3%x3%2 9 132 1588 156816 4.5 156820.5
(3) Hx3x2 36 136 4896 665856 108 665964
(4) | 1/2x6x31x2 | 186 137 | 25482 | 3491034 372 3491406
(5) 11x34x2 748 144.5 | 108086 | 15618427 | 7542.34 | 15625969 .34
(6) 1/2x6x9%x2 54 18 972 17496 243 17739
(7) 15x6x2 | 180 7.5 1350 10125 3375 13500
B, / 6463 / / / N /
Sy / / / 535724 / / 59
A b / / / / / / 593398 .84
! / / / / / / 5311798.96
V= St =82.89cm= V"' =67.11cm
1, = IA:: 8 -V = 14940236, 48cm®
\ I'=0.416=41.6% .
i 1
Caractéristiques géométriques de la 'poutre avec hourdis a I'about:
section | dimensions | B(ecmw?) | d(cm) | $=B.d S.d, I !,
poutre 6463 535724 59346398.84
hourdis | 25x140.2 | 3505 | 162.5 | 569562.5 | 92553906.25 | 182552.08 | 9273645833
Bin | 9968
S o 1105286.5
L b 152082857.2
! jn 136874571.5
S

V=2 - 110.89¢m.

brus

V'=64.12¢cm.

15 =29517637.2cm*
T=0.416 =41.6%.

16




Caractéristiques géométriques de la poutre seule & mitravée

section | dimensions B(cm2] dn(‘"") S=B.d, S.d, g : iy
' (cnz")
(O 21x150 3150 | 75 236250 | 17718750 | 5906250 | 236225000
(2) 10x10x1/2 | 100 | 12967 | 12967 | 168143089 | 55555 | 168198644
3) 6x10x2 120 | 136 16320 2219520 360 2219880
(4) | 30x6x12x2 | 186 | 137 | 25482 3491034 372 3491406
{5) 11x41x2 902 144 .5 130339 188339855 | 9095.17 18843080.67
(6) 1 13x20x1/2x2 | 260 | 21.67 | 56342 | 12209311 | 577778 | 12787089
0 13x 152 390 | 75 2925 219375 | 73128 29250
By / 5108 / / / / /
S ;o / /| 4299172 / / /
bw | 1 4o | / oy 50018474
! toen / / / / . 45016626.6

V= S =84.16¢m

brut

- l; = 13836642.45cm V' =65.84cm
I'=0.489 = 48.9% 1

Caractéristiques géométrique de la poutre avec hourdis en travée

section | dimensions B(”‘Q) dycm) S = 8.d, S.d, I ,

outre / 5108 | /| 4299172 / / 50018474
hourdis | 25x140.2 | 3505 | 162.5 | 569562.5 | 92553906.25 | 182552.08 | 9273645833

B / 5108 | / /.. ‘. / —_

S / / /| 9994797 / o s
- / / ! / / / 142754932 3

{ s / / / / / / 128479439 |

Vo= b = 116,040m
brut

l; = 26775307.92cm V' =58.96cm
1'=0.454 = 45.4%

17
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CHAPITRE 1

Poids propre de la poutre -

P =0.6463%x7.45%x2.50~ 12,0373

£,=0.5108x9.18x2.50~11.5163"

P = 0'51083‘0'6463 x0.072.50 = 0.1012"

donc le poids propre de la poutre est:

[
A

G, =2(12.0373+11.5163+0.1012) ~ 47. 3}

: 47.31

Ot g = ———x 1.42¢/ ml

O kgt

Charges reprises par la poutre intermédiaire

—— 440,48 -—
w .
"k | . ¢paisseur du revétement
v

couche de roulement;

total:
| dalle: 25¢m.

Dalle: 0.25x1.402x2.50=0.87625t/ml

Revétement:0.08 x/.402 x2.20=0.246752t/ml
soit g, = 1123t /ml

19
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Charges reprises par la poutre de rive

Détail de la corniche +trottoir

__________ —;*-—-;_.23.’___ (1): ”:;19,<_~;3= ‘795'
: 2): 19-;14 « 5= 247.5
3): (106x0.(;25)x106 140,45
- " (4): 106x24.35= WALIN
140 - 3764.05cm?

Poids du (trott + corniche) = 0.37641 x2.5=0.94103t/mi
Garde corps + glissiére 0.16

1.10103¢/ml

Dalle: 1.2275x0.25x2.50=0.76719t/ml

Superstructure ‘
Revétement: 0.08x/3.5x2.20 = 2.376t/mi '
Trottotr + corniche: 2x1. 10103 = 2.20206¢/m! |
dou G = (1.123+1.42)x33.40x]10+(1.71478+1.42)x33.4x2 = 1058.765304
G=1058.7653041

Systeme de charge A4(J):

Largeur roulable=/3.5 pont de lere classe
Largeur chargeable (d'aprés le fasicule 61 article 1-2)

Le nombre de voies est:% = —3—— =4.5

Le nombre de voies = ¢4
A(l) est donnée par la formule suivante:

36000

Al) =230
() +I+l2

avec [ longueur chargeable

20



/=32.50m

36000

‘ol = 23042000 _
dou Al) =230+

=1039Kg / m?

La largeur d'une voie = -]-'%—é- =3.37m

(D'aprés le fascicule 61, article 4.2.1)

14
=1 ; a, =—
g, 2=
avec ¥, = 3.50m pour les ponts de 1ére classe.
{,=3.37m c'est la largeur d'une voie.
d, = ﬂ =1.037
3.37

valeurs de A(l) sont A = 1077.4 Kg/m?
= 1078 kg/m?
A(l)= A(l)xa, xa,
4 Yoies chargées: A(!)z]039x4xl><1.037x.3.37:=14.524t/m1 '

L ¥Yoic chargée: A(/)=1039x1x 1037 =3.630¢/ mi

Remarque: Les valeurs de A(l) calculées tlennent compte des majorations par
effets dynamiques (art. 4.4.)

Systéme de charge B

a- Systéme B_: Le nombre de voies (fascicule 61. art.5.2.1.)

L,
n =n, avee n =—
¢
1 onprendra n, =4
ny =2

Dans le sens longitudinal, le nombre de camions est limité a 4.
D'ou le total =4 x 2 = 8 camions

21



e —

Surcharge maximale du systéme B, est:
S, =8x 30 =240/

Le coefficient de majoration dynamgque:

0.4 0.6

S =1 ~1s +
R S TRPYYYE

(art.5.5.)

L: longueur de la poutre entre axe d'appui
G: poids total du tablier

S=8,.b, avec b_coefficient dependant du nombre de files et de classe du pont.
b.=1.10 (art.5.2.2)

0.4 0.6
Sy =14+ + ; = 1.0885
1+0.2(32.50) |, ,  2058.76
L10x 240
Nombre de files b, Sy
1 1.2 1.0885
2 1.1 i 1.0885
3 0.95 1.0885
4 0.8 " 1.0885
b- Systéme B,
D'aprés l'article 5.4.2 b, =1 Pont de 1ére classe
S, =1+ 0.4 + 0.6
1+0.2L 1+4G/S
Surcharge maximale du systéme B,
192 =8X32=256J’
8=8,.b=256x1=2561
. 0.4 0.6
d'ou S, =1+ + =1.087
1+0.2x32.5 HM@%}Q

22



nombre de tandems b, : S,

1 1 1.087

4 1 ‘ 1.087

c- Systéme B, (Roue de 10f) | ,
Elle peut étre placée n'inporte ol sur la largeur roulable, on neglige devant la
largeur B, et B,.

Charges militaires MC120:

/ / 7 D coefficient de majoration dynamique S,,.
—4, (art. 9.6 fascicule 61)

%

z/g/'//

0.4 0.6 > 110

Spe =1+ +
1+0.2_6L 1+4G/S
0.4 0.6
S,c=1+ + = 1.079
1+0.2x32.5 144 % 1015f67'6

Onprend S,,.=1.10

S, : La surcharge due 4 MC120
S, =110x L1=121 '

S, : La surcharge par métre linéaire

Sr=22L 1210/ mi
6.10

Convoi exeptioanel 204 ¢
Soit S,': La surcharge dile au convei exeptionnel en #/m/

Sl’=-2'i(-)-= 12.903 ¢ / ml
18.60

Surcharge sur trottoir
On applique sur le trottoir une charge uniformement répartie de 150 Kg/cm? de

fagon a produire I'effort maximal,

1 trottoir chargé: P=0.15x125=0.187¢/ml
2 trottoirs chargés: P=2x0.15x125=0.375¢t/ ml
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:” : [ ! ! .!, ! -[ [-' ! hﬂ”. qu Q?!"dl' F!EEZEZEE!

(1) Poutre seule

+ >

4 'l 3: ‘1,l.|155

R,= R, =23.018'

2
M(x)= Ryx—g xé
7(x)= Ry~—gx

'| 8.5 . l
section M(t.m) 1(n _ R
0.5L 187.022 0 /
0251 140.266 11.510 /
0.00 L 0 23.018 23.018
(2) Dalle
Poutre intermédiaire: g, = 0.87625 ¢/ m/
Poutre de Rive: g = 0.61375 ¢/ mi
* : g . e Ri
! 9 =08#6e5 L] 3",._0,45115‘
i € X
-» 34,50 » - ‘,5'0'50 .-
Section Mft.m) T() R(Y)
0.5L 115.87 0 /
P.intermed 0.25 L 86.86 7.13 /
0.00 L 0 14.25 14.25
0.5 L 81.034 0 /
P. de Rive 0.25L 60776 4.987 A
0.00 L , 0 9.973 9.973
(3) Superstructure :
‘ * ’ : 4.5
g=g, :0.38:7
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R, =R, =62
M(x)=Rx-gx*/2

T(x}= R, - 8%
Section Mit.m) 1) R(1)
0.50 L 50.58 0 /
0.25 L 37.83 3.1125 /
0.00 L 0 6.2 6.2
Tableau recapitulatif des M et T diis aux C.P.,
Poutre Section M(t.m) () R(1)
0.50 L 353.472 0 /
intermed 0.25 L 264.956 21.7525 /
0.00 L 0 43.468 43.468
0.50 L 318.636 0 /
Rive 0.25 L 238.872 19.6/ /
0.00 L 0 39.19 39.19

Utilisation des lignes d'influences

La ligne d'influence des moments flechissants en un point donngé d'une poutre est
une courbe donnant la variation du moment flechissant €n ce point quand une force
¢gale a l'unité se déplace sur la poutre (pour une poutre isostastique, cette courbe est
formée de deux droites).

Pour obtenir les moments, on multiplie les ordonnées des lignes d'influences par
la force "P" dans le cas ou cette force est concentrée, si clleattepurtic uni formement
c'est par l'airde la ligne d'influence se trouvant sous cette charge uniforme.
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Utilisation du théoréme de "Barré"
Pour le systeéme " B,", nous utilisons le théoréme de "Barré" pour determiner la

c 2

section dangereuse de la poutre.
Théoréme: "Le moment flechissant est maximum au droit d'un essieu de telie
fagon que cet essieu est la resultante du convoi se trouvant symetriquement par.

rapport a l'axe de la poutre.

=0.5
(1) Systeme Bc

R=6x2+12x4=60"

. l Jy MY =0

o8, 45 15

| TR
3 ser - gee o |
i

1

| 11

4.5 4.5

(1.5x12)+(6x6)+(12x10.5)+(12x12)+(16,5x6) = xR

423 = xR dotix = 4—6263- = 7.05m

(14 Ate i:ll:,;Fi! 6k ‘ALt AL &
; l L'ordonnée o est apliquée la charge
L ]

L

1

4et5 {

|
[
19.5¢5 w5 As, ‘,,,-,I “S 45 a5 | unitaire est:
L 6,25 ! 46.25 I
xx(l-x)=803
— =8
2°cas
R .
\ I3 16 4@} % 67 A x(f-x)=15725*(32__.5-15.725)
I
o T !9.5 -8 .iﬂ_a.v-esf x(!——x)z&l”
|




Remarque: On constate que le ler cas est le plus défavorable.

(2) Systéme B,

102‘!:‘ | : . 1 |
| Tt Ti“ T’t | x{l-x) 15.9125(32.5-15.9125)
‘l OQ,';S . o_cqu ﬁ x(ll— x)' 325
- 32.5 | -8.121

1}

\U/ Y 7i=7.460+8.121=15.581

2° ca_é

46+ 3¢ A6 L ,
H=x) g1

‘0615 | on3ys
i ——— il
3.5

LT E
|

11 l

Remarque: Le systeme peut prendre n‘ifnporte guelle des deux positions sans

influencer sur le résultat.

(3) MC 120

wh ’ .
| x(1-x) 16.25%x(32.5-16.25)
i Fiy ¥y v Y ! ) =
132 305 .' 305 1372 > | 325
1625 165 x(l —x) _3125
] I [

ZY;—Q

3 vi=44.911

[ (6.60+8.125) ><3.05:I
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(4) Convoi exeptionnel (D 240)°

FTITTTTTT | x(I-x) 16.25x16.25
695, 930 3,30 6954 1 32.5

10605 | x(1-x)

=8.125

(8.125+3.475)

DY -—"2[ > X 9.’30}

3 ¥i=107.880

A6 45 6.5

9 r + 1. 1
a4
—1

| J‘”?”:8.125

)

_2x(16.25><8.125)

2

>y, =132.031

Tableau récapitulatif des moments fléchissants

aX=051L
designation M (t.m) M, = A’% Hft.m)

A 1 voie 4753116 39.61
4 voies 1917.1 159.76

B I file 438.2 36.52
4 files 1168.1 97.38

B, {tfand 270.98 22.58
4 ‘tands 1083.92 90.328

MC 120 890.855 74.24

ME 240 1391.976 116

trott 1 troﬁ 24 690 2.06
2 trott 49.512 4.126
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X=0.25
Les positions les plus defavorablesdes surcharges sont données par les schemas
suivants :
(1) Systeme 5,

‘ @ 1% 4 a4 4t <

NN

6,615 A5, 45 , 45 45 @5 9335 B x(! x)
—— 3105 . £y, 375 =6.0%
. i
M
o
©
LT

(2) Systéme B,

L (4
4| L ' | *1=%) _6.094
3,425 435 23,625 [
' 1) ' 1 >y =11.850

~ (3) Systéme M,

— . 4.95+6.094 _ 6.094+495
T ce A525_45%5 488 Z.Vi = ——-2— X 1.525+—-——2— x4.575
2:4L5 . b
- — 4&_3?5 Zy’_ 33684
Te
I
2 ("
>

(4) Convoi exeptionnel

| = ~ 2.606+6.094 «

A B
I s 1095 40445 Zy !

2.606+6.094
.+.

4.65 x13.95

b » S %, =80.910

o2

7L T3
ogy |
&y



(5) A(D) et trottoire

: 8.125x6.094 6.094x24.375
-:' - - « r r a - - - y 3 Zy' -— +
2,425 EL.BI5 7 2 2
= >y, =99.027
3
o
L -4

Tableau recapitulatif des moments flechissant

a X=0.251
designation surcharge >y M (t.m) M, = 1”—;( t.m)
A | 1voie 3.60 99.027 | 356.5 29708 -
dvoies | 1452 | 99.027 | 1437.87 119.82
1 file 7.805 345.346 28.78
B. 16.610
dfiles | 14310 92992 76.74
28.620
B, | ittand | 17310 | 11.850 | 206.095 17.174
4'tand | 34.620 | 11.850 | 820.5 68.37
MC 120 19.836 | 33.684 | 668.156 55.68
CE 240 12903 | 80.910 | 1043.982 87
trott | ltrott | 0.187 | 99.027 | 18.518 1,54
2 trott 0375 | 99027 | 37.135 3.094
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V. E{Zort& tranchants

X=0.00L
(1) Systéme B,

AL iz lc 1% 4¢ l‘

4

h
4|5 4,5 “JS A‘!,B‘ 4.5 A6.O

] 41 |

(2) Systéme B,

A
L
135 31,15
Z vy, = 1958
(3) Systéme Mc120
6,10 . . £6. 4 . Zyl=liq'-—8"—l~g~><6.]0
A f
>y =5527
[
&
- X
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(4) Convoi exeptionnel

A%.¢ 42,9
. = 18.60

-

ZJ" _ 1+0.428

D= 13.280

A
., ‘l‘{f.

Tableau récapitulatif des efforts tranchants

aX=0.00L
designation T(1) 7,=T/12(t)
A(l) 1 voie 58.5 4.875
4 voies 235.95 19.66
B | file 61.37 5.11
4 files 163.65 13.64
B litand 33.893 282
, 4 tands 135.572 11.3
MC120 . ' 109.634 9.136
CE 240 171.352 . 14.28
trott ltrott 3.039 0.253
2 trott 6,094 0.508
X=025L
(1) Systéme B, :
TP Ir T
IM«;_M 45 wWE AS w5 3.8¥
i |
AR
g -
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(2) Systéme B, :

I

8,485 , &% 48.835

>y, =0.75+0.708 = 1.458

(3) Mc120:

_ 07540562

Ty, = 2002 61
| o ' : 2
/6 . Sy, = 4.002

.2 U TR Y WA 19.£%5

]

@, 35
C.(CZ

(4) Convoi exeptionne! CE240 :

N 1

9,485 _A36 ‘ A _0.75+0.178 g

w ! Zyi
R
el b 3y, =8.630

18.6

1

hoTE> 2

(5) A(J) et trottoirs :

| 0754 24.375

1 b + + - z yj 2

— 4 $.4¢5 . £4,3F5
' >y, =9.141
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" 200 -

coordomégi(n.a)

1.80 —

0.50 :

. l ' ﬁ ' l 7777 (*b) excentricité (o)
-1.00 -0.50 Q.00 0.50 1.00

1 moyen pour y=U, po

200 ~-

courdonndécs (m)

1.50 —

1.00 —

0.50 —

0.00 —

| ! | ! | ! 1 (*b) excentsicite (m)
-1.00 0.50 0.00 .50 1.00

K moyen pour fy|=2.104
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Moments flechissant longitidinaux diis aux surcharges

 =0.5L
Désignation | a4, 7 poune -Poutre 7 Poutre 8 Poutre 9 Poutre 10 Poutre 11 Poutre 12

Krg | Mrgel | Kjmg | Mrel | Kgmg | Mréel | Komg | Mireel | Kmg | Mirgel | Kme | Mréel

Al | lvoie 39.61 1266 | 50.14 1388 | 5498 1.539 60.96 1625 | 6437 | 1700 | 6734 | 1.785 | 70.70

& 4 voies | 159.76 154 246563 | 1.083 | 173.02 | 1.023 | 16343 | 0855 | 136.59 | 0823 | 13148 | 0779 | 12445

B, 1 file 36.52 1208 | 46.34 1400 | 51.128 | 1.749 63.87 1991 | 72.71 201 | 73405 | 2132 |} 77.86
4files 57.38 1.189 | 11578 | 1287 | 12533 | 1356 | 13205 | 1336 | 1301 1326 | 129.126 | 1.295 | 126.107

B, | 1tand | 22.58 15312 | 29.62 1412 | 31.88 1654 | 37.35 1862 | 42.04 | 1932 | 4362 | 2123 | 4794

4tands | 90328 | 1.181 | 10668 | 1219 { 110.11 1.187 | 107.22 | 1137 {102.703 | 1120 | 101.17 [ 1.11 100.20

Mci20 74.24 1.187 | 8812 | 1263 | 9376 1.307 97.03 1297 | 9629 [ 1281 | 9510 [ 1251 | 9287

D240 116 1297 | 15045 | 1.197 | 13885 | 1027 | 119.13 | 0879 | 10196 | 0712 | 8259 [ 0682 | 79.112

trott. | 1 trott, 2.06 0.721 1.485 1.308 2.69 2.241 | 4616 { 3355 6.91 3.675 7.57 [ 6376 | 13.13
| 2wott. | 4.126 0.721 2.97 0.751 3.1 1.066 4.4 1482 6.11 1.682 6.94 -2.?3 11.26




A

Moments flechissant longitidinaux dils aux surcharges

X=0.2

Désignation | A1, - pourre Poutre 7 Poutre § Poutre 9 Poutre 10 Poutre 11 Poutre 12
Kmg | Mreel | Komg | Mréel | Komg | Mreel | Komg | Mreel | Komg | Mircel | Komg | M réel
A1) | 1voie | 29708 | 1.266 37.61 1388 | 41.23 1.539 4572 | 1625 | 4828 | 1700} 5050 | 1785 53.03
4 voies | 119.82 1.54 18492 | 1.083 | 12976 | 1.023 | 122.57 | 0.855 | 16245 | 0.823 98.612 0779 | 93.34
B, 1file | 2878 1.269 36.52 1400 | 4029 1.749 5034 | 1991 | 573 2.01 57.85 | 2.132 61.36
4files 78.74 1.189 91.24 1287 | 9878 1.356 | 104.06 | 1.336 | 10252 | 1.326 | 101.76 | 1.295 | 99.38
B, | ltand | 17174 | 1312 | 2253 1412 | 2425 1654 | 28406 | 1.862 32 1932 | 3318 | 2.123 | 36.46
dtands | 6837 1.181 80.74 1.219 | 8334 1.187 8115 | 1.137 | 7774 | 1120} 76.57 1.11 75.89
Mcl20 87 1187 | 66.09 1263 | 70.32 1.30? 7277 | 1297 | 7221 | 1281} 7133 [ 1251} 69.65
D240 87 1.297 V 112.84 | 1,197 | 10414 | 1.027 8635 | 0879 | 7647 0712 6194 |0.682] 59.94
trptt. | 1 trott. 154 | 0.721 1.11 | 1.308 201 § 2241 345 1 3355 5.17 | 3.675 566 | 6.376 | 9.82
2uott. [ 3.094 ‘ 0.72 223 | 0.751 232 1.066 3.3 1.482 458 1.682 52 273 | 8.44




D. - |- I Il ! I . II- .lé

Cp + max. surcharge + max. surcharge trottoir:

moment flechissant (t.m)
moments dds aux | moments | moments | moments
cp max. dis | max. diis totaux
aux aux surch-
surcharge Lrott.
poutre centrale 0.25L | 264.956 183.32 223 450.506
I 0.5L | 353472 | 246.563 2.97 603
poutre intermédiaire | 0.25L | 264956 | 12976 2.32 397.036
_ P8 0.5L | 353472 173.02 31 529.592
poutre intermédiaire | 0.25L | 264.956 122.57 345 390.976
PS 0.5L | 353472 163.43 4616 521518
poutre intermédiaire | 0.25L | 264.956 102.45 5.17 372.576
P10 0.5L | 353472 136.59 6.91 496.972
poutre intermédiaire | 0.25L | 264.956 98.612 5.66 36923
Pil 0.5L | 353.472 131.48 71.57 492 522
poutre de rive 0.25L | 238.872 93.34 9.82 342032
P12 0.5L | 318636 | 124.45 13.13 | 456.216

La poutre la plus sillicitée étant la

aM=0603tm

Répartition transversale des efforts tranchants

poutre centrale avec un moment en travée égal

6=090
Efl
[ -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 +b/4 +b/2 +3b/4 +b

4 0.073043 0.043758 | 0.166087 | 0.282836 0.343652 { 0.282836 | 0,166087 0.043758 0.075()43
b/4. «).087423 0.010275 | 0.074810 | 0.1761%2 0.282836 | 0.339545 | 0.275447 | 0, 152231 0.01796%
b/2 L.064325 | -0.029463 | 0012607 | 0.074%10 | 0.1 66087 | 0.275487 | 0.349828 0321546 | 0.252146
30/4 | vu3esa2 | -0.032244 0029463 | -0.010275 | 0.043758 | 0.152231) ' 0321546 | 0.517557 0.677667
b (004753 | -0.0305842 -0.00435 -0.087423 1 -0.75043 0.017968 | 0.252146 | 6.677665 1273741
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Kl

€ -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 +b/4 +b/2 +3b/4 +b

0 05452 | 07119 | 09631 | 12903 | 15028 | 12903 | 09631 | 0.7119 | 05452
bfa | 03155 | 04335 | 06224 | 09164 | 12903 | 1.5534 | 13996 | 1.138 | 09359
b2 | 0.1864 0.2663‘ 0.3987 | 06224 | 09631 | 1.3996 | 1.7493 | 1.7094 | 15077
3b/4 | 0.1166 | 01722 | 02663 | 04335 | 07119 | 1.1380 | 1.7094 2.2658 | 25180
b 0.0762 ] 0.1166 | 0.1864 | 03155 | 05452 | 0.9359 | 15677 | 2.5180 | 37710

Détermination des X

On applique la formule de "Sttien”

6=060 ; a=0.1734

0.1<6 sl on applique la formule d'Interpolatin

Ko=Ko+(K+K)xy
N

K,

e -b -3b/4 -b/2 -bi4 0 +b/4 b2 | +3b/4 +b
Y
0 0.2446 | 02136 | 10256 | 16685 | 20168 | 16685 | 1025 | 02136 -0.2446
bi4 | -03564 | 00465 | 0504 | 10045 | 16685 | 2004 | 1657 1 0.2965
b2 | -02724 | -00844 | 01505 | 0.5040 | 1.0256 | 1657 2.1 1.951 | 1.5806
3b/4 | -0.1231 | -0.1191 | -00844 | 00465 | 02136 1 1956 | 3.032 | 387
b 00402 | -0.123) | -0.2724 | 03564 | 02446 02965 | 15806 3‘8‘} 7.0592
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el b b4 | b2 b4 0 w4 | 3o | 4364 | b

b

p=76 | -02818 | 01580 | 08533 | 1469 | 1.9017 | 1.7793 | 1.2342 | 04734 | -0.0658
b= 10,702

peszion | -03553 | 004815 | 05091 | 10704 | 167119 | 2 | vesos | 09922 | 02911
:."::.1.50:. -0.3018 -0.03857 0.2743 0,7002 1.2507 1 .7-785 1.9449 1.6180 1.1310
yessoos | 02262 | 00951 | 007776 | 03623 | 07742 | 1as3e | 2054 | 2256 | 2289
v | 01277 | 0118 | 00772 | 00605 | 02384 | 1020 | 19556 2999 | 3.800
v | 200203 | 01216 | -02026 | 02817 | 01596 | 02469 | 1.6493 37146 | 6.4679
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4.00 -

coordenndes (m)”

3.00 —

200 —

1.00

0.00 —

8.00 —

¢ootdonnées {m) _|

6.00 —

4.00 -~

2.00 —

0.00

K moyen pour [y|=6.31

K rmoysn pour |y[=7,712

-1.00

+0.50

I ! | ' 1

0.00 0.50 1.00
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(*b) excentricité (m}

1.00

excentricits (*b m)



200 —
coucdonnées (m)

150 —

3.00 -

coordonnées (m) ..

1.00 —

0.00 —

-1.00

| ' | ' I ' I
0.50 0.00 0.50 1.00

("t} sxsentricid (m)

K mayean pour |y|»3.608

-1.00

T i T 1 T | T ] {"b) excenticité (m)

0.50 .00 0.50 1.00

K moyen pour [yj=4.908
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Tableau recapitulatif des efforts tranchants

AX=025L
designation T(r) Iy=1/12(t)

A () 1voie 32.908 274
4 voies 132.73 11.060

B, I file 41.78 3.48
4 files 111.41 928

B | 1iand 25.238 2.103
4 ikands 100.95 8.412

MC 120 79.384 6.615

CE 240 | | 111.353 9.28

trott 1 trott - 1.709 | 0.142
2 trott 3.428 0.286

Repartis e des eff

Methode de GYUON - MASSONNET

L'ouvrage étant chargé uniformement au reglement, il restera a determiner les
sections dangereuses(les plus sollicitées) transversallement et longitudinalement.
longitudinalement, la section pourra étre obtenue en appliquant le théoréme de
"BARRE" transversalement, la méthode de "GYON - MASSONNET” reste 'une des
plus simples et la plus utilisée.

La méthode de "GYON - MASSONNET" consiste 4 calculer le tablier d'un pont

constitué par un reseau de poutres.
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Ellc consiste 4 transformer la structure reelle composée d'une dalle et d'un rescau
de poutres en une dalle orthotrope d'epaisseur constante, cetie dalle presenie la mémg
rigidit€ que le systéme initial.

En outre cetle methode donne des resultats satistaisants par rapport aux autres
methodes car la rigidite transversale du tablier n'est pas negligeable. La methode
consiste ¢galement a tracer les lignes d'influences pour chaque effort, son cocificient
de repartition transyersale et cela pour differentes excentricités de charges
¢=b3b/4,b/2,/4,0) et pour les 9 sections de la largeur de dalle
y=1b,13b/4.2b/2,+b/4,0). On deplacera les surcharges de fagon a obtenir les plus
grandes ordonnées et on retiendra pour le calcul des efforts I'excentricité qui donne
~les plus grandes valeurs de coefficients. Dans le cas des ponts a poutres multiples la
section d'éludc_ sera imposée par la position de la poutre donc on trace les lignes
d'influence pour les ditferents excentricités de charges et on retiendra la section qui

donne les plus grandes valeur des coefficients.

Détermination des coefficients
Tous les coefticients dependent de deux parameétres essentiels; -

- Parametres d'entretoisement: caracterise la souplesse de l'entretoisement

9:5)—4 -}-}-
I\ P

- Parumetre de torsion: caracterise la torsion du pont

yp + y.ﬁ'
L S O<asl
2vpp xpE
avec : b . demi-largeur de la dalle

/. portée de la travée
P, 1 rigidité flexionnelle des poutres par unité de largeur

P nigidité flexionnelle des entretoises par unité de largeur
35



Dans notre cas le pont ne comporte pas d'entretoises intermediaires, c'est la dalle

(hourdis) qui joue le role d'entretoise.

kil :
Py = %— = -b-"- avec b, distance entre axes des poutres.
; |

{y: unité de largeur.
7, - nigidité torsionnelle des poutres par unité de largeur.

Ye = ¥, - rigidité torsionnelle des entretroises (dalle) par unité de largeur.

C .
y,=—% avec C, = %Lb,Rf
1
I O ot
Tv=7n=4 O
avec: 4 : coefticient de poisson.

£': module de deformation longitudinale du béton.

'G . module de deformation transversale du béton.

Calcul des parametres

L J

Eba i L5

b= ‘?.8{-6 b ¥.LL6
3% w. b, w. oy by . v o

\ 4 L g L . >

4 4
2 ¢+

WI/I/II/I/IMI//M’I/”A"//II/I/I//IIYI/WI//IIyzj;///
%

-b -BLA., -bj, ~b/y

Largeur active: 2b=(n~1)xh,+2x0.515=11x 1402 +1.03 =17

. avec n: nombre de poutres qui est égal 4 12
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. . . . \ . . n-1 ..
Position active des poutres: Position active d'une poutre est égale & —— fois la
' . n

position reelle de la poutre: (-0.892b, -0.595b, -0.297b, 0, +0.297b, +0.595b,
+0.892b) .

Inertie équivalente: Comme la poutre est a inertie variable, on calculera son

inertie variable par la formule suivante:
. 8 |
I,=1,+(1,,—1,)x— avec:
. 3z
1, inertie de la section a mitravée,

1,,: inertie de la section a l'appui.

1, =2.44496 x 107 +(2.67927 x 107 - 2.44496 x 10" ) x-§§-
Fi4

d'ot
/,=0.2644m"

Rigidité flexionnelle de la poutre:

El, 0.2644x [ _
=L =0.1886£ ]
2= 1.402

Rigidité flexionnelle de la dalle:

. —
bh _1x0.25 = 1,302 x 107 m*

Pp =Py = = 1302 x10° Em?

-3
———————

- —L

- 84.00

1

P -

Q

Calcul du parametre d'entrtoisement 6 :

b=8.50 1=32.5 9=34i=8'5°41/ 01886 _ 190
IV, 325V1302-10°
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Rigidité tortionnelle de la poutre c,:

Cette rigidité tortionnelle est déterminée en appliquant la formule suivante:

C, = %Zbihf avec: 4, : ¢tant la plus petite dimension.
— 103 | e . 403 |
+ [ '
o ! _n*
o ! t
g '
}
&4 u—
3 —— €4,
of & 0
@ | ¢ X
~ ' <l
$b s . | ‘
ln’
< J
; 3 ‘ ! 1
I I
-0——-_.511____..._____._ — LF
' J
S, =8 =1875cm? = 1036 d'ou
b= 1875 =18.20cm
103
S, = 1385 =47(C d'ou
= 1385 =29.47¢m
47

a=150~(18.20+29.47) = 102.33cm
La rigidité est donc:

_'3 ¢ —_— — —_— sy
c, :?’[I.ou 0.182° +1.0233x 0.21> +0.47 x 0.2947° +1.425x-0'53 J

C,=0.01114G
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La rigidité tortionnelle de la dalle:

Cp =261, avec. {;: inertie de la dalle.
Cp=2xGx1.302-107™ = 26,04:10 G

: : yiN
G module d'élasticité transversale égale 4 G = ———
i+ module ] g 21+ 7)
avec £ module de young.
A : coetticient de Poisson qui depend de la nature du matériau.

Pour le béton précontraint, il est recommandé de prendre 4 = 0.20
g Jix I

d'ou Gz ="
2(140.2) 24

Cp=555810" ¢
Rigidite’ tortionnelle de la poutre dans le sens transversal: Ve

ye =S 2558107
[0

Parametre de torsion: g 0Lax l'
Yot ¥e _ (0.0033+0.000558)F£

2\/ép P 290.1886x1.302-10° &

a=0.1231
K,
e -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 +b/4 +b/2 +3b/4 +b

0 04715 | 02749 | 1.0436 | 17771 | 21592 | 17771 | 1.0436 | 02749 -0.4715
b/4 -0.5493 | -0.0646 | 04700 | 1.1070 | 1.7771 | 2.1334 | 17300 0.9565 { 0.1129
b/2 -0.4042 | -0.1851 | 0.0792 0.47 1.0436 | 1.7309 | 2.198 | 2.0203 | 15845
3b/4_|_-0.1919 | -02028 | -0.1851 | -0.0646 | 02749 | 09565 2.0203 ] 3.2519 | 4.2579
b 10.0299 | -0.1919 | -04042 | -0.5493 | -0.4715 | 0.1120 | 15843 4.2579 | 80034




c -b -3b/4 -br2 -b/4 0 +b/4 +h/2 +3b/4 +b
¥
O 0.036100 | 0.065432 | 0.119081 | 0.229722 | 0.45709 | 07229722 0119081 | 0.065432 | 0.036100
b/4 0.018714 | 0.033608 0.060791 | 0.116634 | 0.230876 | 0.46245 0.23939 | 0.131333 | 0072287
bf2 0.011074 i 0019284 (03416 | 0.0064289 | G.124900 | 0.245534 | 0.484373 0.268632 | 0.146121
3b/d4 0.00‘5201 0.015043 | 0.025319 | 0.045425 | 0.083973 | 0.156494 0.291129 | 0.138273 | 0.296055
b 0012121 | 0018556 1 0.020665 | 0.05029 | 0.086779 | 0. 148935 | 0.249587 | 0.400759 | 0.600175

&

c}-b -3b/4 -bf2 -b/4 0 +h/4 +b/2 +3b/4 +b
v
0 L.014579 | D.017567 | 0.084882 | 0.254085 | 0.67004 $.254085 | 0.084882 | 0.017567 | -v.014579 N
bid | 0012792 | -0.001775 | 0.02252t | 0.087413 | 0256394 0.677666 0.256Q28 0.081543 | .iM3K2
b/2_ | 0007518 | -0.003815 | 0.004857 | 0.02951% Q096520 | 0.268317 | 0.690356 025209 | 0.042735
3b/4 | 0000153 | 0.002618 | 0.008248 | 0.021859 0054649 | 0131865 | 0310203 | 0.715928 | 0.1913%
b 0.01212] 0018556 | 0.029665 | 0.050219 | 0.086779 | 0.148955 (.249507 0.40075‘) 0.600176

48




Calcul des (¢) et e,

-

b o e

£, =6+ (6 &)X a si |y|+|e|.<_%
£, =&,+(8 ~&)xJa si |y|+|e]>%
et k
£ =6,+(6-8)xa si |y|+|e|s§£—
1 — _ . 3b
L£u=eo+(£,—£0)xafa s1 |yl+|e|>—z—
a=0.1231 Ja =0.35086
Calcul de (¢, )
cf{ b -3b/4 b2 b/d 0 +b4 w2 | 434 +b
5
0| 003605 | 004643 | 01603 | 02754 | 03576 | 02754 | 01603 | 004643 | -0.03605
b | 008018 | 000812 | 007708 | 010888 | 027644 | 03547 | 02710 | 01449 | 003703
b2 | 00379 | -001236 | 002017 | 00735 | oaeioz | e27is | ossre | 03ais | 0214
34 | 00166 | 0015 | 00102 | 000927 | 0oawr | 015373 | 03109 | o.s248 | 049117
b | 000734 | 00133 | 0033 | 00391 | 001827 | 00639 | 025122 | 0ssos | 103748
b=8.226
e| b -3b/4 b2 b/ 0 NP RV +b
1y
P7_| 001359 | 00327 | 01315 | 02402 | 03308 | 03016 | 0.19687 | 0.07496 | -0.011908
P8 | -0.01247 | 000553 | 0.07394 | 0.16990 | 02772 | 03591 | 02699 | 0.1439 | 0.03631
po | -00422 | 000624 | 00387 | o10ess | 020143 | 03008 | 035288 | 024693 | 013006
P10 | 00313 | -0uusek | 001077 | 00536 | w2624 | 023524 | 037034 | 037092 | 03004
PIL | 001725 | -0.01516 | -0.00927 | 001123 | 0052135 | 0.15734 | 031353 | 0.5180 0.41‘;‘27
P12 -0.00153 -0.01415 -,02347 S0.02116 (.00656 0.0472 0.27335 0.55948 l)‘834kx
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Calcul de Z{?

¢ -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 +b/4 +b/2 +3b/4 +b
&
0 -010538 0.040534 0.1561 02793 (. 38444 0.2793 0:1561 (1040534 |. -0.053%
b/d4 -0.061 é4 -0.00729 0.6684 0.16525 0.2796 03812 0.273] 0.12743 0.0101
b/2 -0.0444 . -0.02046 0.0098% 0.06923 0.15752 0.2746 0.46929 0.2997 0.1787
Ib/4 | -0.01988 -0.2004 -0.01623 0.0014 0.0451 0.14508 § 0.3 757 | 058716 0.50704
b 0.00734 | -0.0§3315 1 -0.03135 | -0.03913 | 001427 | 0.06392 0.25122 0.58054 1.03744

b =8.226

¢ -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 +b/4 | +b/2 +3b/4 +b
y
p7 -0.05626 $.0247 0.12713 ' 0.24162 0.349% 031296 | 019475 | 0.06924 .0327
P38 -0.06 l‘l? 0.00082 0.06927 0.16638 0.28004 ().3802 0.27194 | 0,12657 0.00947
PY -0.0503 ‘ -0.01585 0.0304 0.10285 (.2003 ¢.31192 0.4006 0.2394 0.1197
PIO 1 -003881 | -0.02033 | 0.001802 | 0.1227] 1.2345 0.4223 0.3887 0.2804 0.3004
P11 | -0.02063 | -0.02005 | -0.61543 | 0.00309 0.04854 0.14904 0.3222 0.5784 (.497
P12 | 000275 | -0.01581 | -0.02574 | -0.02425 | 0.00523 0.09402 0.2758 | 0.58297 0.84076
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a

AP:—}:—‘(-J;' .A[(n~1)+(n—2)+....+2+1]

. AP = -21-(;1 -1).3 i5,.A avec A: section d' une armature

cette perte de tension peut-€tre assimilée a une perte moyenne affectant chacune
des armatures et égale dans une section a:

: 1k
Ao, = -*--—'_—;f- oy
i
avee:!

o, . contrainte probable au niveau du centre de gravité des armatures de
précontainte, dans la section considérée, sous toutes les actions de longues durée, y
compris la précontainte. )

&, » module de déformation longitudinale instantanée du béton.1gk, = 21000\/?,

, - module d'élastité du béton = 2.10° Kg / cmr? -

\ . _ :

a) pertes dies a la mise en tension de la 1ére serie de cables (3 cables a I'about). «
a7 jours ‘ ‘
0= 0,=0.6850,, lug(T+1)
0,'=216.5lkg/cm’  {o,,'=350kg/ cm?)

£, = 21000 fo, = 3090004 / cni?

La pette scra
2% 10°
g =— o, =324¢0
‘" 2%309000 Y b
40, =3.240,

428 jour[s

|
O, = 0y =350kg / cm?

F, = 21000350 = 392874kg / cm?
B 2x10°® «
T 2x392874
4o, =2.550),

o, =2.550,

o

NB:

La section 4 considérer étant celle de la poutre seule.

a) pertes dies a la mise en tension de la 2éme série de cables (2 cables a
l'extrados).
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Dans ce cas le raccourcissement _instantafié du béton di & cette 2¢me serie de

cables provoque simultanément des pertes dans les deux séries de cable.

De ce fait on a: o) = gy, = 350kg/ cm’.
/

E = 210004350 = 392874kg / em??
donc on aura;
2x10°

%a =5 390874
4o, =2.550),

X Oy =2.550ju

NB:

La section a considérer dans ce cas et celle de la poutre avec hourdis.

* Calcul des pertes par raccourcissement instantanéé du béton

* Pour les 3 cables a I'about

PPt
o, =-—+
YT poog

+ oy avec

_ A ' M,.e
o, contrainte diie au poids propre = I

P: force de précontrainte g
P=13x973 (15722.5- 4, )

section 0.00L 0.25L 0.5L
designation
P (Kg) 434785.05 412133.03 405496.68
1 (cm) 14939973.59 13437470.58 12954745.56
B (cm?) 6363.45 4942 08 494208
o (cm) 0 <7578 ~76.57
M, (kg/em) 0 140.226x10° 187.022x10°
o, (Kg/em?) 0 -79.10 -110.54
a,; (Kg/cm?) 68.33 180.42 155.03
Ao, (Kg/em® a7 221.39 584.56 502.3
JOours
Ao, (Kg/em?) 4 28 174.24 460.07 395.33
jours |
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* Pour les deux cables a 'extrados

La contrainte o}, est donnée par:

» 2 2
o = R Mo B Beh, Me
b,

I
B, 1, 1, B I 1,
avee

3,7 section de la poutre seule.
B, section de la poutre plus hourdis,
{ ,;-inertie de la poutre seule.

{, inertie de la poutre plus hourdis
M. mmt de la poutre.
M, mmi dc la dalle,
¢,¢,. Les excentricilés
P, =3x9.73(14895- 4o, - 4c,,. - 4o, )
P, =2%9.73(14895~ 40,

On calcul 2, a chaque section:

-ax=0.00L
£, =2x9.73 (14895-0) = 289856.7Kg.
-ax= O.25L
F, =2x9.73 (14895-1148.49) = 26750508 Kg,
-ax=0.50L

£ =2x9.73 (14895-1374.14) = 2631 15.94Kg.
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On représente les résultats dans le tableau suivant:

section 0.00L 0.25L 0.50L
désignation ‘
4o, (Kg/em?) 0 776.02 1003.37
Ao, (Kg/cm?) 1483.62 716.65 723
4o, (Kg/cm?) 174.24 460.07 395.33
P (Kg) 38639212 377784.57 393745.95
£ (Kg) 289856.12 267507.08 26311595
B, (cm?) 6363.45 4942.08 4942 08
B, (cm?) 9868.45 8447.08 8447 08
¢, (cm) - 0 -75.78 -16.57
e, (cm) 0 -39.93 -101.57
1, (cm') 14932945222 13437470.58 1295474556
I, (enm®) 2.549973.59 25704333.58 24966421 .59
M, (Kg.cm) 0 140.266x10° 187.022x10*
M, (Kgem) 0 86.77x10° 115.7x10°
gy, (Kg/lem?) 90.09 193.57 240.13
Ao, (Kg/cm?) 22973 493 60 61233
Résumé:
Pertes instantanéés: totales (Kg/cm?)
1) Pour les (03) cables d'about:
section 0.00L 0.25L 0.50L
designation
ertes par 0 776.02 - 1003.37
fl:ottemlc)entk%%
pertes par 174 .24 460.07 39533
raccourci /|
peries par i 1483.62 716.65 7.23
glissement
pertcs totales K944 1657 86 1952 74 1405 93
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2) Pour les deux cables a l'axtrados

section 0.00L 0.25L 0.50L
designation
pertes par "3/0,.,1 0 1148.49 1374.14
“frottement
pertes par K/t 229.73 993.60 612.33
raccourci ,
pertes par iy 0 1731.76 3098
glissement _ o , _
pertes totales K 229.73 3373.85 229627

Pertes différées :

a/ Retrait du béton :

Le béton subit un raccourcissement différé croissant pendant plusneurs années, ce
dernier engendre une diminution de la contrainte de traction de larmaturede
precontrainte, cetie diminution ou perte est egale au produit de la déformation
differée du beton par le coctt d'élasticiteé de l'acier.

Ao, =k &, avee

‘9,,=-‘47u—=3.10‘4 et & =210/ cm’ ‘

d'ou
Ao, = 3.107.2.10° = 600kg / cm?

* Calcul de Aoy, pour les cables d'about

- Apres (3/7 jours) on a une dissipation de 15% du retrait du beton.

- A I'infini on a une dissipation de 100% du retrait du beton
= Ao, = (1-0.15)600 = 510kg / cni®

* Caleul de 4o, pour les cables a l'extrades
- Apres 60 jours on a une dissipation de 50% du retrait du beton:
- A linfini on a une dissipation de 100% du retrait du beton. .

= 40, =(1.0-0.5).600 = 300kg / cm?
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b/ Fluage du beton :
Le fluage du béton (deformation sous charges permanentey occasionne une perte
de tension dans le cable de precontrainte, cette perte est données par ;

-

o
Ao, =Lk |
ﬂ_ IL" A u

I,-lku 3K -F,

v

o,  contrainte finale du beton dans la section etudiée au niveau du cdg des cables

de precontrainte sous toutes les actions de longue durée y compris la précontrainte
apres retrait, fluage et relaxation.

k,: coefficient du fluage = =2

« Pour les 3 cables d’about :

Sachant que les cables sont ti¥:&s a 7 jours (c'est pour permettre le deplacement de
la poutre sur son banc de prefabrication).

Donc aprés 7 jours on a une dissipation de 15% du fluage du beton.

Et pour 1 -» 0 on a 100% dissipation du fluage du beton,

kg =[100% ~15%]x 2= 1.7 apres 7 jours

].7“.. ]06 ' ’
A = R 65
77 310004550 7 = 3030
section 0.00 L 025L - 0.50L
pertes ‘
pertes par fluages 8.65x6833= 8.65x180.42 = _ 8.65x155.03=
(kg cm?) 591.05 1560.63 1341.01

« Pour les deux cables a i'extrados:

Aprés (60 jours), on tire les cables de l'extrados, et cela provoque une dissipation
de 50% du fluage du beton.

ky =[100% -509]x2 =1

1’.2-10"
Ty = =509,
7 210004350 %y = b
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"~ section 000L | 0235L

0.50 L

pertes
pertes par fluages | 509 x90.09 = 5.09x 19357 = 5:09%240.13 =
(kg / cm? ) 458.56 985.27 1222.26

¢/ Pertes diies a 1a relaxation des aciers :

La relaxation est un phenomene quitend a diminuer progressivement la tension
d'un fil d'acier tendu entre ancrage fixes, compte tenus des qualités et de la nature des
aciers employés, on peut calculer la valeur de cette relaxation et en deduire la chute
de tension correspondante dont il faut tenir compte dans le calcu! de la contrainte
initiale a realiser. Elle est fonction de la contrainte initiale de l'acier, du temps et de la

temperature.

A temperature ordinaire, la contrainte d'un acier ne se stabilise qu'aprés de longs

mais, n'évoluant que longtement apres un debut rapide.

La nouvelle instruction provisoire sur le beton precontraint (IP N°2) propose pour

le calcul des pertes par relaxation la formule suivante:

Ao, = k(—“f‘-— 0.55]. o
R

E

9.6/

000k

k= S“f’{tt(/m, +2.5%)

R, : contrainte 4 la rupture des aciers = 18500kg / cni?
o, . tension initiale nette

Ilooun =2.5%
I.HKKW = 3%

‘ b=y 9.6-2.5-10% =0.24
dou T 403107 +2.5107) = 0.2

donc & = 0.24
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Tablcaux donnant les pertes par relaxation de 'acier

* Pour les cables a 'about

“seetion 0.00 L 025 L 0.50 L
_pertes
o, (kg / ent) 14895 14895 14895
ac(kg/ cm) 1657.86 1952.74 140593
o, =0, - 40, 13237.14 12942.26 . 13489.07
4o, (kg / cm?) 525.85 464.62 579.94

* Pour les cables a I'extrades

section 0.00 L 025L 0.50L
pertes
o, (kg / cm?) 14895 14895 14895
4o, (kg / e’ 22973 3373 85 229627
g, =g, ~ Ad, 1466527 1152115 12598.73
Aa, (kg / cm? ) 854.28 20120 396.14

Pertes de tension différées totales :

Le nouveau reglement permet de calculer la perte totale de tension différée par
l'une des deux formules suivantes ;

4o, + 4o,
o,—0.55R,
40, = 40, + Ao, dans le cas contraire

Ao, = Ao, + Ao, + Acrm(l - J Si 4a, + 4o, < 4o, —0.55R,

Vertfication de l'inegalité

* al'about 4o, = 510kg 7 cm?

x=000L 310+ 591.05 < 3062.14
x=025L 310+ 1560.63 < 2767.26
x=050L 510 + 1341.01 < 3314.07

87



Tableaux donnant les pertes différées totales

0.00L 025L 0.50L
section
pertes (kg / cmz)
P dies aux retrait 510 510 510
P diles au fluage 591.05 1560.63 1341.01
P dies 4 la relaxation 525.85 464.62 579.94
Ao, totales 1437.82 2187.59 2107.03
* 3 l'extrados 4o, =300kg/ cm’
x=000L 300 + 458:56 < 4490.27
x=025L 300 +985.27<1346.15
x=0.50L 300 + 122226 <2423.73
section 0.00 L 0.25L 0.50L
pertes (kg /ent )
P diies aux retrait 300 300 300
P dies au fluage 458.56 985.27 1222.26
P diies a la relaxation 85428 201.20 396.14
Aa,, totales 1468.52 1294 37 1669.60

Calcul des pertes totales (instantanées + différées)

-ax=0.00L

Ao, =3(1657.86+1437.82)+ 2(229.73 + 1468.52)
Ao, = 12683.54

% pertes

~ax=025L

12683.54
5% 14895

=0.1703~17.03%

Ac,, =3(1952.74 +2187.59) +2(3373.85+1294.37)
Ao, =21757.43

% pertes

_ 21757.43
T 5% 14895

=0.2921=29.21%
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\

-ax=050L

40, = 3(1405,93+2107.03) + 2(2296.27 + 1669.60)

Ao, =18470.62
% pertes = % =0.2480 = 24.8%

Nous remarquons que nous arrivons a un % de perte qui est proche a celui supposé
au debut (30%).

Calcul du nombre des cables

__ Mre 603.10°.118.07
T T T 24966421.59

P (1+]08.07»118.07
8447.08 2955.63

= P 245303687k

=285.17kg / cm®

J2285.17

d'ou la force nette de precontrainte est ;

£, =144928.35(1-0.2921) = 102594.78

d'ou lé nombre de cable est:

2

n= ji— =4.42 on prend donc 5 cables de 7T15

r
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Définition du cable moyen (équivaient) '

L'ensemble des forces de précontrainte appliquées dans une section de béton
précontraint peuvent étre remplacées par leur resultante "2 apliquée en un point M de
la section. L'ensembie des cables en question peut donc étre assimilé pour la section a
un cable unique passant au point M tangent a la ligne d'action de "P" le lieu de tous

les points le long de la poutre donne le tracé du cable dit "cable moyen actif
équivalent",

Précontrainte du cable moyen

L' /#, donne;
o
b’ -
Ce p-My=M,_ M- M
< p C+C ph
- = max
| P= ,MJkL = M&.Lm
cd, CetVi—d, V'—dpV .
A

Npaced
Calcul de I'effort normal "N" (projection de la force de précontrainte)

o,

£. !

£, : Précontrainte d'un cable.
N = Z Boeusa =13,,Z cosa
V=3 Fsina=LY sina

-

Centre et ligne de pression

Soit dans une section donnée, £ le point ol passe le cable moyen fictif equivalent
a l'excentricité "e". Si la piece est soumise a la flexion simple de moment M (moment
des forces extérieures). La composante normale "N" de la pré-contrainte dans la
section est également la valeur de la Composante normale, compte tenus de M,
laquelle s'applique alors sur la section en un point %, dont l'excentricité est " e,".
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;
I, : centre de pression.

Il se deplace selon la valeur de M dans la section en fonction des états de charges
(en particulier, si M=0 on aura ¢,=¢ l'excentricité de la précontrainte),

Définition du fuseau limite

Le fuseau limite est lazone limitée par deux courbes généralement paraboliques
dans laquelle doit toujours se situer le centre de pression des forces dans les sectiong
pour que celles-ci soient toujours comprimées. _
Pour étre plus juste, ce fuseau limite est resultant du tracé de deux fuseaux limites

élémentaires.

a/ Premier fuseau de passage )
Clest le fuseau a l'intérieur duquel doit se trouver le tracé dy cable équivalent pour
quil n'y ait pas de traction sur I'une ou I'autre des fibres extémes (quelque soit le cas

de charge).

Les limites du premier fuseau (valeurs limites pour lexcentricité de la
précontrainte et excentricité du cable equivalent. 1) sont;

Mg+ M,
e=ad'-—~L e e=zg-—D—-X

N N
avec;

- ¢ et ¢' sont les limites du noyau central telque:

M,; : moment di au poids propre.
M,, : moment di a la surcharge.

Pad swainon i .«2“ g ooy

=
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Si l'on desire que la compression reste supérieure a une valeur & (non nulle)
faudra tracer ce fuseau par rapport aux bords du noyau limite correspondant (c'est a
dire c et ¢'au lieu de a et a').

Remarque

Du fait de I'élargissement de la poutre 4 I'about, les droites limitant le ler fuseau
limite ne sont pas tout 4 fait droite et ceci est due: au changement des coordonnées o
et 4, liées au changement de la section de la poutre.

b/ deuxi¢me fuseau limite
Cest le fuseau dans lequel doit rester le tracé du cable equivalent pour que la

contrainte maximale de compression o ne soit pas atteinte sur Pune ou lautre des
fibres extémes.

La condition est donnée comme suit:

- fibre supérieure: o/, +0/, +a’u <o (serviceen charge).
- fibre inférieure: o, + 0, £ o (service a vide).

d'ou les limites du tusgau sont:

- -
S'= .9:.{3_._1 ’_-_.,__JM“+M
N V' N

- \ )
§=|B_|L_M,
N v N

avec!

B : section de la poutre.

o' : contrainte de compression admissible.
o'=0.420,, (en service).

d'oti o'= 0.42-350147kg / cme?.

IL)))X/ Ugne Pupibenre dun Fuscan . o5

. L‘:j'“ u—fauu-l- 4@/«,.{4«“
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Calcul de la précontrainte
~* Au milieu de la travée

_AM M, - M,
pPh Phy

avec:
M,, = 603.000tm.
M, = 353.472tm.

p=0440
h=1.75m
d'our 1 =324.06¢
leul de lexcentricité:
e, =1.1807-0.126-1.0547m o
avec: V=118.07cm
'=36.93cm
d=12.6cm.
dong:
B = My g B, = 462.00¢
V+pV'-d
On remarque que 2, > /4 = section surcritique. '
d'ou:

P=mux(P,P)= P,

P =462¢
donc on prend pour:
- fibre supérieure; C- My _ py'_i’f_ﬂ_
A _ P

- fibre inférieure; —¢'— Mt - ~pV - My

£ P
pvi-Mu - 0,440,5693- 89390 _ _; 0547
P 462 \

M 353.47
oV =Mt _ _0.44x1.1807-333
PV =TT E TR AAx 462

=-1.2846

La force de précontrainte est horizontale au milieu de la poutre, donc:
' N=P=462.t
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i g.\ !"gl!‘]!l d!: z'

{
. Y. zcosa _10+10+10+16.5+165 )
Zcr).s'a 5

NB: .
Au milieu de la poutre les cables soni horizontaux et rectilignes donc (a=0).

* A I'appui de la poutre
On calcule la force de précontrainte par cable, donc:

])/mbie = igg = 924:

d'oll on peut tracer le tableau suivant qui donne l'effort normal N pour chaque
cable.

n° cable a (%) cosa z zcosa
1 8.3 0.9895 49.89 49.77
2 11,89 0.9785 82.89 81.11
3 14.20 0.9694 115.89 112.34
by / 2.9374 / 242.82
N=PY cosa=92.4x%2.9374 = 271.42¢
Icosa 42,
% 228 ) osom
* Au quart de la poutre
La force de précontrainte est P=92. 41
Le tableau suivant donne l'effort normal pour chaque cable,
n° cable a (®) cosa z zcosa
I 0 / 10 10
2 0 / 10 10
3 0 / 10 10
4 2.82 0.99858 17.60 17.58
5 24.15 0.9125 133.20 121.54
p / 4.9113 / 169.12
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N e PY cosa=92.4x4.9113 = 453,80,

Y zcosa
semfE——— = 34430

Zcosa T 4.9113

Le ler fuseau limite

section Appui Quart Milieu
N_ 271.42 453.80 462
M, (Em) 0 265.104 353.472
Mg (my 0 0.5842 0.7651
N .
=t om -0.4733 -0.5301 -0.5192
v=areMa () _0.4733 11143 -1.2843
M;+ M, (Em 0 452.25 603
Mo+ My ) 0 0.9966 1.3052
N
2
ye _17 () 0.2674 0.2587 0.2503
ooy Mot M, 0.2674 -0.7379 -1.0549
N

Le 2éme fuseau limite

Pour calculer les limites de ce fuseau, on utilise les equations suivantes:

N

o 2
S:——g‘.—_li_l ..l_....A/'fU

N v N

dveC!

O =0.420,,=0.42x350=147hg/cm*=1470t,
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section Appul Quart Milieu
N 271.42 453.80 462
B 0.986845 0.844708 - 0.844708
B 5.3447 2.7363 2.6877
N
P 0.4733 ( 0.5301 0.5192
VJ'
Mg+ M, 0 0.9966 1.3052
N
s’ 2.0563 -0.0762 -0.4289
i 0.2674 0.2587 0.2503
vV
My 0 0.5842 0.7651
N
S -1.1618 -1.0334 -1.1875

Tableau récapitulatif

section appui quart milieu
efcm) 20.74 -73.79 -105.40
e'fcm) -47.33 -111.43 -128.78
S(cm) -116.18 -103.34 .| -118.78
S'tem) 205.63 -7.62 -42.89

* Détermination du cable equivalent
- Position du cable a I'appui

On a trouvé que la position du cenire de gravité est de 82.89cm par rapport a la
tibre inféricure d'ol:
e=-(111.82-82.89)=-28.93cm

- Position du cable equivalent a 4.4m de l'appui

Emcrgence du cable n°4 (y compris Ic cable n°4):

=-(111.74-47.603)=-64.137cm

Sans l¢ cable n®4:

e=~(111.74-18.003)=-93.737cm
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- Position du cable equivalent 3 8.5m de 'appui
Emergence du cable n°5 (y compris le cable n°5);
=-(117.60-36.87)=-80.73cm

Sans le cable n°5:
| e=-(117.60-11.988)=-105.612cm

- Position du cable au quart de travée
e=-(117.60-37.0)=-80.6¢cm
- Position du cable équivalent & mi(travée

e=-(118.07-12.6)=-105.47cm

Vérification
excentricité e'<e,<e S<e, <8
section €, '
appui -28.93 -47.33<-28.93<26.74 | -116.18<-28.93<205.63
quart -80.6 -111.43<.80.6<-73.79 -103.34<-80.6<-7.62
milieu 10547 ~128.43<-105.47<-105.4 ~-118.78<-105.47<-42.89

97




Sécurité a la rupture en flexion ‘

Pour la vérification de la sécurité vis a vis de la rupture, cette instruction prescril
une majoration de la surcharge seule, dont le rappaort varie de 1.0 a 1.8.

Si M, et M, designent respéetivement des moments diis aux charges
permanentes et aux surcharges, M,, et M,, les moments resistants de la rupture des
armatures de précontrainte et du béton, les vérifications a effectuer sont:

M, +1.8M,<0.9M,,
Mg+ 1.8 M, < 0.7 M,,

1) Calcul du moment de rupture pour les aciers -
En admettant un bras de levier z=0.9h (avec h=h,-d} le moment de rupture des
armatures de précontrainte de section "x" égale &' '

My =090 F=09xhxwxR,

R, = 18500kg / cm? = 18.5-10°¢t / m?
w=5%x973-10"m?
h=h-d=175-12.6=162.4cm=1.624m

d'ou;

M, =1315.48t.m

2) Calcul du moment de rupture pour le béton
+ Section rectangulaire (Ame)
b, =0.21m , hauteur h = 1.624m

O, = 0,y = 350kg / cm? = 3500t / m?

My, =0.356, -0 -0y = 0.35-0.21- 1624 - 3500
M,, = 678.461m

Hourdis
On ajoute au moment de rupture de 'ame, le moment de 'hourdis de largeur totaleb

ct d'épaisseur h, avec (h, = 11+ 25 = 36cm) constituant 1a table de compression.
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Le moment de rupture de 'hourdis sera évalué en adaptant }a valeur minimale des
deux résultats suivants:

0.8(b-8,)(h—h,/ 2 )k,
0.35(b-b, Jn* ',

0.8(1.03-0.21)(1.624—0.36 / 2)0.31- 3500
=min —_
0.35(1.03-0.21)1.624" - 3500

M, = mm{

1 1027.8tm
- mm{2649. 24tm
d'ou:
Mo = 1027.7tm
dongc:

My = Mygn) + Mgonas = 1706.26tm

3) Calcul du moment de fissuration

Le moment de fissuration est le moment qui provoque sur la fibre inférieure une
contrainte resultantégale 4 2¢,

20, =2x(-28)=-56kg/ cm?

La contrainte de compression dile 2 la précontrainte étant de 365.5kg/cm?, le
moment de fissuration M, devrai engendrer, pour que soit atteinte la contrainte
resultante de (-56kg/cm?) une contrainte él¢mentaire de:

363.5+56=412 5kg/cm?

M, Y ogi2s dou M, = 41251
i , v

M, =632.8t.m< M,, vérifide

4) Seeurité
a/- Securité par rapport au béton

M +1.8M, = 353472+ 1.8(244.433)=793.451t.m < 0.7 My, =1194.4

793.45It.m< 1194.4t.m
vérifice
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b/- Securité par rapport aux aciers

0.9M,, si M,<M, (
Mg +1.8M, < “o s T "
0.8M,, si M,2M, (2)

Dans notre cas on utilise la formule (1):

Mg +1.8M,=793.451<0.9M,, =0.9x 1315.48 = 1183.93 vérifice.

Donc la sécurité a la rupture en flexion est largement assurée,
Sécurité a‘la rupture par 'effort tranchant

1) La section 0.00L

Calcul de la contrainte de cisaillemenki " " et de compression "o" dans le cas des
surcharges majorées de 80%. o '

L'eflort maximum dii aux surcharges:

18T, =1.8%x4.43=7.974
L'effort tranchant réduit sera majoré de

7.974—~4.43 = 3.544¢
d'ou '
T, =<15.61+3544=-12,066¢
d'ou
e 12.066.10° x237172.61
28.5%x29452222 .54

=3.41<22.068kg / cm’

- On peut cependant admettre qu'il peut se produire une cventuelle fissure suivant
une direction perpendiculaire a la direction de la contrainte principale de
compression d'aprés "LACROIX-FUENTES". Dans le cas ou "¥" varie peu, on
pourra prendre pour les armatures transversales actives une direction normale au plan
de fissuration " " tel que

21 2x3.41

1(2y)=
§(27) ) 537

=2y=7°3325 > y=3°6662

=0.12868
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Resistence du béton
La contrainte de compression des bielles peut étre evaluée par la formule suivante:

rr) 27 2x3.41

o|a=Z)=—2L _ = 53.44hg / cmi®
"(a sin(2y)  sin(7.3325) Erem

2

(« : l'angle que fait Fetrier avec 'axe neutre)
O, =53.44kg / cm’ < %25’— = ;3_;_0_ =175kg / emt®

donc condition verifiée,

Resistence des armatures transversales
On choisit des armatures 7gRg/

Ha{’“f%(%)z}aw

', =4200kg / cm’

avec

2
a:a:[;_i( 3.41 ):lx4200=4166:57kg/cm’

3322.068
t=30cm
A, =1.57cm’
T, =12066kg

z= g—(h, ~d)=122.5¢m

5 LT (y)  30x12.66x1,(3.6662)
"4z 1.57x122.5
o, =120.6kg/ cm’ < 4166.6kg / cm’

=120.59kg / cm’

donc 4 x=0.00 L, la securité a l'egart de l'effort tranchant est largement assurée.
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2) Sécurité au quart de Ia travée
T =2.05-1
18T, = 3.69
d'ons Teffort tranchant reduit sera majoré de:

3.69-2.05 = 1.641
T, = -17.67+1.64=—16.03

- 16.030x 10° x 191947.01

=8.26 <2116
14.5x25714333.58
2r 2x8.26 ,
t(2y)=2L= =0.17548
y o, 94.14 A

2y=11°.059 donc y=15°5295

| Resistence du béton

N 2r . 2x826
Gb(a:?)z : = o

sin(2y) sin(11°.059)
o, =86.13kg / cm’

~ Resistence des armatures transversales

’ 3
t-Ty-t,(7) 30.16130-1,(5.5295)
T A4z 1571225
o, =24191kg / cm’ < 3986.67kg / em’

, , ‘
o, = I—l[ﬂ) -4200 = 3986.67 kg / cm’
2L16

La condition est verifiée.

Conclusion _ o
La sécurité a la rupture par l'effort tranchant est assurée quelle que soit la section.
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F la la poutr

Pour cela on doit étudier séparément les armatures transversales et les armatures
longitudinales.

1) Armature transversales _

Bien que l'état de contrainte en chaduc section de la poutre est situé dans le
domaine de la sécurité, il convient de prévoir des étriers dans I'dme qui suppriment
les risques de ruines diis: au retrait et au reprise de bétonnage. Ces armatures seront
justifiées & partir de la théorie de RITTER-MORCH.

Si"y" est I'angle probable d'une éventuelle fissure donc on a:

- 2t 2x341
g2y )=—= =(.12868
BN =g
=>2y=73325
= y=23.6662

" Evaluation de la contrainte admissible des armatures transversales (étriers) "3:.
Cette contrainte est donnée par la formule:

o, =po,
2/3 s'il y a reprise de bétonnage

p= 1(1’)2 .
1——| = St non
3\r/)
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¢t dans notre cas pas de reprise de bétonnage donc:

{7 !
:.l---- =
P 3(1)

o, =4200kg / cm?

2
PRI e
“71 3128416

o, =3686.47kg / cm* = 36.9kg / mm?

d'owu:

Q

On adoptera des aciers 7 @RP10 dont la section S=1.57cm?

- Espacement minimal des etriers:
On choisira un espacement ¢ <¢ telque:

[ o '
h,(Lzs- 0.955) = 150(1.25— 0.95-%%%) =131.87cm

r

- 2

t <! bU(S—-Z:r): 14.5(5—2 8.26 )z 61.18cm
2 2116

4b, =4 x 14.5=58cm

\

- Pourcentage minimal des armatures:

W(%)=025—" 05— 19 _ 41949
h +3b, 150+3x14.5

d'ou on pourra limiter 'espacement par la formule:

S ALX100 _ 157x100
b, xw  14.5-0.194

=5581lcin

donc il faut que 7 < 55.81.

On adopte généralement pour des raisons constructives un ¢ < 25¢cm | soit alors:

t=25¢m entravée
t=15¢cm al'about
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2) Armatures longitudinales ,

Nous applhiquons l'article n°13 de IP1: Le pourcentage d'armatures longitudinales
pourra étre fixé a la moiti¢ du pourcentage d'armatures transversales et cela pour
resister aux efforts secondaires de 'ame.

 wi=0.5w, (avec w:: % des armaturestransversales )
wi =0.5%0.194 = 0,097%

La section de I'ame au niveau de 'appui est de 150x35=5250cm?.
Dong la section minimale d'acier qu'il faut prendre est:

0.097

A = %5250 = 5.1cm?
100

On prendra 4T/4=6.16cm*

a mi i‘rtlvafg
| = _ 0097 x3150=3, 06cm
100
On prendra 4742.

3) Cadre du talon

D'aprés larticle 18 de I'IP1, les cadres du talon sont en continuité avec les
armatures transversales de I'ame de poutre.

G = 4200kg / cm? G = 28hg / cm?

Soit C I'enrobage necessaire de la section @ mi-portée de la poutre (C= =6cm).
d'olt:

W O 28
e e 2 100=6-—22_.100 = dens® /
r om 4200 o/ mi

S1 on choisit des cadres 7/0 l'espacement sera;
- Dans la zone centrale:

-4 1.57
f=2x100=22"100= 392
4 4 Scm

 On prendra 20cm.
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- Dans la zone d'appui:
On doit avoir C 2 1.3D avec D cest le diamétre des gaines=6.5cm.

C z8.45¢m
t . AJ _OE . 2
L'espacement sera: v C = 100=5.63cm? / mi
- A
d'ou ¢ =—*-100=27.89cm.
5.63

On prend t=15cm.

NB:

lLes cadres des etries doivent étre maintenus par des armatures appelées
"armatures de peau” espacées de 20 a 30: Leuss sectionsdoivent étre au mois de 0.16%
de la section de la poutre, elles ont un double réle:

- permetient d'avoir une cage d'armature peu_dé formables avant bétonnage de
la poutre..

- Servent essentiellent aprés bétonnage a limiter les fissures succeptibles de se
produire avant la mise en tension des cables.

4) Laison entre la table de compression de la poutre avec son ame
Les armatures sont choisies de telle sorte qu'elles véritient la condition:

[

17,

’ o-cn > Tcd' L= g
avec:

g : cttort de glissement de l'aile avec I'ame.
¥, . coefficient minoriteur.

t : espacement des armatures.

_ en den
7= 2730,
A, = 1.5cm?

NB: En principe, il faut avoir:

I

o,(cosa+sina)z 1, -t

u
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tq: @ c'est langle formé par les aciers et la normale 4 la section CD. Dans notre

= cosa+sina=1

- Calcul des contraintes de cisaillement au niveau de CD (7.5)

o5z .
B ¥
| Ay 1
— 3%
X — - i L4
£
. = r 'S,m(:n
o z.8b
avec:
P

T': effort tranchant maximum ; T, _=29.18t

b : épaisseur equivalente de 13 table de compression

S scp - MOment statique par rapport a xx’ de la section ABCD

S. : moment statique par rapport & xx' de la section situce au dessus du
centre de gravité.

- détermination de &: -

11+17 3x3

34b = ><31+17x3+—-§—-:489.5cm’

=>b=I{4.4cm

107




1, =14939973.59cm’

Sy = 14.4% 34(67.11 - i‘;—"’ ) = 29331 94cm

S, =2x29331.94+67.11x 523 x 67.11 = 137479.54cm’

2= = 108.67cm
SII
d'ou
o 29180x29331.94
“> " 108.67 x 137479.59 x 14.4

=3.98kg / cm?

L'effort de glissemertsera:

8= 1.+ =398x%x20="79.6kg/ cm*
y oA o, 1.57x4200

d'ou = '

t-y, 20x1.5

=219.8kg/cm’ > g = 719.6kg / cm?
condition vérifiée
Donc on prend. des aciers @10 espacésde 20cm pour assurer la liaison entre
membre supérieure d'dme.

5) Armatures supérieures de Ia table de compression

L'aile de la poutre est sollicité par les efforts suivais:
- le poids propre:

g, = [489.5+32§ X 20] x10™ x2.5=0.2099¢ / mi

- le béton frais du hourdis:

4, = [(34 +£2§) X 25]x 107 x2.5x100=0.32¢ / mi
- une surcharge de 450kg/cm? provoquée par la presence des ouvriers et du
matériel de travaux lors de la construction.

4, =1L2%x0.45x0.515x 1.00
q,=02781t / m{
q=q v g, +4q,=08099/ ml
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el T 149

AA

54,8
/ .

L'aile de la poutre est done supposé comme une console, dont l¢ moment est:

M=

;12 0.8099-0575°

=0.1074t.m
2

~d'ol

s .
M 0107410 o

= —
T8 ko, 7781442800

donc on prend /710 tous les 20cm.

6) Armatures de coutures ,

Etant donné que le béton de la poutre et de I'hourdis ne peut pas coulés en méme
temps, des contraintes de cisaillement peuvent prendre naissance aprés le coulage de
la poutre, les contraintes sont ddes au retrait partiel du béton et de I'effort tranchant
reduit. Les contraintes seront reprises par les ramatures dites "armatures de couture”

La contrainte vaut;

avec:
7, . contrainte tangencielle de cisaillement die au retrait partiel du béton et de
l'effort tranchant.

L espacement des armatures.
A, : section des armatures.

Calcul de 7, :
£, =042¢,
- Retrait: £,=2-10" d'od £ =0.42x2x10™
£, =0.84-10™
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7. =¢,+E avec E, =module de déformation longitudinal du béton.
E, = 7000@ =130958kg / cm?
d'ot 7, =1lkg/cm?
- Effort tranchant:

T.. =53.3561

Ty = avec
b1,

S: moment statique par rapport au plan de contact:
=25x140.2x25/2=43812.5cm’

I : moment d'inertie de la section sans hourdis
1, =12954745.56cm’

b: largeur de I'hourdis revenant a chaque poutré
b=140.2cm

d'ou:
L 53356x 438125

Y =402 x12954745.56
f, =7 +7,=11+1.29=12.29kg / cm?

Lleffort de glissement tangentiel sera alors:

g=1,-b=1229x140.2 =1723.1kg / cm*

4 =8 avec 4 =2356cm* (6T10%5)
Ty : '

¢

t=20cm (espacement)

L &1 _20x17231
T4 2356

f

o, =1462.73 < o, = 2800kg / cm®

dlod ~ 1462.73kg / cm?

On choisit donc pour les armatures de couture des T10 espacées de 20cm.
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Plaques d'about

Leurs role
Elles servent a la régularisation des contraintes du cotfrage de la poutre, elles

permctient aussi d'éviter toute fissuration du béton par retrait dii a son éclatement lors
de la mise en tension.

Dimension de Ia plaque d'about

La hauteur "A" et la largeur "b" de la plaque d'about sont celles de la poutre, et
I'épaisseur est prise en générale %’— d'ou:

h = 150cm

b=4Tem

épaisseur = 37.5cm

Diffusion des éfforts aux abouts de la poutre

1

A5D

—-¢—¢ —o—1
|

38 \ 7 =]

La précontrainte n'a son plan deffet qua partir d'une distance de son point
d'application, la zone délimitée par le point d'application (about), cette distance est
appelée "zone de régularisation des contraintes, la distance sur la quelle s'étend cette
zone est sengiblement égale a la hauteur de la poutre.

Zone de diffusion

Lancrage de larmature n'occupe qu'une faible partic de l'aboul de la zone de
régulation sur les deux plans perpendiculaires & Ia force d'about est fonction de la
hauteur "4" de la poutre et de largeur "6" a I'about:
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b

Selon cette diffusion, il se produit des efforts tansversaux de traction pouvant éire

limités a Vinterieur du prisme ¢équivalent de longueur “¢", en designant par "5" la

distance de l'axe de l'ancrage a la fibre la plus proche de la poutre. Si "a" est la
dimension de lancrage dans le plan vertical, la force resultante des etforts

r

transversaux de traction a pour valeur:

F=03r1-2)
C

a : dimension de l'ancrage dans le
plan vertical,

P force a l'ancrage.

h : distance de la zone de
regularisation.

Effort excentré sur I'about de la poutre
Les efloris transversaux de traction peuvent étre limités a l'interieur du prisme

. . . [ . \
équivalent de longueur "¢"; en designant par "~2~" la distance de l'axe de l'ancrage a la
force la plus proche de la poutre.
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Ancrage n°l:
Sott: :
P :la force de précontrainte 4 l'ancrage, dans notre cas, I'ancrage est assuré par un

cone cylindrique de diametre extérieur d = 24cm d'ou, la valeur de "a" equivalente &
"d" est:

ﬂdz

=21.27¢em

a =

.‘2'_'5 49.89cm = ¢=99.78cm
On calcule F, A

P =9.73x14895 = 144928.35 kg = 144.928¢

a la mise en tension

F=03%144.928(1- 2227 ) 34 21
) 99.78

Ancrage n°2 :

c=(34.11+33)x2=134.22cm .
d'ou |
21.27
134.22

F,=0.3x144.928(1~ ) =36.59¢

Ancrage n°3 :

c=34.11x2=6822¢cm
d'ou

Ot =0.3><144.928(1—-21—'21)=29.92:‘
68.22

Donc on prend comme effort de traction le plus grand celut de F, ie
F=36.59t

Les efforts de surfaces n'exedent pas 0.04P=5,7971.

La zone d'influence de cet effort transversal est située entre les abscisses /3 et
Sh/6 de la face d'about, respectivement (50cm et 125¢m) c'est a I'ntérieur de cette
zone qu'on doit prevoir des armatures (frettes) placées derriere la plaque d'about et
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entourant la gaine afin de reprendre cet effort de traction et de barrer a tout
eclatement du béton.

Donc:

Onprend [12T12 (< 13.56cm?)

En définitif, on prend 12 serces en HA12, de plus des frettes helicoidales, on doit
prevoir ¢galement sous les ancrages autour du logement de larmature de
précontrainte.

Ce frettage doit reprendre l'effort de 0.04P (surface), it est constitue par des
armatures en aciers doux en général, comportant plusieurs branches (cette armature

est superposée a une autre semblable dont les branches sont perpendiculaires a la
premieére). |

_0.04P 5797-10°
"~ o, 2800

A = 2.07cm? soit 2x478=4,02cm?

r 7 ;‘. '("ﬁ h? Ll R‘f@H"ZS
L () L P

— :
‘ 4TS Crotsees
j + =

L } q A o a4

La section d'acierest: A =13.07cm?

Ce frettage est prévu a l'about et a l'extrados.

Contraintes de compression derriére l'ancfage
Le nouveau reglement sur-le béton précontraint propose d'admettre 1a contrainte:

— |
lim= T,_é-df K

avec:
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" X : coefficient de majoration defini par:

K=1+(3-2 “2)\/(1 9. (1_.

b, : épaisseur de la plaque = 47cm.

=a,=21.27cm.
*2(1 =2 x23 = 46cm.
= K=213 A
bd 04
O, = Oy = 350kg / cmp?
Al . ﬁ—-___-—*
dou e
— ‘ —_——
&= %-350.2. 13=465.94kg / cm’ b,
Contrainte sous I'ancrage
D e =24cm et D, =6.5cm

Section nette de la plaque d'ancrage.

=£(z_£2 ~6.5 ) =419.21cm?

. P 144,928 x10° —
F R I e —] 572](’/ 2 ;
S a100] P Tkglem’ <

qui est une condition vérifiée.
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Généralités

Une poutre isostatique simplement appuyée peut subir des déformations sous
Feftet de son poids propre seul, d'autre part la mise en précontrainte d'une telle piéce
engendre aussi des déformations (rotation, fleche, raccourssiment, etc...). Néaumions
il est necessaire que ces déformations puissent librement se produire sans toute fois
moditier les efforts de précontrainte et par consequent I'¢tat de contrainte resultant
dans les diverses sections do la pidce. Clest pourquol dans 1a plupart des ¢as ce type de
poutre sont posées sur des appuis en néoprene (caoutchouc synthétique) permettant
la liberté des rotations et les deplacements d'appui.

Fléches et contre fléches
a/- Fléche die au poids propre .
Les fléches sont comptées positivement vers Je bas et négativement vers le haut
(contre fléche). '

Le poids propre est supposé comme étant une charge uniformement répartie.
La fléche est donnée par la formule suivante:

_ 5q- U
fo = 384E, -1 |
avec,
[=32.5m,
g=2.543tm.
I inertie de la poutre +hourdis=24966421.59cm’
5= E
3
d'ou:
_ 5.2543.325 |
/o= 334 13.0958-10° - 24966421.59-10°*
fo=0.1129m

donc: Jo =11.3cm

b/- Contre fléche de précontrainte

A causc de la symetrie du diagramme des moments de précontrainte par rapport a
l'axe de la poutre, la fléche [, sera donnée par:
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L' M | & M
fo=3 ] g | -

172
142 M
donc: ‘ "_5'([?

Pratiquement on pourra se contenter en général de representer le diagramme des

moments de précontrainte par une ligne polygonale reliant les points representatif des
valeurs de ces moments (N -e¢= N ») caleulés dans trois sections (le milicu, le quart et
a l'appui de la poutre).

Pour le calcul de "A" dans chaque section on pourra prendre comme contrainte
dans les fils la moyenne o, entre la contrainte initiale o', et la contrainte en service
a’,, soit donc:

o = o, +a
2
avec: ,
N : effort normal moyen.

e : excentricité de l'effort de précontrainte resultant (poutre + hourdis).

* Resultats des moments de précontrainte

0.00L:
phase 4 N,=337248.54kg.
phase 5 N, =idem
0.25L.
phase 4 N,;=328183.32kg
phase 5 N, =502801.5kg.
0.50L
phasc 4 N,=577413.04kg
phase § N, =544922.62kg
section Nmoy(t) efcm) M=N.e(t.m)
0.00L 337.25 ‘ -28.93 ' -97.57
0.25L 515.49 -80.6 41548
0.50L 561.17 -105.47 -591.87
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Diagramme du moment de précontrainte

4 c E
A
~ o
a L\) é :’
B R (L) 3
0y
—D\
\F

X zﬁ(28+b)
“ 3\ B+b

_ 8.35(2 x415.48+97.57) 504
3 415.48+97.57 '

G

X :8.35(2><591.87+415.48)z442
3\ 591.87+41548 '
x; =35.04m

{x(-,: =835+4.42=12.7Tm

Calcul du moment statique

___Aire dutapéze en m? distance /AB S, /AB(cm3)
0) _ng,ﬁ:_zm]_gg 504 -10795.63
@ ;:*_1_-‘*-7*3%&.8_7,( §.35 = —4205.69 12.77 -53706.7
v | / / -64502.33
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d'ou: S, =—197cm

¢/- Fléche de surcharge
e moment di} au surcharge A(}) a L/2 est:

M, =246.5631.m

2 .
9L 246563 g= M =1867t/m
8 325

L, =3928744g / em?

_osqlt 5-1.867-32.5' |
o = 384E1 T 384393874107 2496643159107
£y =0.0276m = 2.76cm

d/- Fléche de construction

La contre fléche de précontrainte est nettement supérieure a la fléche du poids
propre de la poutre, celle~ci prendra.-donc une forme courbée ceci n'est pas trop
genant, mais les problémes du gradient thermique qui se produisent dans la hauteur
de la poutre augmentant la dilatation de sa membrane supérieure qui accentue alors la
courbure. Pour remédier a ce probléme, on adopte pour le fond du coflrage une
fleche dite "fléche de construction® vers ic bas dont la valeur est:

J = -}(f,, —f)= %{-1 1.34+19.7) = 6.3cm
et enfin on aura;
1°/ en service 4 vide:
S=fo 4 fu+ £ ==197411346.3=2.10em
2°/ en service en charge:

S =Lt ot fot £y =-21042.76 = 0.66cm
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Calcul des rotations

#/- Rotation sous le poids propre

~ ) | h &

Cette rotation est donnée par la formule suivante:

gl’
b= e 7

avec:

g=2.543t/ml |

1 moment d'inertie (poutre + hourdis a about)

£ module d'élasticité différé du béton
| E,=130958um*
d'ou; :

2.543x32.5

Po = 24.29452222.54.107 1309580

=9.43-10°

B =9.43-10"rud

b/- Rotation d'appui sous I'effet de la précontrainte
Cette rotation est donnée par la formule suivante:
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1,
On procede de la méme fagon que précedement (pour la fléche), donc J Mdx
]
represente l'aire du diagramme des moments de précontrainte.
La surface de "ABEF"=-6347.68m?
d'ol:
L/2

jde 2chu 2% (~6347.68) = ~12695.36m*

et

f, = j Mdx=-0.01646

261
B, =-0.01646rad

c/- Rotation sous surcharge A(l)

L e

l ] lr S

La rotation est donnée par la formule suivante:

Peaa

O=—"x(4]* -
pagy (W -4a =)
a-—=-§~ et cc=32.50 ¢t P=14.52¢/ ml
d'ou:
_Pa(3i-o)
48EI

14.52 x32.5x (3x32.5 -32.5)
T 48x 39, 2874 x 10’ x 29452222.54.10°®

=0.018rad

Rotation totale _
On doit 1a; calculer pour les deux cas:
1°/- En service a vide
' B=P,; + B, =9.43-10° —0.01646
f=-0.00703rad
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2°/- En service en charge

B=p;+ B, +B,=000703+0.018 = 0.011
B=0.011rad
Calcul des deplacements

1) Deplacement di & une rotation d'appui
. Ce deplacement se calcule par la formule:

A/J:/J’g- = 7.9-10"%:5.93-10%
_ A8 =0.593cm
2) Retrait
Le deplacement di) au retrait est donné par la formule:

Ar=2-10“"£= 2-104—3—2'—5= 3.25:107m
2 2
4r =0.325cm
3) Deplacement dii au fluage
Ce deplacement est donné par la formule suivante:

l dm
=3 E,
avec,

o+
: ‘ 2

iq: o, et o', contraintes moyennes respectivement a l'appui et au milieu de la
travée.

o, . contrainte moycnne difinic par ¢’ =

* Calcul des contraintes de compression

- A la mise en tension:

N =173257.11+204835.52 = 378092.634g

378.100 11116 x28.33
= —x (] +

9868.45 2984.4
o, =178.74kg / cm?

)-10°

f
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- £n service:

N = 337.25¢
337.25-10° 111.16 x 28.33
0, = 2 1+
9868.45 2984.4

o, =70.24kg / cm?
o 0.50L:
Les contraintes de compression sur la fibre inférieure au milieu sont déja calculées
dans la partie de la vérification des contraintes normales.

- A la mise en tenston:
g, = 156.95kg / co®

- En service:
o, =136.84kg / cm?
Tableau récapitulatif
o, (appul) ¥g lpmt o', (mi-travée) Ky/ it
a la mise en tension 78.74 156.95
€n service 70.24 136.84
moyenne ' 74 49 146.9
. 46.
o’mzwz 110.7kg / cm?
a 2
d'ou: Has
4 = 325 1107 _ 0.0137m=1.37cm
2 130958

4) Deplacement di & la variation de température
Pour une variation de température de #20°% on aura donc un deplacement de
2-10™, donc pour chaque appui on aura:

Az:iz-IO"‘i:iz-lo*‘}-g:é
2 2

At =10.325¢m
Deplacement total
2 .
ADI(LI’ =—3.(Aﬂ+m+4)+[

=2.3(0.593+0.325+1.37)+0.325
A4 = 185 Cw
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Yeérification des contraintes normales

Introduc tibn

Durant la réalisation de Fouvrage, certaines phases provoquent des contraintes
beaucoup plus importantes que celles subies par l'ouvrage en service, donc on doit
vérifier les contraintes en considérant cing phases durant lesquelles se fait la
r¢alisation de l'ouvrage. )

Les contraintes admissibles a considérer pour les différentes phases sont:

¢ ph L2 3et4 o’ £0.550%, (en compression)
ag A t .
aes s oe 0<0.550, (entraction)

o <£0.420}, (en compression)

* Phascs S : )
{0'5 0 (en traction)

Phase } _ \&

Aprés coulage de la poutre, on veut qué‘moule ne soit immobilisé pour longtemps,
donc on cherche a décoffrer le plutdt possible, or on est limité par la résistance du
béton qui est fonction du temps, on propose donc de tirer les 3 cables d'about & m%

de leur tension finale pour pouvoir décoflrer le 7éme Jour, les efforts a considérer
sont;

- Pouds propre de la poutre.
- Force de précontrainte de 3 cables (45% de la force totale).

N.B: La section résistante est celle de la poutre seule.

1) 4 x= 0.50L.
Les caractéristiques géométriques de la poutre sont;

B=494208cm? v=8657cm, v =6343cm

1=12954745.56 cm®, i* = 2621.31 cm?,

- Pertes par frottement Ao, =1003.37kg / cm?.
- Pertes par recul d'ancrage 4o, = 1.23kg / cm?.
- Pertes par raccourcissement do,, = 502.34g / cm?.
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d'ou la force de précontrainte:

N 1) =3%9.73x (14895 1003.37 - 7.23~502.3)

=390623.5 Kg
d'ou '
P(4)=.45x390623.5 = 175780.58kg.
Calcul des contraintes:
M, =187.0223t.m
N 175780.58( _76.57x 63.43) N 187.0223x10° x 63.43
7494208 2621.31 12954745.56

0, =-30.33+91.57 = 61.24kg / cm* < 192.5kg / cm®
_ 175780.58( |, 7657 86.57)__ 187.0223 x 10° x 86,57
‘494208 \ 2621.31 12954745.56

g, =12551~124.98=0.534g / cm?

2)ax=0.25L.
Les caractéristiques géométriques de la poutre sont:

B=4942.08 v=8578cm, v' = 64.22 cm
[=13437470.58 cm®, i* = 2719 cm?

- Pertes instantanées totales Ao, = 2077.23kg / cnr®.
d'ou: :
force de précontrainte:

N(1/4)=3x9.73x(14895~2077.23) - 375150.7kg
= P =0.45x374150.7 = 168367.824g

Calcul des précontraintes:

M, =140.2667t.m

_ 168367.82 ( 7578 x 64.22) , 140.2667x10° x64.22
" 4942.08 2719 12954745.56

0, =~26.91+67.04 = 40.13kg / cm? < 192.5kg / cm?

o - 168367.82[, L I5.78x 85.78)_ 140.2667 x 10° x 85,78

‘494208 2712 134374770.58
g, =115.73-89.54 = 26.194g / cm?
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3)ax=0400L
Les caractéristiques géométriques de la poutre sont;

B =6363.45cm* v=8289cm, v =67.11 cm

{=13437470.58 cm’, i* = 234778 cm?
force de précontrainte:

N(0.00L)={0, cosa, + 0, cosa, + 0, cosa,) x9.73
on a: ' ‘ |
0, = 0, ~ A0, = 14895~ (1414.67 +221.39) = 13258 94kg / cm?
0, =0, — 40, = 14895~ (1493.62 +221.39) = 13179.99kg / et
Oy = 0, - A0, = 14895 (1542.57+221.39) = 1313104kg / cm?
N(0.00L) = 39569.97kg x 9.73 = 3850.81

= P=0.45x38501581=173257.1 lkg

Caicul des précontraintes:

173257.11
=0, =22 27 23kg / om? < 192.5kg / et
% 0 T 636345 g/ cm < 19%okg / em

Diagrammq des contraintes a (L/2)

30,33 34.5F XA
. +*
+ — +
+- -
145 .54 164,98 0;5_3

126



Phase 11: .

On complete a 100% la mise en tension des (03) cables d'about au 14 Jjours qui ont
effectué 40% de leurs pertes differées (estimés par LACROIX et FUENTES).

Vérification des contraintes;

1) ax=0.50L
Pertes instantanées Ao, = 1405.93kg / cni’

Peries diftérées Ao, = 0.40(510+ 1341.01) = 740.4kg / cm?

N =3x9.73(14895~1405.93 - 740.4) = 372133 68kg
P =0.55x372133.68 = 204673.52kg

calcul des contraintes:

*4942.08 2621.31
204673.52 ( 76.57 x 86.57
g = I+

‘T 4942.08 262131

o - 20467352 (1“ 76.57 63.43] - -35.324g/ o

)= 146.14kg / cm?

Contraintes résultantes:

0,=6124-3532=2592kg/ cm?
0,=0.53+146.14=146.6Tkg / cm?

2) a x=0.25L
Pertes instantanées Ao, = 1952.74kg / cm?

Pertes ditférées Ao, = 0.40(510+1560.63) = 828.25kg / em?

"N =3x9.73(14895-1952.74 - 828.25) = 353607.95kg
P =0.55x353607.95=194484.37kg

calcul des contraintes:

_194484.37( 7578x63.43) ,
% = T2942.08 ( 2719 )— 31.08kg 7 cm
L _194484.37(  7578x85.78

= 2
‘ 4942.08[+ 2719 ) 133.43kg / cm
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Diagramme des contraintes 3 (L/2)

o4 58,7y 136.44

*—

il

3,5, 15,6

Conclusion:

Durant toutes les phases de réalisation de l'ouvrage, les contraintes (sur les fibres
superieures et inférieures) sont toujours:

1°/ Positives=> absence de traction.
2°/ Elles vérifient toujours la condition d'inferiorité a la contrainte admissible.
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Vérification des o celles

La vérification des contraintes tangentielles s'éfféctue phase par phase (Les phases
sont les mémes que celles considérées pour la vérification des contraintes normales).

La contrainte tangentielle au niveau d'une section est donnée par la formule
suivante:

T.S
T=—"
b1 .

T: effort tranchant dans la section considérée.

S: moment statique par rapport 4 I'axe horizontal passant par le CDG de la section

située au dessus de l'axe neutre.
b, €paisseur nette de l'ame.
£: mmt d'inertie de la section droite d¢ la poutre par rapport & G.

Pour la vérification, il convient de calculer Ia contrainte de résistance du béton.

A A CATAR

o
o,
o, : contrainte admissible de traction du béton.

o, : contramnte admissible de compression du béton.
a, : contrainte de comptression au niveau du CDG de la section

1°/ Section X = 0.00L

- a%- Phase 1
Dans cette phase les 3 cables ont été tirés a 45% de leurtension finale.
Leeffort tranchant réduit 7, = T, + T, avec

T;; = 23.018¢ (L'effort tranchant dd au poids propre de la poutre).

1,: L'etiort tranchant d{ a la précontrainte t,
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7, = 0.45(9.73( a, sina, + o, sin ¢, + 0, sin a,)):__ _
O, = 0, —~ A0, =1325894kg / cm?
O, = 0, — 40, =13179.99kg / cm?
0, =0, ~ 40, =1313104kg / cm?

il

= T, = 34374.16kg = 34.3741
= T, =23.018~34.374 = -1 1.356¢

Calcul du mmt statique de la section située au dessus du CDG
' 103

S, =137318.35¢cm’,
1 =14939973.6¢cm’.
b, =35-6.5=28.5cm.

b2l
<\
Y
w
Calcul de r;
0, =216.5kg /cm?, o =142.89kg / cm?.
o, =T7+0.060, = 20kg / cm?, o, =13.2kg / cm?.
La contrainte o} au c.d.g de la section L eRey .
o, =27.23kg / cni®. | e
4
= 1320 (142.89 -27.23)(13.20+ 27.23) . o
142.89 3
v="20.78kg / cnr*, 273
11.356x 137318.35x 10° '
= = 3.66kg / cm? < 20.78kg / cm?.
T T 285%149399736 g7 om &oom
Phase 11:

Les 03 cables d'about sont tirés & 100% a 14 jours,
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L'effort tranchant dii & la précontrainte:
T, =T, (phase 1) +7,, avec

3
L, = 0.55[9. 73(0'“ sina, + o, sina, + 0, sina, —575.1 32 sina, )]
1

40% pertes différées = 575.13 kg/em?,

T,, = 41969.34kg ~ 42t
= T, =-34.374-42=-76.374¢.
T, =23.018

]

donc

L'effort tranchant réduit 7,
T, =23.018-76.374 = -53.356¢

calcul de r:

0.:282kg/cm?, 0], =0.66282=186.120kg / cm®.
0, =7+0.060,, =23.92kg/cm?, o, =15.774kg/ cn?.

La contrainte o} au c.d.g de la section

oy, =59.42kg / cm?,

=278 (106 12 - 59.42)(15.774 4 59.42)
186,12

r=28.416kg/ cm’?,

. 53356x13731835x 10’
28.5x 149399736

=17.21kg / cm* < 28.416kg / cm?.

c®/ Phase HI
Mise en place des poutres sur leurs appuis définitifs et coulage du hourdis,

T, = 18.25t (L'effort tranchant di au poids de I'hourdis)
L'etfort tranchant di 4 la précontrainte
T, = T, (phase 2)=-76.374

138



L'effort tranchant réduit 7,

Calcul de o :

T, =23.018+18.25- 76,374 = ~35106f

04, =350kg/ cm?, ol = 231kg/ cm.
0y =7+0.060}, =28kg/ cn?, o, =18.48kg / cmp?,

La contrainte o), au c.d.g de la section

o, = 59.42kg / cnt?,

18.48

= ———(231-59.42)(18.48 + 59.42)

231
r=32.7Tkg / cm?.

L 35106x13731835x 10"

28.5x14939973.6

d°/ Phase 1V

=11.32kg/ cm? < 32.Thg / cm?.

Mise en tension des cables & l'extrados et mise en place de la superstructure.

T,, = 6.2+ (L'effort tranchant di au poids de la superstructure)

T, =(14895- do, - Ac,)sina, + sin a, + sina,) x 9.73

Y;) -‘368-391

L'effort tranchant réduit T,

T; = (23.018+15.654 +6.2) - 68.39 = ~23.518¢

Calcul de r:
0y =231kg / cm?,

La contrainte o} au c.d.g de la section

o = 18.48kg / cm?,

0, =53.00kg /cm?.
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" =1§'—341-§(231-53)(18.48+ 53) :

= 7= 31.904kg / cm?. . 44,02

Calcul du moment statique de la section

située au dessus du CDG (poutre + hourdis)
S, =237172.608cm’.

- 23.518x23717261
T 28.5%29452222.54

- i ey Pkt ot . 2y

T=6.65kg /'em? <31.904

¢°/ Phase V (ouvrage en sevice a I'infini)
Application de la surcharge A(L) 1,=4.43t

L'effort tranchant d0 & la précontrainte
7, = T, (phase 4) = 68.39¢
et 'efiort tranchant réduit 7, '

T, =23.018+18.25+ 6.2+ 1.2(4.43)— 68.39 = ~15,61¢

1

Calcul de 7:
oéa =0420, =14Tkg/cm?, &, =0.420,, =11.76kg / cnr’,
La contrainte g}, au c.d.g de la section
o, = 53.00kg / cm?.

o %(147- 53)(11.76+53) = ¢= 22.068kg / cn?.

... 1861x10° x 23717261

= 2
S x 2o = +41<22.068kg/ o,
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* Fibre inféricure

o, ‘ 2
B, 1, I, I, 1 B .

avec
Fy: force de précontrainte des 3 cables d'about.
F;: force de précontrainte des 2 cables d'extrados.
M,: mmt di au poids de la dalle.
M,: mmt di au poids de la poutre.
M_,; mmt dii aux charges permanentes complémentaires.
B, section de la poutre seule.
B,: section de la poutre seule + hourdis.
1, inertie de la poutre scule.
/. inertie de la poutre seule + hourdis.

1) a x=0.50L.
Les caractéristiques géométriques de la poutre + hourdis sont:

B =38447.08 cm® v, =11807cm, v =5693cm

1, = 24966421.59 cm®, i* = 2955.63 cm?,

Pour les (03) cables a l'about

A, =1405.93kg/cm?, Ao, =2107.03kg / cm?
F, =3x9.73(14895— 1405.93~ 2107.03) = 332241.75

Pour les (02) cables a l'extrados

Ao, =2296.27kg/ cm?,  Ag, =0
F, = 2x9.73(14895-2296.27) = 245171.29

M., =50.58tm

M, =187.0223tm
M,=1157tm

o, =76.T3kg / cm?
0, =156.95kg / cm* < 192.5kg / cm?
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2) a x=0.25L. _
Les caractéristiques géométriques de la poutre + hourdis sont:

B, = 8447.08 cm?, v,=117.6cm, v, =57.4cm
1, =25704333.58 cm®, i* = 3042.98 cm?

Pour les (03) cables a I'about

Aa, =1952.74kg / cn??, 4o, =2181.58kg / cm?
 F =3x9.73(14895-1952.74~ 2187.59) = 313928.82

Pour les (02) cables & 'extrados

Ao, =3373.85kg / cn?, Ao, =0
F, = (14895-3373.85) x 9.73(c0s24.15°+c0s2.82°) = 214254.5kg / cm?,

M, =140.266tm
M., =37.83tm

M, =86.7Ttm

=117.6-37=80.6

e=85.78-37=48.78
g, =94.1kg / cnv’

o, =103.41kg / ecm? < 192.5kg / cm?

3)ax=0.00L.
Les caractéristiques géométriques de la poutre + hourdis sont:

B, = 9868.45em3, v, = 111.16¢cm, v = 63.84 cm
1, =29452222.54 cm®, i* = 2984.4 cm?

Pour les (03) cables & l'about

40, =1657.86kg / cm?, 4o, =1437.82kg / cm?

(14895 1657.86-1437. 82)(6'058 3+¢0s511.89+¢0514.2}x9.73 = 337248.54kg
F 0
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d'og
_ 33724854

= 53.00kg / cm?
+ = O T 36345 g cm

Phase V (:-ouvrage en service a l'infini)
Application de la surcharge Ja pius défavorable:

0 =0.420,,=0.42x 350 = 147kg / cm?
1) & X=0.50L
Pour les (03) cables a I'about:
F, = F( phased ) = 332241, 75kg
Pour les (02) cables a I'extrados
40, =2296.27kg/ cm?, Ao, = 1669.60

F, = (14895-2296.27-1669.6)x2x9.73 = 212680.87kg

o, =80.Tkg / cm?
o, =136.84kg / cm?

Contraintes diies aux surcharges M, =244.433t.m

244.433% 10° x 56.93
= = 55.74kg / cm?
& T 2496642159 g/ cm

o o 244.433%10" x 118,07
‘ 2496642159

=~115.6kg / cm?

Contraintes résultantes:

o, =80.70+55.74 = 136.44kg / cm? < 147
0,=136.44-115.6 =21.24kg/ cm? > 0
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2) & X=0.25L
Pour les (03) cables a I'about:

K, = F( phase4 ) = 313928.82kg
Pour les (02) cables a I'extrados

Ao, = 3373.85kg / cm?, Ao, =1294.37

F, = (14895~ 3373.85-1294.37 )(cos24.15 + c0s9.73) x 9,73 = 188872.68kg

a, =95.65kg / cm?
a, = 91.05kg / cm®

Contraintes dies aux surcharges M, =183.325t.m

(183.325% 10° x 57.4)/
o, = - /2570433358 = 40.94kg / on’

__(183325x10° x117.6)

! 25704333.58 = ~83.87kg / cme’
Contraintes résultantes ' t

a, =95.65+40.94 = 136.59g / cm? < 147
0,=91.05~83.87="7.18kg / cm* > 0

3) a X=0.00L
Pour les (03) cables a l'about:

F, = F,( phase4 ) = 337248,54kg
F=0

Contraintes résultantes

o - 33721854
‘T 636345
33724854
‘T 6363.45

=33.00kg / cm?® < 192.5kg / cm?

= 53.004g / cnp?
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Contraintes résultantes:

o, =40.13-31.08 =9.05kg / cm*
0, =26.19+133.43=159.62kg / cm? < 192.5kg / cm*

2) 4 x = 0.00L
Pertes differées 4o, = 0.40(510+ 591.05) = 440.42kg / cm?

N(0.00L) = 38501581-9.73x440.423 cosa,
N =372428.21 Kg,

d'ou
P(0.00L) = 0.55x372428.21 = 204835, S2kg

calcul des contraintes:

204835.52 .
=0, = 220 g Gk e
% 6363.45 &/ cm

Contraintes résultantes:
g,=0=2723+3219= 39.42%g / cm?

Diagramme des contraintes & (L/2)

hity 35.9¢ 5.9

.53 TR TR 146,57
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Phase 111 :
On pose les poutres sur leurs appuis définitifs et on coule I'hourdis.
Les efforts a constdérer dans cette phase sont:

- Efforts dds a la deuxiéme phase.
- Poids propre de I'hourdis coulé sur place.

N.B: Vue que lhourdis n'est pas résistant, dans cette phase la section résistante
reste celle de la poutre seule.

Vérification des contraintes
1}ax=0.5L
contrainte sous l'effet du hourdis M, =115.7¢cm.

o = 157 10° x 63.43
’ 1295474556
-115.7 x10° x 63.43

= = 7.3k / cm?
= 1295474556 7:32kg 7 em

= 5665kg / cm?

contraintes résultantes:

o, = 25,92+ 56.65 = 81.65kg / cm?
o, = 146.67~77.32 = 69.35kg / cm?

2) ax=0.25L
contraintes sous leffet du hourdis M, = 86.77cm.

o = 86.77 x 10° x 64.22
: 13437470.58

o = ~86.77x 10° x 85,78

: 13437470.58

=4147kg / cm?

=-55.3%g / cm?

confraintes résultantes:

0, =9.05+4147=50.52kg / cmv?
0, =159.62-5539=104.234g / cm®

3) ax=48,00L

M,=0 =0,=0,=0
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contraintes résultantes:
0, =0, =0+54.42 = 54.42kg / cm?

Diagramme des contraintes a (L/2)

25,9¢ | 56,65 32.5%
+
+ + - +
1“_‘-‘?: '.:'113& ' | 69,35
Phase IV

Cette phase correspond 4 la mise en tension des cables 4 l'extrados et mise enplace
de la superstructure.

Les efforts a considérer dans cetie phase sont:

- Poids de toutes les charges permancntes (poutres, hourdis et superstructure).

- Force de précontrainte des 3 cables d'about qui ont effectué 85% de leurs
pertes dufférées.

-Force de précontrainte des 2 cables a 'extrados dont les pertes différées sont
nulles. '

La contrainte résultante est donnée par la formule suivante:
* Fibre supérieure

=£_Eev;+(Md+Mp)v;+M v F;e,v; E

cp’ p

’ Bﬁ IP Iﬁ If If Bl
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2%/Section X = 0.25L

a°/ Phase 1 |

T; =11.510r L'effort tranchant dG au poids propre de la poutre)
T, =0 (L'effort tranchant d{ a la précontrainte)

l'effort tranchant réduit 7, = 11.510¢.

* Les contraintes: o
- 4
aj=(26'19 40.13)><64.22+40.13 3
150 |
o, = 34.162kg / cnt?, .
20 . %
13 T
= 42.89-34,162)(13.2 +34.126
v 142.89(l 8 X ) IR TS

t=21811kg/ cm?.

* Calcul du moment statique de la section située au dessus du CDG

S, =117748.25kg / cm?. '

b, =21-6.5=14.5,

I =13438707cm’.

o 11.51x10° x 11774825

=6.955
14.5x 13438707

7=6.955kg/ cm? <21.811kg / cm?.

‘ 3,05
b°/ Phase I1 | |
o)
~
L'effort tranchant réduit T, = 7, (phase I) = 1151 3|
o (15962-9.09x64.22 .
150 Py
a} = 73.510kg / cn?.
153,42
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15774,

r= (186.12-73.510)(15.774 + 73.510)
186.12 .
t=29.192kg / cm?,
3
r= U210 10 X1UT748.25 _ ¢ osske / cmrt < 29.1924g 7 e
14.5x 13438707 :
<°/ Phase 111
T, =9.125t (L'effort tranchant dii au poids de 'hourdis)
L'effort tranchant réduit 7, 50,5¢ i
f 3
T, = 11.510+9.125 = 20,641 3
o = (104.23-50.52) x 64.22 +42.67
150 3
| g
o, =65.67kg/cm?. i
104,23
= 188 31-65.67)(18.48+65.67)
231 ' i
T=33.362kg / cm?®.
= 2064 x11774825x10°

= ¥
14.5x 13438707 12.47kg / em* <33.36kg / .cm’.

d°/ Phase 1V
T, = 3.1125¢ (L'effort tranchant dd au poids de la superstructure)

Pour les (02) cables a 'extrados:

Pertes instantanées:
| Ao, =3373.85kg / cn??,

T, =9.73(14895~ 3373.85)(s5in24.15°+ 5in 2.82°)

T, =51.38¢
L'effort tranchant réduit 7, :

142



T, =19.092 +3.1125-51.38 = -29.176¢
Le moment statique de la section (poutre +hourdis)

S, = 191947.01cn.

I =25704333,58cm*

(103.41-94.1)57.4 N

o =
b 175

94.1

o, =97.15kg / cm’.

= %—?(231— 97.15)(18.48+97.15)

= rv=35.1%g /cm?.

29176 x191947.01x 10’
14.5x25704333.58

= 15.03kg / em? < 35.19kg / cm?.

¢°/ Phase V
Application de la surcharge), = 3.493¢

Les (02) cables a l'extrados
Ao, =3373.85kg / cm?*; Ao, =1294.3Tkg / cmikg / cm?.
T, =9.73(14895 - 3373.85)(sin24.15° + 5in2.82°)
T, =45.61t

L'effort tranchant reduit:

7, =20.64+3.1125+1.2(3.493)-4561=17.67¢

(7.18+136.59)57.4
o, =
175
o, = 94.14kg / cm?

+136.59

11.76 +43

= 7'37(147"94'14)(1 1.76+94.14)
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= 1=2116kg / cm?,

_ 17.67x191947.01 x 10°
14.5x 2570433358

=9.lkg/cm® <21.16kg / cm?.

Tableau récapitulatif
Valeurde 7,7 et T,

section 0.00L : 0.25L
Ty T T T T T
phase ] 11.356 3.66 20.78 11.51 6.955 21 811

phase 2 33.356 17.21 28.416 11.51 6.955 29.192

phase3 | 35.106 11.32 32.7 20.64 12.47 33.362
phase 4 23.52 6.65 31.904 29.18 15.03 35.19
phase 5 15.61 4.41 22.068 17.67 9.1 21.16

On remarque que l'effort max. tranchant pour chaquc section est donn¢ dans le
tableau.

- Section 0.00L 7 =53.356t
- Saction 0.25L 7_ =29.18t

Conclusion

Durant toute les phases de construction considérées, les contraintes de

cisaillement ne dépassent guérre celles admissiblesce qui nous a mis dans un état de
sécurité garantie.
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CHAPITRE III

CALCULET
FERRAILLAGE DU
HOURDIS



Introduction

Les appareils d'appui sont considérés comme equipement de I'ouvrage, leur rdle est
de transmettre aux appuis les actions provenant du tablier et de permettre les libres
' mouvements de translation et de rotation du tablier par rapport aux appuis.

Les actions provenant du tablier comprenant le poids propre du tablier, les
surcharges et les actions horizontales dies au freinage du vent et éventuellement aux
forces centrifuges (virage).

Les deplacements du . tablier proviennent des variations de température des
rotations dlies aux surcharges et charges, des déformations différées du béton ainsi
que des actions sismiques; (site). .

Actuellement, on utilise des appareils d'appui en élastomere frette. Ces appareils.:
sont constituésd'un empilage de plusieurs plaques d'un élastomere (du
polychloropéne commercialisé sous le nom de neopéne) liées entre elles et frettées
par des plaques métalliques.

Grice aux propriétés de lélastomére, ces appareils laissent les mouvement de’
deplacement et de torsion du tablier par rapport 4 ses appuis en toute libert¢.

Le phénomeéne de veillissement du néopréne n'est pas a craindre a condition que
soient respectées les regles de dimensionnement et de calcul aussi et surtout les
précautions a prendre pendant la pose des appareils de maniére qu‘ils soient bien a
leur place qu'ils ne s'enfoncent pas dans le béton (frettage de la zone d'appui) et que
leur fonctionnement ne soit pas entravé par des corps étrangers). Les apparetls
d'appuis devant reposer par ['intermédiaire d'un mortier de calage sur la zone frettée.

~ Dans tous les cas, il est indispensable que des possibilité de relevage du tablier
soient prevues dans le projet, pour changer ou bien pour réparer les appareils
d'appuis, soit pour rattraper le tassement d'un appuis ete...

11 sufit pour cela de reserver 'emplacement des quelques verins et de dimensignner
les appuis et les entretoises pour supporter les efforts correspondants.

Dimensionnement : f
(Voir bulletin technique: "SETRA" n°4).

Sollicitation de calcul  (art. 12.3 du CPC)

G'+1.2P : sous les systémes de charge A(l} et B,. .
G'+P  : pour les charges exceptionnelies.
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avec:
G': réaction dle aux charges permanentes sur appuli.
P . réaction die aux surcharges d'exploitation,

G'=43.4681 P(D,, )=4.113t

Le cas le plus défavorable est;
' G'+1.2P=48.7841

Deplacements Rotations

fluage Af=1.41lcm ~ dileau poids propre: B, = 0.016
retrait 4r=0,325cm diie a la contrainte g, = -0.0171"
rotation A45=0.593 die 4 la précontrainte 5, = —0.0171

Température At=0.325¢cm
Détermination des dimensions de I'appareil d'appui

a/ Aire d'appareil de I'appui

a : cOté paralléle a I'axe horizontal de l'ouvrage.

b coté perpendiculaire 4 'axe horizontal de l'ouvrage.
Conirainte de compression limite de I'appareil est /50kg/cm?

a. = Ree < 150kg / cm?
a-b
: - 3
doi a-b>2878 10 353 470m
: 150
b/ Hauteur nette d'élasticité (T)
La condition a vérifier est:
T
0.5
avec: 4, :déformation lente: retrait, fluage, température.
4, =2.06cm=20.6mm. |
d'ou: | 72228 41 20mm
0.5
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On choisira T-50mm constituée de 5 feuilles de /Omm.

f th( exporion)

frese ( LLoviane)
a8 eLos¥to asére.

B) Dimension en plan de I'appareil
1l taut respecter:
- la condition de non flanbement.
- I'épaisseur minimale.

< avec a<b

d<re
0

wif

5T<ax<l0T = 25cm<a<50cm

=30 '
a=bem d'ot b =50cm (dimension standard )
axb>323.47cm?
b=50cm "d'aprés le bulletin technique SETRA",
D'ou notre appareil d'appui ait les dimensions suivantes:

a = 300mm _
b =500mm ~» 300/500/50
T = 50mm

C) Répartition des efforts horizontaux

- Effort de freinage
Les charges de chaussée des systemes A(l) et B sont succeptlblesde developper les

réactions de freinage, efforts sexersant sur la surfuce de la chaussée dans 'un ou
l'autre sens de circulation.
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a/ charge A(l)
Leflort de freinage correspondant & la plus défavorable de A().

Fiss—e P,
- 20+0.00358
avec:
P, < le poids donné par la position la plus défavorable de A(7).
S la surface chargée donnant l'effet le plus défavorable, dans notre cas on a 4
voles chargées.

=14.52t/m

d'os P, =1452%x32.5=471.9
L=32.5m

§ =135 32.5 = 438.75m*
Nombre d'appareils d'appui est :12

F 471.9
12 7 12(20+0.034 x243.75)

dlou; H, = =111

b/ systéme " B."

Chaque essieu d'un camion du systeme " B." peut développer un effort de freinage
égal a son poids. Parmi les camions que l'on peut placer sur le pont, un seul est
supposé freiner:

_ poids du camion 30

= 1.25¢
nombre d' appui 12 x 2

He =
- effort dii au seisme
L'intensité du seisme est:

g,=010g -> horizontalcment
& =007g — verticalement

avec:
g : le poids du tablier g=1058.70¢.

d'ou:

&, =105.876¢
& =74.11t
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- Effort dii aux déformations
Le déplacement maximum est Amax = 1.877cm.

H-T G-e-ab
- don H=Y2890
= Gab " T

avec:
g : module d'¢€lasticité transversal.

G=8kg/em® effetslents
G =16kg/ cm® effets instantanés

on tire;
N 1.877 x 8 x 30 x50

5

= 4504.8kg

H

- Effort dii au vent
Laction du vent est perpendiculaire a l'axe horizotal de Fouvrage. On considére

une pression de 250kg/cm* (zone II). 7
La section latérale sur laquelle agit Ie vent est donc:

S =32.5(1.50+0.25+0.08 ) = 57.85m?
P=57.85%x250=14462.5kg

_ 14462.5
X 12

= 602.60kg

Vérification des contraintes

1) Limitation des contraintes de cisaillement
a/ Sollicitation sous charge verticale

o', . contrainte de charge sous "N__"
Ny

o, =—"%<150kg / cm?
a-b
L" | N, . =48.5201
— ]
[ = rNZI.SXO‘m(?"G
e — p
f~ — avec: .
P 7, . contrainte de cisaillement qui aparait

Wé}ﬂjl = au niveau de frettage.
: o', contrainte de compression sous N, .
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a-b 30x50

= = T 9.375
2u(a+b) 2x1(30+30) (vérifice)
= 48.784x10° _ 32.35kg / cm? < 150kg / cm?
30x50
d'olr:
1.5-32.35 p
T, = —-—m—*=5.176kg/cm’ <7

5.1 76kg /em?< 7= 24kg / cm? (condition vérifiée)

b/ Sollicitation diie 4 un déplacement horizontal oun & un effort horizontal
- sous un déplacement lent

f&/zw._ ....-.7" ’
"‘-'—"-.-.--p—-—'li__, rH'=G_."1‘""SO.SG

=

2.05

=3.296<0.5x8=4kg/cm* condition vérifice.

Ty, = 8x

- Sous un effort dynamique "freinage"

H, =2143kg
. H, 2143
' ) = e——— I _— 1-4 r"z
dou | o ab 50x30 g /e

- déformations lentes + rapides

il faut que 7, <0.7G
avec 7, = 7, +0.57, =3.296+0.5x 1.43=4.01lkg/ cm? .

d'ou4.011 <0.7G = 5.6Kg/cm? (condition vérifiée)

¢) Sollicitation die 2 une rotation

2
(v M . = Gx.a¥a, + a,) avec
- I olm 213n )
rﬁ%; @, rotation supplémentaire pour
tenir compte des imperfections de
N p pose. Pour le béton préfabriqué, on
N prend: |
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a, =107rd
a,. rotation maximale de l'appareil

d'appuil. (en sevice a vide)
a, =-0.0055

_ 8x30%-0.0055+0.01)
fa = 2x 17 x5

= 3.24kg / cm?

I faut vérifier deux conditions qui sont:

*1) =1, +7,+7, <5G
dou 7 =5.176 + 4.011 + 3.24 = 12.427 Kg/cm?
12.427 Kg/em* < 40 Kg/cm? (condition vérifiée)

*2) condition de non cheminement et non glissement

G, = 20kg / cnt?
H< N, avec

S : coefficient de frottement.

N. 43.468x10° o |
= i =28.51kg / cm?
Omn =0 b 30%50 7 cm

28.531 Kg/em? > 20 Kg/cm? (condition vérifiée)

f=010+-2 =01+ —03
Oen 28.5)

N,y = 0.31x43.468 = 13.25g1

H: force horizontale correspondante a N

o H diie aux déformations lentes (retrait, fluage, température)

H=G.a—7{)-.a=8x50)<30

x2.06

H = 4944kg = 4.944¢
4.6441 < 13.25g1 vérifiée
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« H diie au séisme

- 105.876 441
2x12
4.41t < 13.25¢gt vérifiée

Les autres efforts sont beaucoup plus faible que H, , donc c'est pas necessaire de

les vénifier.

*3) Condition de non soulevement
On doit vérifier cette condition quand les sollicitations de cisaillement diies a la
‘rotation sont susceptibles d'atteindre les valeurs semblables a celles dies a l'effort
normale.

a, = a(,;- r_ 0.0;—5(1005l5 — 0.0009

(310,  3x1*x2851

a, < = =02 - 0.0127
B.a*G  9.375x30° x8

d'ol 0.0009 < 0.00127  (condition vérifiée)

d) Dimensionnement des frettes
Elles sont en acier ordinaire, on doit vérifier les conditions suivantes
! >Z %
O,
T, 22mm
o, =2200kg / cm? d'ot
f 2 X323 0 047mm,
) 9.375x 2200
T 22mm

A

d'aprés les deux conditions, on choistra 7, = 3mm (document CIPEC).
La hauteur totale est donc multipliée de e plus l'épaisseur d'une frette, 'appui sera
désigné par l'appellation: n = e + .

{e-——10mm :
t=3mm
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Notre appui est applé 300 x 500 x 5(10+ 3).
NB: Les couches extérieures en élastomeére sont d'épaisseur e/2.

o Férraillage du dés d'appui
La section totale du frettage doit reprendre un effort de

0.04 R = 0.4x48.520 = 1.94t.
L'aire d'une nappe est:

_0.04R _1.49x10°
G 2800

a

S

= 0.69cm?

On prend donc 4¢ 8 par nappe soit 4=2.01cm?.

—‘ ﬂ"-s:‘
1 j"w‘: J.-'/.:ffuir

’\

e T+

_\\ | _.,L—.»-\ ‘ /7
T ., e 8 e ifum
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Les joints chaussées sont congus et réalisés pour assurer la continuité de la surface
de circulation entre deux éléments de Fouvrage en dépit de leurs déplacements
relatifs diis a l'effet des écarts de température, aux retralts differés. aux glissements
. OU aux rotatitions.

Ces joints conviennent pour tous les ouvrages réalisés en béton armé, en béton
précontraint ou en construction mettalique, et en particulier pour les tabliers de pont.
Ils peuvent supporter les circulations lourdes et intenses.

Ils peuvent également remplir les conditions suivantes:

- liberté de dilatation des magonneries.

- absence de bruit et de vibration. '

- etancheite ou bonne évaluation des caux.

o Calcul du joint .
Le calcul du joint se base principalement sur les deux combinaisons suivantes:

1- Déplacement dit aux variations linéaires (retralt fluage et température) plus
‘le déplacement dii au freinage.

2- Déplacement di aux variations linéaires plus déplacement di au séisme,
déplacement horizontaux dis 4 la variation du tablier.

Mo <w (1)
At + 45 <1.3w (2)

"w" caractérise le type de joint de chaussée choisi.

. Déplacement dii au freinage

. __TxH
7T GxS

avec: G=I6kg/cm?® et §=axb=30x50cm*

- 5x 1250

e == (), 260 = 2. 6mm
16 x30x 50

1] . v
d'ou: & =
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o Déplacement dii au séisme

L _TxH,
;T GxS
avee:
=2 870, 4o G 16k cnr
2x2° 12x2 -
d'ou: |

5x4410

= 2X8) G em=92
b = Tox30x50  D92em=9.2mm

At = dret + AH + Mtemp = 2,06cm = 20.6¢cm

Q@ 4+£,=206+2.6=251<w
Q AM+e=206+92=298<w
Vu ces deux conditions, on choisit un joint de chaussée de type "MONOBLOC30"




Calcul du hourdis

L'hourdis est une dalle en Béton armé, qui sert de couverture pour le pont. En effet,
clle est destinée a recevoir la couche de roulement (revétement, chappe d'étanchéité)
et les surcharges (civils, militaires et exceptionnelles etc..) d'un pont, et & transmettre
ces derniéres aux poutres d'entrélvises intermédiaires et de rives aussi, I'hourdis a
aussi un role d'entreioisement, et assure donc aussi la répartition transversale des
efforts. |

Les moments transversaux dans ce cas seront calculés par l'application de la
méthode de "GYON MASSONET".

On suppose que le pont est rigidement entretoisé.

Dans un autre sens, cela veut dire que dans une section transversale, les poutres
restent dans un méme plan et les:: moments corfespondants seront donnés par l'effort
local (flexion locale).

On aura donc a étudier les deux cas:

* Flexion transversale.
* Flexion localisée.

Etude de la flexion transversale
Le moment transversal est donné par la formule suivante:

M, = P-,um-b-cS'-sinf—r}.?JE
avec.
#, ' coefficient de repartition transversal (calculé comme K et £, ).

b :demi largeur du pont.

x : abscisse de la bande etudiée en section transversale.
P portée de la poutre.

» Pour une charge concentrée

& e

‘ _2p (nmeg
* - — pP= sm[ 7 )

/

 Une charge uniformement répartie

IR

4
.

39,07 _4q
P 71'5”12 T

L
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* Une charge partiellement repartie

l_’4 &J
— sl [T 11 FA
3

L
u, est donné par la formule d'interpolation.

pP=
: n

U, =ty + (W

Aq

.

1

S$in——— sin~—
! I

| u, et u, sont donnés par les tables de "GYON MASSONET" en fonction de "6".
Les valeurs des "u," sont groupées dans des tablaux aprés interpolation,

0=10.90
4
u,-10
c| b -3b/4 -b/2 -b/4 0 -b/d b2 3b/4 b
v :

O | -62231 | 43563 | 16083 | 34679 | 131788 | 34679 | 169.83 | 43563 | -62231
bi4 -264.93 272,56 -241.08 ~70.41 393.92 §312.73 230.84 -183.78 | ~111399
b/2 -73.57 -23.99 -160.52 | -140.44 16.72 420.82 .1 1167.25 | -262.715 | -1547.25

_3b/d 0,49 +30.64 =319 «60.77 -34.93 61.70 270.98 614.66_ | -1452.58

b 0 0 0 0 0 0 0 0 0

¢ | b 3bi4 | b2 -b/4 0 -b/d b/2 3b/4 b

X
0 19906 [ -1881 11344 19574 | 85634 | 9574 | -13440 | -1881 | -19916
b4 ~123.81 139.05 -15039 | -144,83 100.28 845.74 65,34 193.66 -301.29
b2 7306 19079 | 1155 | -136.64 | -111.53 | 8053 | 80938 | .2504 | -d06.28
b/ -36.76 -48.71 -67.09 -92.61 115.24 -96.79 74.96 654.13 -411.46
b 0 0 0 0 0 O 0 0 ]

a=0.1231

Uy =+ (o~ 1)y

La valeur de: a[l_‘mg%ﬂ
. y=
r=0.22308
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b -3b/4 -b/2 -b/a 0 b/4 b/2 3b/4 0
. ‘
0 716,706 1 -490.85 | -177.33 | 424.8i 1420.84 | 402.79 -177.73 | -49085 | -716.706
b/4 -296.41 -302.34 | -261.31 60,50 459425 | 141568 | 26775 -572.51 -1295.29
b/2 -73.684 | -131.396 | -170.64 | 14129 | 4533 494,72 1247.08 | -315.73 | -1801.7%
3b/4 -3.227 26.61 -48.51 -53.67 -17.014 | 97.06 314.708 | 596.04 -1686.06
b 0 0 U 0 0 0 0 0 U
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Pour le calcul des moments dis aux surcharges, les abaques donnent directement
les moments en fonction de £, a et b

avec £ hauteur de repartition.
| a. petite portée "Lx".
b: grande portée "Ly".
calculde £ :

E= % x (epaisseur de la chaussée ) + % x (epaisseur de la dalle )
p =3 x84 L x25=18.50m
4 2

Détermination de g
! f k= d

I-. \

e d; fj Hoads

tg45°=2-7- d'ou x= 27T__
X 1g45°

Lx=d-2(x+21/2)
~ d'ou;
Lx = 1.425-2(0.27+0.105)
donc: Lx =0.675m

Lx =67.5¢cm
Ly =32.5cm
E=16cm

cocfficicnt de pondération a prendre en compte

coeflicient de majoration dynamique : S.

coefficient : b, et b,.

cefticient de pondération des surcharges: /.2,

coefficient tenent:: compte de I'encastrement partiel sur appui: 0.5.
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Charges permanentes

poids propre de I'hourdis: 0.25x2.5=0.625¢/m?.
poids propre du revétement: 0.08x2.2=0.176t/m*.
poids total est: (0.5+0.176)x32.5x0.675=17.57.

Moments diis au poids propre
Le poids propre étant une charge uniformement repartie, on utilise les abaques de
"PIGEAUD" (document "SETRA").

L'abaque donne la fonction M, obtenue avec l'argument p=—:—(a<b) et la

o , b g
fonction M, obtenue avec largument inverse o= —. On en déduit les valeurs des
a

moments fiéchissants unitaires au centre d'ol on aura:

M,=(M,+M,)- P
M, =(M,+AM )-P

Y : cefficient de poisson qui est égal a 0./5 pour le béton.

p=t 20873400104
[, 325
p=lome
P

Le panneau travaille dans un seul sens (celui de la petite portée).

a/ Moment longitudinal

o= 0021245 M = 0.0025
P=47.62 2% 5 A =0.0025
En travée:
M,=(M,+0.15M, }x P=(0.0025+0.15x0.0025)x 17.57 = 0.0505¢.m / mi
moment réduit= 0.8-M, = 0.8 x 0.0505= 0. 04041.m/ ml

Sur appuu:

M, = —0.5M, = —0.5x0.0505 = 0.02525¢.m / ml
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b/ Moment transversal

En travée:

M, =(M,+0.15M,)- P=0.0505/ m/ ml
M, = 0.8+ M, = 0.8 x 0.0426 = 0.0404¢.m / ml

Sur appui:
M, i = —0.5M, = ~0.5x0.0426 = -0.0404m.t / mi

[l. Moment dii & la surcharge A())

A(1)=1039 x 0.93 = 966,2Tkg / m?
A(1)1,-1, = A(l),,. = 0.966x32.5% 0.675 = 21.19¢

a/ Moment longitudinal
M,=(M +015M,)-P= 0.0609¢.m/ mi

M, rsu( travée) = 0.8- M, = 0.8 x0.0609 = 0.049¢.m / mi
M, u(appui) = M, = -0.5x M, = -0.5x0.0609 = -0.030¢.m/ m!

b/ Moment transversal
M,=(M +0.15M,)- P=0.0609t.m/ mi

M, sl travée)=0.8- M, = 0.8 x 0.0609 = 0.049¢.m / ml
M, s appui) = M, = -0.5x M, = -0.5x 00609 = ~0.030t.m / mi

11L. Momentsdiis aux surcharges B,, B,, MC120, D240

1 e v impact; 0.25x0.25
- - - - coefficient dynamique S
. ' 0.4 0.6

-+
1+0.2L 1+4G/S
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L=inflsup (entre axe des poutres de rive, largeur roulable); portée de ta travée]
L=inflsup (11x1.425,13.5):32.5]
L=inf{sup (11x1.425,13.5):32.5]
L=inflsup (15.675,13.5);32.5)
L=inflsup (15.675:32.5) d'oti L=15.675m
G : poids total d'une section de couverture sur un carré de cété L=15.675m.
Poids propre de Thourdis: 0.25x15.675x2.5=154.061
poids propre du revétement: 0.08x15.675x13.5x2.2=17t

poids propre de la superstructure: 0.503x2x15.675=15.8¢

£=G=186.83
S surcharge maximale: 4x30=1201,
d'ou: ‘
0.4 0.6
=1+ + =118
1+0.2x157 | ,, 18683

Moment longitudinal

NB: Les abaques donnent les moments pour az 2m, orona=0.675 m d'oli on
prend a=2m

b =325m

(o)
a=2m abaque N°25 b =1240kg -m/ ml
e=0.18

Mb=M-S-bc-1.2-0.8
=1240x L18x 1.2 x 0.8 x 1.1
d'ob  Mb=154514kg-m/ m!

Moment transversal

b=32.5m

()
a=2m . abaque n°9 Ma = 2480kg-m/ ml
e=0.18
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Ma= M-S B¢ 1.2-0.8
 =2480x L 18x 1.2 x0.8 11
d'ou Ma =3090.29%g-m/ mi

b - Surcharge Bt

n n o -
b -—-
z
- o = =%
A
g —
':"P"t-"/‘x-,l.f
Moment longitudinal
b=32.5m ()
a=2m abaque N°15 Mb = 1080kg -m/ ml
e=(.18

Mb=1080xIxL18x08x12

d'ou Mb=1223.42kg-m/ ml

Moment transversal
b=325m ()
a=2m abaque N°10 Ma = 2280kg - m/ ml
e=0.18

Ma =2280x1x1,18x0.8x1.2

d'ou Ma =2582.78kg-m/ mi

¢- Surcharge Br (roue- isoléc)

" a ts poct ] @ éro,3
a
Moment longitudinal
b=325m ()
a=2m abaque N°20 Mb = 1150kg-m/ mi
e=0.18

Mb=1150x1.18x0.8x1.2

d'ou Mb=1302.72kg-m/ mi
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Moment transversal
b =32 5m

(®)
a=2m abaque N °30 Ma = 1650kg -m/ m!
¢=0.18

Ma=1650x118x0.8x1.2
d'ot Mal869.12kg-m/ mi

d- Surcharge MC120

q
coefficient dynamique
S=1+ 0.4 + 06 =117

1+40.2x 157 144 x i3
Moment longitudinal néant

Moment transversal
b=325m (o)

a=2m abaque N°35 Ma = 2760kg - m / mi
e=0.18

d'ou Ma =2760x1.17x 0.8 = 2583.36kg-m/ ml

e- Calcul du moment dii A la surcharge D240
Le convoi D240 est une charge uniformement repartie sur un rectangle u.v au

milicu de la dalle.

Uu=a+2E=0675+2x0.18=1.035m
Ve b+2E =186+2x0.18=1896m
u 1035 v 1896

—=—"=1533; —=——=28.030
a 0.675 a 0.675

| <
o
O
X
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Calcul des coefficients " " sous les surcharges
ﬂwmy

- Pour une “charge uniformement repartie ou partiellement répartie”,{ 7
a1y on applique la formule suivante: -

. h
‘S = *3-(#1 +4Ju2 + 2/"3+"'+4ﬂw-l +ﬂn)

S
“ " largeur de voie / = 3.31

- Pour une charge concentrée, on applique la formule suivante:

ol \

L b4
L Auig 4

+ i+, .+
#myxﬂl ﬂz yn
| n

Les valeursde #, >0 et g4, <0 pour les différents cas de surcharges

o0 y=bid y=b/2 y=3b/4
designation How>0 | g1, <0 >0 | u_<0 Han >0 | 1 <0 | 1, >0 | 4 <0
x 10°* x 10 x 10* x10* x 10 % 10* x 10 x 10
surcharge | voie 1082 - 975.49 41.84 853 150 363.23 35
"AD" | 4 voies | 181,044 - 269.92 - 179.71 - 100.37 -
surcharge ! voie 911,84 - 93755 | 285875 | 86854 | 151.018 455.374 37.56
"B | 4voies | 637.17 - 575.71 - 334,635 - 156 70.96
surcharge | Ivoie | /781 - Y37.55 163 68,54 155 443.02 35
8, 4 voies | 599 - 169 - 325.36 - 1304 | 10.00
surcharge B, | juoosd | - quses | - | aares | . 596.04 -
surchurge MC 120 735.42 - 807.84 - 748.54 - 398.02 47.64
surc!la-{&e D240 967.16 - 1057.84 - 183,42 = G8.64 -
surcharge | 1 trott. - 1085 - 977.64 - 1150.89 - 611.96
“trott.” JZtrott: | vl _AORS - 525 - 166, 3 CHNN 1)
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Calcul du moment " My"
Le moment fléchissant transversal " M " est maximum a mi-poriée X=1/2,

Surcharge A(l)
Une voie chargee A(l)=3.63t/m* (majorée)
quatre voies chargées  A(I}=14.52t/m? (majorée)

My=P-pu-b-siﬁ%-{ p= A g m_A4(0)

b4 2 n

d'ou: |

une voie chargée:. M= gg— X85 u, x sing: 39.28u,

-riua.'rre voies chargées; M = 4x1039 x8.5% p, % sinu;f =157.14u,

g
Surcharge sur trottoirs
g=015/m* dou:

M= g 5up « sin =16234u,
4

Surcharge " B."

lere "roue” de 31 située a 8.525m de (A4):

sinﬂ = sin-'z>—<—8'—§~2—-5~ =0.7339
L 325

2eme "roue:" de 3¢ située a 19.025m de (A):

. 19,
sinZd = gin 2212025 oean
L 32.5

lere "rout” de 61 située & 13.025m de (4):

ad _ wx13.025

sin = sin =(0.9518
L 32.5
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2¢éme "roue:” de 61 située & 14.525m de (A4):

sinEd - 5in EXI4525 o e
L 325

3éme "rouR” de 6t située a 23.525m de (A4):

sin z-d = $in X 23525 =(.7628
L 32.5

4eme "roue" de 6¢ située a 25.025m de (A):

. 3 o
sinZE = in ZX298 _ ¢ 6613
L 325
On a: . ]
2 .
p= z P Sin”,d‘
L L
d'ou:
p= i;g X (07339+0.9642)+ 23;;’ x (0.9518+0.9861+0.7628+0.6613)

donc:  p=1.555¢ml pour une file de roue. -
Pp=1.355x4=6.22 pour 4 tiles de roues.

Par consequent on aura:

Une tile de camion: M, =1.555x8.5%1.20x 1.088 x p
M, =1726y4,

4 files de camion: M, =622x85x110x1.088x u,_
M, =6327u,

Surcharge B,

0,231 yor | afr
|
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La 1¢re roue située 2 15.2375 m de (A)

_ x15.2375
sin———

= (1.9952
325

La 2éme roue située 2 16.5875m de (A)

sin 22103875 5905
32.5
2 o2 |
p= ZLP' sin Rf’ = 3; g (0.9952+0.9995) = 0.982t /ml  pour 1 file de roue.

p=4x0.982=3.93t/ml pour4d files de roues.

M, =0.982x85x1.087xL00xu,
M,=9.074, pour | file

M, =9.93x85%1.087x1.00x u,
M, =3631u, pour 4 files

donc

Surcharge 5.

[
.—_

ri

" £

46,44 ’ 16,24

2 %10
32.5

p:igsin-ﬁid—z x1=0.615t/ mi
b4 L

dou M, =pbN,S=0615x479x1.056x N,

M, =311N,
Surcharge MC 120
X
I
. O LTI
— — TS !

Ao 1 Ages -
|
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49 rmd . mu
p = —sin—-sin—~ .
Fis
4x18.03 _(L 1) - 3.05x 7
p=———xSsin| —x xx—]ix sin
n 2 L
d'ou p=6617t/ ml
Par conséquent M, =6.671x85x1.10x = 62374,
Surcharge D240
| |
N * 4 'i 33
HAeer ] A6,y 7
49 md  mu |
P =—sin—sin——
V3 L
4x12903 7 L . 9.30x
p=———5in—x —gsin
n 2 2 32.5
d'on p=12.86t/ ml

Par conséquent M, =pbu,=12.86x85x% u,
M, =109.31u,
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Tableau donnant les moments transversaux My

v=(.00b y=(0.25b v=0.50 v={).75b
He>0 L u, <0 [ M >0 M <0l u >0 <0 M>0| M <0 u>0]u <0 M, >0 M <0l u, >0 | 4, <0 | M >0 M <0
surcharges M, (x10°) [ (x10°) | (x10%) | (=10 | (x10°) | (x10') (x10°) 4 £x10°) } (x10') [ (x10°) | (x10') | (x10°) | (x10°) | (x10°) | (x10°) | (x10%)
A Ivoie 35.28 1082 ! 42501 !/ 975.49 4184 3831725 | 16435 853 150 33508 { 5892 363.23 35 12607 | 13748
2voies | 157.14 | 181.044 / 28449 25 / 269.92 ! 4241523 ) 179.71 / 2823963 / 100.37 / 15772.14 !
B, | 1file 17.26 91181 15737.84 / 937.55 | 285375 | 1618501 | 4934.2 | 868.54 | 151.02 | 1499 2607.6 | 455374 | 37.56 | 785575 | 648.28
2files | 6327 637.11 ! 4030575 | ! 573.71 / 3642547 ! 334.63 i 2117254 ! 156 6 9870.12 /
B: 1 file 9.07 51181 / 07012 |/ 937.55 | 18535 ss03.s8 | 16811 | 868.54 155 787765 | 140085 | 483.02 35 4381 | 31745
2 files 36.31 599 ! 21749.69 { 469 / 17039.4 ! 32536 / 118j3.8 / 136.4 / 4738 /
Br 3.11 1420.84 / 44188 / 141568 / 4402.76 / 1247.08 / 3878 42 / 596.04 : 1853.68 /
Mci20 62.37 | 71542 / 45868,14 !/ 807.84 i 3038408 / 748 54 / AB686.44 / 398.04 ; 24825 75 /
D240 10931 | 97844 / 1069533 / 1057.84 / 1156325 / 183.12 / 10016.85 / 68.64 i 7503.04 § 529.76
ST | lirott | 1.6234 / togs / 1761.39 / 9775 i 1587.1 / 115089 / 1868.35 f 611.96 / 993,45
20| 1.6234 / 1085 / 17 / 525 / 8523 / 166.3 / 269.97 / 1738 / 28 41
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Moments maximums

Le moment transversal maximal positif est donné par le convoi D240 pour la
positiony = 0.00 b

M, =10.69533t.m/ mi

Le moment transversal maximal negatif est donné par le camion B, pour la
position y =0.25 b |

M, =0.9342t.m/ mi

Flexion localisée
Cons:dcrons la dalle travaillant dans les deux sens (suivant x et y) et reposant sur

~quatre, cOtés. On détermine les moments flechissants diis aux dlﬂerents cas de
charges.

Pour les surcharges B,,B,8,, Mc120, on utilise les abaques de "thenol" figurant

dans le document "setra", alors pour les surcharges A(l) et D240, on utilise les
abaques de "PIGEAUD".

Moment " M, "et" M,"” au centre de la dalle
Les abaques donnent les moments M, et M, qui sont:

- M, moment flechissant uritaire s'exergant au centre de la dalle dans une bande

découpée dans celle-ci parrallelement a la petite portée (bande /7 4 0 x de portée"a"
et de largeur l'unité sur la section / a 0x).
Ce moment est dit "transversal®,

- M, : moment flechissant unitaire s'exergant au centre de la dalle dans une bande

découpée dans celle-ci parallélement a la grande portée (bande 11 a0 yde portée b
est de largeur l'unité). Ce moment est dit "longitudinal”.
' ) i

P —

I

|

)
oA

|
|
)
|

A

I

I
I
|
|
|
|
|

My 3

—t P — =3
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Moment transversal
Ma=(M +0.15M,)x p

M, et M, etant les moments unitaires pour une charge concentrée p=1

s'exercant sur la surface w.v. On utilisg les tables de "PIGEAUD" pour obtenir les
valeurs de M, et M, ,p =0.02/ . On utilise les formules d'interpolation.

u
—=1474
' M. =0.04
—_ [#) R |
p=0.00 3_228 o tableaux{M2 ~0.09 % 107
i
u
—=1474
M, =0.044
=02 4 tabl !
p=02 Y _osg abeaux{1142:0.09x10"2.
b

Pour p=0.021, on a:

.
M, = U‘8‘208(0. 044 - 0.04) + 0.04 = 0.04042
Pour p=0.021, on a:
M, =0.09 x 10°?
- 2900675 _ o ens
32

d'oi Ma=(M,+0.15x M,)x px0.8

Ma = (0.04042 +0.15 x 0.0009) x 50.625 x 0.8
d'ol Ma = 1.6421 -m/ ml

- Moment longitudinal
Mb=(M,+0.15- M,)x px0.8

Mb =(0.0009+ 0,15 x 0,04042) x 50,625 x 0.8
d'od Mb=0282t-m/ml
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La dalle de couverture d'un pont & poutre sous chaussées repose en général sur les
poutres principales et les entretoises le cas de charge le plus défavorable pour les
appuis est considéré habitucliement le cas de charges symetriques par rapport a
chacun des appuis. C'est le cas de chargement qu'on considére donc pour calculer les
moments de continuité dans ces dalles.

Sous de tels cas de charge, la dalle se comporte-comme si elle était encastrée sur le
cOté considéré, simplement appuyée;. sur les trois autres. Les abaques utilisés dans les
documents "SETRA" déterminent directement les moments fléchissants maximaux .
au milieu des cotés encastrés de la dalle, par les surcharges reglémentaires (titre |1
CPC) en tonction: '

o de I'épaisseur E ( 3/4 de 'épaisseur de la chaussée +//2 épaisseur de la dalle).

« de la demi-largeur 4 de I'appui constitué par unc poutre principale.

A: demi-largeur de I'gppui augmentée s'il y'a lieu un gousset (réel ou fictif) déssiné a
45°

« les dimensions a et & de la dalle.

"b" paraglélc a l'axe de l'ouvrage.

“a" perpendiculaire a l'axe de l'ouvrage.

M, - moment de continuité ‘unitaire s'exercant au mlheu d'un appui de la plague

constituée par une poutre principale dans une bande découpée dans cette plaque // &
I'axe des x sur une section L 3 Ox. Le moment 4 son axe // 4 Oy.

A=0205m.
b=325m.
A a=0.675m. (a 2 2m)

N

1) Moment de continuité sur poutre M,

Pour les ponts de 1ére classe, les charges les plus défavorables sont B, et MC120(
document "SETRA™).
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a) systéme 5,

b= 32;5»:
A 20 205mt = M, = 1500kg.m/ mi
£=0.18m

aprés pondération, on aura:

M,=118x1.2%x12x1500

b) systéme MC120
abaque n°26 - M, =1760kg.m/ mi
~Aprés pondération
: M,=1760x 117 =2059.2kg.m/ ml

2) Le char Mc120 est pris en considération, d'autre part est faible d'ot le Mc120
est le cas le plus défavorable ("SETRA-bulletin technique n® 1).

abaque n°28 - M =2760kg.m/ ml
Le moment pondéré est

M, =2760x1.17=3229.2kg.m/ ml

Récapitulation des moments "Ferraillage de I'hourdis"

1) Flexion générale
Moment en travée (M>0)=[0.6953t.m
Moment sur appui (M<0)=0.9342t.m

2) Flexion localisée
a) charges permanentes
Moment transversal: en travée M=0.0404t.m
sur appui M=0.02525¢.m
Moment longitudinal: en travée M=0.04041.m
sur appul M=0..25251.m

b) surcharges
Moment transversal (en travée) M=3.09034.m
Moment longitudinal (en travée) M=/ S45tm
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¢) Moment de continuité
Mcc=3.2292tm

Moments maximums
& (ransversalement

en travee: : sur appui
13.8261.m/ml 4.190t.m/ml
% longitudinalement
en travée: sur appui
1.581.m/ml | 3.734t.msml
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Calcul de U'effort tranchant
1) Charge P uniformement répartie sur toute lasirface de la dalle
a) Poids propre
P=325x0.675(2.5x0.25+2.2x0.08)=17.57t

L'effort tranchant par unité de longueur est donc:
- Au milieu du petit ¢oté:

=2 o T 618020/ mi
3 3x325

- au milieu du grand coté:

o P 17.57
*2b+va 2x32.5+0.675

=0.27¢t/ ml

b) surcharge A(I)

A{)=9606.27kg/m* d'ou -
P=0.966x32.5x0.675=21.19t
donc on aura ;

2119
Y 3x32.5
et

=0.217t/ ml

2119
b 2%x32.5+0.675

=0.323¢t/ mil

2) Charge P uniformement répartie sur uarectangle concentrique a la dalle
Le rectangle de dimension "U" et "V .
L'effort tranchant par unité de largeur:

(U>V) (U<¥)

l au milieu de U: au milieu de U

P P

T = : Ty =—

2U +V 3V

au milieu de V- ~ au milieu de ¥

P | P
v =T _ 7, =

U 2V + U
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a)” roue isolée Br

P={

Impact réel: U x V' = 30 x 60cm?

Impact diftusé; U'=U+2E=30+2x16=62cm
V'=V+2E=60+2x16=92cm

U<V donc

P10
T(U )= =3.623t/ mi
U)=37 =570 ”

P 10 |
T(V)= - = 4.065¢/ ml
(V)_ U 2x0.92+0.63 06/ m

Le coefticient de pondération est:

S=1+ 0.4 + 0.6 d'ou
1+0.21 1+4G/S
0.4 0.6
S=1+ +
1+0.2x1517 1+4x186.43/10

donc S=1.1 d'ol aprés pondération on aura :

=11

J;J =3.623x1.1 = 3.98¢
=4.065x 1.1 = 4.47¢

b) systéme Mc120

P=110t

Impact réel: U xV = (1.00x 6-10 )m?

impact diftusé: U'=U+2E=1+2x0.16=1.32m
V'=V+2E=6.10+2x0.16=6.42cm

d'ou

TU)="c 55 s esersmi
W' 3x6.42

P 55
TV )= = =3.884¢/ mi
) 2V'+{/" 2x6.42+1.32 "

‘Le coefficient de pondération est: Sz = 117

d'ou aprés pondération on aura

T, =2.856x 1.17.= 3.34¢
T, = 3884><117 4.541
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¢) Convoi D240

Impactréel: U =1.53m ;¥ =18.60m
Impact diffusé: U'=U+2E=1.53+2x0.16=1.85m
V'=V+2E=18.6+2x0.16=18.92cm

d'on
240 x 0075
T(U)=—320 _ 0892/ /i
3x18.92
T(V )= 240x0.675/3.20 — 12761/ ml
2x1892+1.85
Conclusion:

On remarque que letfort tranchant {e plusdefvorable est dii aux surcharges Br et
Mel 20,

Efforts tranchants totaux

57, =0152+398=4.402r T =4.132

> T, =0.226+4.54=54461 T =4.77

¢ Vérification de la contrainte de cisaillement

T _ =
r=p-<llSo, =
avec.

7, : contrainte de cisaillement de 'hourdis

¥ : contrainte admissible du béton

7 =1.15x7.1=8.165kg/cm?

T 77t
b=100cm
2=7/8h
d'ou:
3
y = —2TTXNO oy oskg / om?
100x(7/8)x16

30.28kg/cm*<8.165kg/cm? condition vérifide.

NB:La daile ne nécessite pas d'armatures transversales.
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Lerrailluge du Houedis
Matériaux
- béton dos¢ a 350kg/m3 ciment CPA 325

- contrdle strict .
- g, =165kg/cm?

- Armatures : Fe £404 @<20cm
~a,, =4200kg / cm?

un

-0, =2/30,, =2800kg / cm?
I. Armatures dans le sens transversal

a) Ea travée

M, =13.826t.m/ m!
ferraillage en flexion simple.
Soit d=3cm h=22cm b=100cmn

L T S———— _7———.
-

On a;
15-M,  15x13.826x%10°

ﬂ: e — = — 20153
u-bh 2800x100x22°
_ 0 153 el &= 0852
#e VK =18.87
La section d'acier sera:
3
Ao 13826x10 = 26.34em?
o.-e-h 2800x22x(.852
.ff-
soit 9T20 avec A, =28.27cm? :
Vérification des contraintes
A, x100 282 ‘
S x 10 _ 28 7“00:1.285
b-h 100 %22
£=10,848
w= 1 2 8 5 ibivan
" {K’ =17.86
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<t

done: o
o - 13.826 x10°
Y 2827x0.848x22
2621.51
17.86

=26215lkg / cm?

=146.78kg / cm?

G,

146.78kg / em? < 165kg / cm?

donc les contraintes sont vérifiées.
b) Sur appui

Ona: N=4x190tm/mi d=3cm h=17cm b=lcm
d'ou:

_ 1M 15x4.190x 10

Ou-b-h'  2800x100x22°

£=0.91
K=40

=(0.046

/J — O 0464 fableau {

_ 4.190x10°
2800%0.91x22

=7.47cm?

T~ = - - EE—————
¥ T4

l

l

I :

‘ 50it 5Y16 avec 4, =10.05cm?

400 m

Vérification des contraintes

£=0.848
K =34.48

10.05x 100
W= —

— 0457 tableau
100 x 22 {

. 4.190x10°
10.05x0.898 x 22

=2110.324kg / cm?

L0

o = 211032
34.48

= 61.20kg / cm?

61.20 Kg/em? < 165 Kg/em?  done les contraintes sont vérifiées.
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1I- Armatures dans le sens longitudinal
a) En travée :
N =138 1L.m/ml.

d=35cm.
h=15cm.
b=100m.
s
N = 15x1.58x10 ~0.0211
2800 x 100 x 202
0,02 |l £=0.936
Uu==u. ————
: K =625
1.58x10°
d'ou = - - =314cm?
> ' 2800x0.936x 20
— "
-
]
| , |
ST 1o 1 {4 o501t 5T10 avee Ay = 3.93cm?
L'" T — —l] _
1 i.oem '

- Vérification des contraintes

=093

o 3:93X100
- K =5555

3 tiablerar
100x15 ~'%® {
d'ou

o = 1.58 x 10°
“3.93%0.93x20
2161.48kg / cm? < 2800kg / cm?
_ 211032
*7 3448
38.91kg / cm? < 165kg / cm?

=216148kg / cm?

=01.20kg / cm?

Les contraintes donc sont vérifiées.

b) sur appui
N=3.730t.m/mi
d=5¢m
h=20cm
b=1.00m
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5
_ 15%3.730 x I_HO_2 =0.05
2800x 100x 20
. 0 05 tubleau &= 0905
H= K =34.48
d'ou
5
e IV
2800 x0.905x 20
| -
y 5
T - — - T .
l 5148 14 soit 5T16 avec A,f, = 10.05¢cm?
! i
o 4.00m

- Vérification des contraintes

10.05x100 . . £=0,892
Pt 0503 dableau
YT oox20 ! {K=31.25
h]
3130x10° 2080.40kg / cm?

% = 10.05%0.892x 20
2080.404g / cm? < 2800kg / cm?

4
o 2080.40

* 3125
66.573kg / cm? < 165kg / cm?

=66.573kg / cm?

Les contraintes donc sont vérifides,
Vérification de la contrainte d'adhérence

- Transversalement
Les regles CCBA 68 donne cette condition par:

T
n-pez

I, =

avee:
I eftfort tranchant total.
A ; nombre de barres ~%S
P . perimetre d'unc barre p = ggh=3./ Ix2=6.28¢cm
z=7/8 h

185



On doit vérfier la condition 7, < 7,

avec T, =23y,0 avec
, : coetticient de scellement=/.5 pour les barres H.4

Ta=2.5x1.5x7.1=26.63kg / cm?

 4132x8x10°
T 6.28xTxBx22

=4 88kg / cm?

7, =4.88kg/ cm?

I faut avoir: 7, < 7, d'oti 4. 88kg/cm?<26.63kg/cm?
La condition est vérifiée

- Longitudinalement
pP=nad=314x1=3 l4cm
T=4.77 et z=7/8 h

4.77x8x 10} ‘
- =17.35ke / cm?
4T 3 ax5xBx20 kg / cm

17.35kg/em?<26.63kg/cm?
La condition est vérifiée. |
Condition de nonfragilité
- Transvcrsalement

A, =069 p. 5222 4
o 2

[¢/]

A, = 0.69-—2i-100-25-2:~9'2—03—3—§= 2.89cm?

4200
2.89cm? < 4= 10.05¢cm?
- Longitudinalement

A = 0692 p.p 1 1P _
0, 4

oo

71 140.0163
Ay = 0.69- ——.100.25.47 00163 _ . .
m 4200 4 <

0.74cm? < A =3.93cm?
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Coudition de non fissuration
Il faut que : sup(o,,0,)> 0. =2800kg / cm?

w K-o
-%-1 16 eto, =24 Ao
+10w,

avec o =K

avec :
K=1.5x10" fissuration peu nuisible
n=1.6 pour les H A
¢=20 en mm

aix

- Sens transversal :
A A 28.28

wf = =
B 2xbxd 2x100x3

!

(] ’
doi o, = 12X 107 x1.6x0.0471 3842.28kg / cm?
20(1+10x0.0471)

=0.047

O .
0y = 2.4 RISV XL o)1 0ke s om
2 20

sup(a,,0,) = 3842.28kg / cm® > 2800kg / cm?
L.a condition est vérifiée,

- Sens longitudinal

A=3.93cm?
3.93

W, =
2x100x5

o = LSx10° x1.6x0.0393
b 20(1+10%0.00393)

=0.00393

= 907.534kg / cm?

({]
o, =24 LOXL3X10" 7] = 3132.90kg / cm?
? 10

sup(o,,0,)=3132.90kg / cm* > 2800kg / cm?
La condition est vérifiée.

Condition de non poigonnement

5 150
1.2P -k

avec:
Q : charge concentrée appliquée.
8 : coeflicient de majoration dynamique
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P, . périmetre du contour a considerer.
h, : Epaisseur de la dalle. '
o, . contrainte de référence de traction du béton.

- Systéme B,
U'=U+2E=25+2x]18=61lcm
Vi=V+2E=25+2x18=61cm

P =4x0.61=2.44m S=1274

@=118x6=7.08¢ (majorée )
3
d'ou W—-—= 1.45kg / cm? < 05 = 7.1kg / cm?
1.2-244.25
- Systénie B,

U=25+2x18=6lcm
V'=60+2x18=96cm

P.=2(61+96)=314cm S=118
3 —
d'ou L5-8-10 ]'18=1.50kg/cm2<ab=7.1kg/cm’
1.2-314-25
- Systéme Br

U'=30+2x18=66cm
V'=60+2x18=%96cm

P =2(66+96) = 324cm S=118
510-10% 1.1 ‘ -
doa Z2ONO LIS e e/ em? < 5y = 7. 1kg / o
1232425 ‘
- Systéme Mcl120

U=100+2x18=]136cm
V'=610+2x18=946cm

P.=2(136+646 )= 1564cm S=117
1.5-55-10° - 1.18

=2.075kg/ cm? < o5 = 7. ke / cm?
1.2-1564-25 g/ em< o &/ e

1 )

Conclusion
La condition de non poigonnement est vérifice quelque soit la surcharge
appliquée.
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CHAPITRE IV

ETUDE DE LA PILE
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e Etude des charges permanentes
- poids propre du chevétre:

p= [(1.8 x 1.2 x 16.6)—2(%0.60x 0.60 x 1.8):‘ % 45 =88.02¢

- poids propre des flts:

e\ 2
A{1720)
p= 4= x11.00x2.50 = 124.407¢

o
- poids propre de la semelle:

P=1628x52x15x2.5=317.46¢

- Réaction diie au poids propre du tablier
Poids propre d'une travée du tablier est égal & 1058.7656t.

1058.765

La réaction prise par chaque appui est R = — = 529.38¢.
« Etude des surcharges
A) Cas d'une travée chargée
. 14 _ 4r50 4F <.€ 4.5 4_3‘
v l ‘ J Bc’
43,90
18 60 A
| S A Y Y R A S N Y d .
— 26y 6 4
"10440
‘Ellllllill.zllijaw
(A) 52,5 ' )

191 o



Calcul de la réaction sur la pile
- Surcharge A(l)
A()=1.039t/m’ (deux voies chargées)
R, =1039x135x32.5x % =227.9%
- Surcharge B,

4 voies chargées : b = 0.8 _
essieux avants P=2x12x0.8=19.3¢

A OiiR, = 33%[19.% (16+16.5)+38.4(32.50 + 31+ 22 +20.5)] = 144,44
Ry, =144.44 x1.088 = 157.15¢

- Surcharge MC120
R, = —— 121-[31—0+26.40) = 109.641
32.5 2
- Surcharge D240
18.60
= ] 240- +13.90 1 {=171.32
R, 32.5( 0( 5 + )) 171.32¢

- Surcharge de trottoirs

Un trottoir chargé R, =0.150x 1.75x32.5/2 = 4.26¢
Deux trottoirs chargés R, =0.150x 1.75%32.5/2 = 8.53¢.

B) Cas de deux travées chargées

p— {n( ) ‘hql L[-:G , 4‘; l‘""-
ér ALT 42T 6T ar |7
L [ T -
[ ¥ 10
F 13:60 — ¢ a0
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& A0

[—

28 L._l;] e 1ee

_L_L] # ()

[T T

®

99.5+12
Quatre voies chargées R, = R. =0.552x13.5x32.5/2 =12L1¢

- Surcharge "8 "

2
R, = 2[(2x1226.5)+ 24(31+ 32 5)= 11316
R.=2X2[(12x 29)+24(24.5+23)] = 91.58¢
32,5
- Surcharge Mc120
=375 oo 1178
325
- Convoi D240
28.35

R, = x 240 = 209. 3¢
32,5

- Surcharges de trottoirs

Un seul rottoir R, = R. = 0.150x 1.75x32.5/2 = 4.26¢
Deux trottoirs R, = R. = 0.150x1.75x32.5/2 = 8.53;
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1) Caleul des fiits

.8
t—t—t

{

L5

A4
|
T9.
e
[

}
: ”ﬂJ'ﬂ Ll Ll

- Evaluation des charges et surcharges en conditions normales

I- Charges verticales

' chevétre : 88.02¢
tablier : 1058.765t
fats : 124.407;

G =1271.19¢

* Charges permanentes

* Surcharges
Cas de deux travées chargées: (A4(1)+S-T)x1.2

(A(D)+ST)2=2x(12114853)x 120 = 311112¢
d'ou la charge verticale totale @ =127L19+31111=1582.302¢

sout I'effort par fut % = 395.57¢

2- Charges horizontales
* L'etiort de freinage: 4()=337.361
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) 337.36
20+0,0035%32.5x13.5

6. 7.83¢

= 15.66¢

Effort revenant a chaque pile 1.6

soit par fit: -7—‘;2 = 1.96¢

* Freinage B,

Un seul camion freine.

1.2x30=18

effort de freinage revenat a la pile

soit par fiit t—lf =45t

* Effort di au vent

Le vent agit sur la face latérale du pont avec une intensité de 0.250t/m?.
- Tablier: H, =g¢,5, =0.25(33.40(150+0.35 ) )=15.45

- Fits + chcvetre H, =q,5,

H, =0.25(4x9.42x120+1.5x1.8) =12t
H,=H, +H, =27.43% |
soit par fit 6.85¢, d/ base de fit =10.78m

* Variations linéaires
Seuls les efforts dis a la température qui se font dans un seul sens, pour le retrait
et le fluage se font dans les deux sens (donnant un effort nul).

2Xaxb _ ¢, 0.325x 30;50 = 780kg / appui

HV.L :G.

On a 24 appareils d'appuis
H, =24x0.78=18.72 so:tparﬁ‘zt —1—%7—%=4.68:

3) Détermination des efforts sollicitant chaque fiit
Effort normal; Q, = 414¢ /ﬁit.

Moment 4 la base du fiit:
freinage A(1): M—196(11+15+025) 24.9%t.m

freinage B.: M=4.5(11+1.5+0.25)=57.375t.m
“vent: M=685x10.78="73.843t.m
variations linéaires: M =4.68(11+1.5+0.25)=59.772t.m
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« Evaluation des charges et surcharges en conditions sismiques

G =1271.19¢

1- Ch rticales
arges verticale {S=3ll.1121

seisme verticale +0.07G = H0.07(1271.19 ) = +89¢
Q,_ =1745¢ soit par fut: 436.25¢
Q... =1567¢ soit par tot: . 391.75¢

2- Charges horizontales
seisme horizontale: 0. 106G=0.10(1271.19)=127.12¢
solt par fut: 31,78t

3- Détermination des efforts sollicitant chaque fit
Moment 4 la base du fit {condition sismiques)

M., =0.10(1058.765x 12.45+124.407 x 5.50 + 88.02 x 1 1.60)=1487.74¢.m
soit par fit 371.93¢.m

M, =M, =+M, =371.93+59.67 = 431.6042.m

donc les efforts & considerer.,

M = 431.604t.m

* avec surcharges
N, =391.75¢

M =431.604t.m

* sans charges { N, =269555¢

« Ferraillage du fit

I- Etude du flambement

4 Sl
faf

44, o0

A
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A=t 2 170%11.00= 18.70m,i = —§-=0.3125m
I
18.70

A= =59.84
0.3125

I y'a risque de flambement, donc il faut ferrailler e "fot" a la flexion composée
avec une excentricité supplémentaire.

Ave
‘ eo-ﬂ-w—llo 2-0.91,030< L <250
Vo 391 75 D D
f=Dx 4220102328420 4 55,
0 160
M =431.604 +(391.75%0.3) = 549.13¢.m
M=549.13t.m
ns surchar
e, =3 = 31004 4 G 1 2T
V29555 D
A-20
D x —--———"O30m
/= 160
M =431.604+(295%x0.3)=520.27t.m
M =52027t.m
Le cas le plus défavorable est:
M =549.13tm
N, =39175
e, = M _549.13 =1.40m
N 39175 . : .
€, <e, = La section est partiellement comprimée
2R 1.20 :
e =——=——=_0.15m
8 - 8
Déterming s armatures n Ires
d 0.07
L'enrobage d =7 cm. Ny o}
nrobage cm 2R~ 120 0.58

(Atde mémoire béton armé)
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c - Mo _549.13><105_0063
“TRG, 0.6x4000

k < N.R_39175x60x10°

¢ M 549,13 x 10?
Tableau 4-59 —» @w%=322.

La section d'armatures est de

=(.428

%)aR?  2.15x3.14x(60.5)7
(@%)7R* _2.15x3.14x(60.5) = 364.48cm?
100 100

soit donc 30740 — A, = 377cm?
0% = 276.54 x100 _
3.14 x(62.5)?
w% = 2.255
K, = 0.443

3.33

K,=1L1

Tableau 4-54
} e 9{](:16.13

+ Vérification des contraintes
Béton

béton a controle strict

o, =8lkg/cm?

d'ou g = 20, =165kg/cm?.

I faut que o7 <1.56;
M 54913x10°

TR T LH60)

o, =23L11kg/cm? < 1.5x165= 247.50kg / cm?®  (condition vérifiée).

[

=23111kg/ cm?.

Acier
En condition sismique

p=l-> ‘g = o,=4000kg/ cm?* (4> 20mm)
0, = K &, =16.13x 23111 = 3727.8kg / om* < 4000kg / cm?

L'éspacement des barres longitudinales.
o P2R-2d) 3.14(125-2.7)
 oa-1 21

=16.61cm.
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« Armatures transversales,
Pour des raisons de -construction, on prévoit des armatures T12 avec un
espacement { =min (¢,.4,)
o
4= (1000, -150,,,)(2-2%)

by

o
L 159, (2-—+
2? lmm(.’ dbu)
avec o', =150, =1.5x82.5=137.75kg/ cm’
23111

1, = (100 x 1,20~ 15x 4.00)(2 —)=20.12cm
t, =15%4.0002-22690) 20 12¢m
123.75

t=min(1,,t, )= min(20.12,20.12 ) = 20.12cm

On choisira des cercles @12 espacés: de:
10cm enzone courante.
15¢cm en zone de jonction.

2) Calcul du chevétre

[ . 1625

e
N\

"I‘JI
5| sy ; 4, 5% . by, 54 1 hjl
I
| e W \ | P‘I”-/
J-q""l’/
| —

' "'/k

/

-

—

Le chevétre sera calculé comme une poutre simplement appuyée sur les "flts".

199



+ Détermination des sollicitations dans le chevétre

- poids propre du chevétre 63.20f — g = %9% =53/ mi

- réaction du tablier 1058.765 — soil par poutre M = 88.23

- réaction die aux surcharges A(J) (4 voies chargées-3 travées)— /21.1x3=363.31.
- réaction die aux surcharges de trottoirs — 2x8.53=17.06t.

les surcharges pondérées: 1.20(A(1)+S.T)=1.20(363.3+17.06)

1.200(A()+8.T)=456.431
— s0it par poutre 38.036¢.

Pour le calcul du chevétre (poutre continue) on utilise "La Méthode des Trois
Moments",

» Charges uniformement réparties: " poids propre du chevétre"

T T

) 3 [ -
%w ! 41 54 } 4 54 } Wiy Im-c_Tf
LN
"1-:-33_ C, };(‘ ﬁc'ﬂ':-c’i‘—
® 2 ® :

\

L.e moment di & la poutre en console est done:

M, = -qu; —5.3(1'20)2

=5.19¢.m.
L'équation des trois moments.

Mn—l’u + 2 Mn(ln + ln+l)+ Mn+lln+l = —EI(H: - ”f;)
a l'appui (2) on aura:

ML +2 M, (L + 1)+ M1, = -6E1(8' - &) (1),



¢ =g ="

' 24EI
M =M, =-51%.m
L =1, =4.54m.
2g1° gl* 353 x(Z."s"A'F
6Ll - =~ = — =-123.641.m>.
24EI 2 2 _
(1)=-3.60x5.19+2 M,(3.60+3.60) - 3.60x 5.19 = -123,64
= M, =6.99t.m.

« Charges concentrées
- poids du tablier: 88.23 t/poutre.
- poids des surcharges défavorables. 38.036 t/pouire.

p=38823+ 38036 = 126.27 t/poutre.

L/¢équation des trois moments est:

ML +2M,(1+1,)+ M/, = —6[%——?—)
3

2

avec: "S," et "S,". Les moments statiques du diagramme du moment des forces par
rapport a 'appui. '

M, = —p,x =—-126.27 x1.38 = —190.95¢ - m
M, = M =-134.69m | |
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: .
d'ot —~190.95x4.54+244,9.08-190.95x 4.54 = —6(3‘—+—3—)

A

s S
—> 18.16 M, = 1733.82—6(—S'—+—-i)
2 3
calculons S, et S,
126,41 623 e

:,t | 'S ¢ I " 73 Al
(A ' (&)

2,]
|
"w‘,u? |

AU o -

R, +R, =150.60x2+75.33 = 376.65

m/ A=0 —)15060(0604)+15060(I498+0604)+7533x360 R, x3.60=0

= R, = 188.571
R, =293.80-147.10 = 188.08¢

8y =8, =| 2 x113.6x0.604 x 2 x 0.604 +[113.6 x 1.498(0.604 + 1.498 )] +
, 2 3 2 3

it

B x 56.03 % 1.498 x (0.604 -+ %1.498]+ B x 169.63 x 1.498 x (3.60 — -23»1.493)]

8, =8, = 769.28¢.m?

- 14.40 M, = 969,77 - 6 x 2 x L0228
d'ou _ 3.60
' - M, =~110.731.m

- Calcul des réactions d'appuis

au®d e 14 6’.1:31) AAD, 13
(—,‘-H LILTR ¢4 g ¥ l
a : =
t
A | ]Q}




|

RY + R =150.60 x 2+ 75.33 = 376.651

Y omt/(2)=0-110.73-134.69 - 150.60 x 1.498— 150.60 x 2 x 1.498

+ R x3.60=0

R! =194.71t
R} =293.80-151.89 = 181.94¢

- Calcul des moments en travée
Charges concentrées
Mumor =-134,¢3 dur ap puid
Mp-'wl"-' 1-‘5,7?' [ PN twb’fc

Charges uniformes

5,3 t/ml |
Y e s s e s w9 L 21
5\ oo . —
]2‘ -,a&
R + RY =5.3%4.54 = 24.0621
th/(’l)'--()e-5.19+6.9924.002x4'54—4.54xR2" =0

{R," =11.642¢ {Rl =1164+(532x1.50)=20.37¢
donc

_>
R¥ =12,42¢

Le moment fléchissant

2
M(x)=p1§—p£~— M,(L——J;-)— Mz(u-

2
s 454 _(699-519) . o
2 532x4.54
2
M, =53x4.54x 2'19~5.33'-lﬁ-—5.19(1~3-'-52
2 4.54

M,.=757.m
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Diagramme des moments: (charges concentrées+charges uniformes)
Mu.,;..-..- ,gga,,,;t'dppnir,
Mumers 254w bcé""\ol)c,g

Conciusion

-surappui: M, =-139.88(.m
~entravée: M =41.36t.m

E I'eff n

1) Effort tranchant dii-- aux charges concentrées

_HT_ ol "“‘I od -.q:’f

L LT

’ . | x ——
Ia:‘-‘ 348.33° Iﬂcjﬂ,?? &
LT
by [
!
JLEE
I'"i‘l |
A0, 6 !
: g,
4007 '[_Ss
2) Effort tranchant dii aux charges réparties
Ll L1 1T U T 1
| X ~K —a
YN | 123,254 '
1},%
hae Aty o
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Conclusion
L'ettort tranchant a prendre en compte

T=257.27+12.42=269.69 T, =269.69t

» Ferraillage du chevétre en flexion simple.
1) Section d'armature sur appui

M=13988t.m a, =2670kg / cm?*.
h=12m.
b=18 m.

h=1.15m,. d=5cm.

15M 15x139.88x10°
S S — =0.03
bl 2670x 1.8x(1.15)7x 10° |
°= 0 03 Tuableuw ‘K = 5263
' T e=0.925
' 105
q=_M _ 139.88 x 10  49.250m?

G,.eh 2670x0.925x 1.15x 10

soit 11T25— 4, =54cm?.
139.88x 10°

54x0.925x1.15x10?
= _0 2435.13

i

a

=2435.13kg / cm®.

= 46.27he / cm?.
" T K T 263 &/ cm

2) Section d'armature en travée.

M=5654tm AcierFeE40 A (¢< 20mm). @, = 2800 Kg/cm?,

s K =833
u= ]5 X 5652] 0 O 0008 Tohleiu 3
2800 x 1.8 x (1.15)? x 10° £=0.953
56.54 x 10°
= = 1842 2.
2800% 0.953 % 115 x 107 i
o, = :f(;?} 33.64g/cm* <@ = l65kg/cm
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« Etude de Ia torsion dans le chevétre,

~

La torsion dans le chevetre est diie généralement aux réactions d'appuis du tablier
dans le cas ol une seule travée est chargée, donc de l'excentrement transversal des
charges avec e = 0.50 m.

# .
n?’ﬂg- ®. f_‘ &

- La réaction diie aux surcharges: 4 (J) " R=227.93 (2 voies chargées)
- La réaction diie aux surcharges des trottoirs:: R ='8.53 ¢,
La réaction maximale diie aux surcharges est:

R, =120(227.93+8.53)283.752 soit par appareil d 'appui: 159.26

= 23.65¢

pour les charges permanentes on doit considérer le cas de l'ouvrage en

"construction”, une seule travée repose sur le chevetre:
1058.765 . . 302.80

R= 5 = 529.38¢ soit par appui =44.111.
d'ol: M =Rxe=44.11x0.50=22.06 t.m.
Le moment de torsion "C," vaut la moitié de M
2162 0.50

C"————~1103tm C 2365 ——=591t.m
2 2

On considére un moment de torsion "C; "dil 4 l'effort de freinage.
x1.2

La force de freinage est: 30 = 18¢ (revenant 4 la pile)

d'ou C| = H. %_ 18 x 1—22—0- =10.8¢.m (h.: hauteur chevétre)

Le moment de torsion "C,_" se produit par la combinaison d'action la plus
défavorable: C, = max(5.91+11.03,22.06,10.8)
dou C, . =22.06t.m.

» Ferraillage du chevétre a la torsion

Pour déterminer le ferraillage necessalre pour Tésister aux cttorts de torsion, on
considére une section de forme /.- rectangulaire dont la hauteur estcelle du chevétre
et dont la largeur (/) est limitée a

x (petite dimension des fits: x = 1.20) + hauteur du chevétre i donc:
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[ =b s1thb<x+h

,=x+hsib>x+h

orx+h=12+12=24m>b=400m = /, =2.80m. |

Pour le calcul des contraintestangentes dies 4 la torsion, on se‘refera aux régles du
tascicule 61 du CPC ou aux régles de L'[P2. ’

Pour évaluer les contraintes de torsion dans une section pleine, on remplace la
section nulle par une section équivalente creuse, dont l'épaisseur de la paroie est
¢gale en 1/6 du diamétre du cercle qui peut étre inscrit dans le contour extérieur.

b =220 6 20m
6

H

donc: _
Q=(1.8-020)(1.20- 0.20)=1.6m>

La contrainte tangente est donnée par:

_Ch | 22.06x10°

Hult

= - 6
206, 2x1.8x0.2x10
7, = 3.44kg / cm?,

» Calcul des armatures longitudinales.
C.xP

Il faut avoir; 2,7, = _.:%_Q___ - P,; périmétre du conlour extérieur

P =2(18+12)=6m.

TPHLT (3

o = =
¢ 240 2x1.6x2800x10™

a

w, =14.77cm? — on prendra 6720 — Ay =18.84cm?

_ G xP  2206x10° x6x107

=14.7Tcem?.

Ces armatures sont réparties sur tout le périmétre.

« Armatures transversales.

Les armatures transversales peuvent étre déterminées en sachant qu'elles ont un
volume relatif égal au volume des armatures longitudinales de torsion. elfes sont
constituées par des cadres avec un espacement égal 435 cm.

o A4 _ C t.C 22.06x10° x 35
La section d'armature . G, = —- — A, = =
, ! 202 2%, 2x2800x1.6x10
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A, = 0.86 cm? A, section transversale relative a un cadre.
On prend des épingles "7, " ‘

* Contrainte tangente diei l'effert tranchant o

, A - i .,31{,_

rh — f 269 69 X 10 — 14'271(8_ / c’n.' o r"'.; :_‘ , . ;—'5.,;::?
bz 180% 74(120) RSP

= —;-h = L125)

La contrainte totale de cisaillement du béton est:
=1427+344= 1771 Kg;,/cm2

T=2x150,=2x1.5x7.10= 21. 30kg/cm > 1, =17 7T1kg / em?. (condstmn

veéntige),
* Ecartement des armatures transversales.

) =max{h(1— 037, ),I.Sh}.
O-b

O.3xl7.7l)

E:max{l20(l~— ,0.18x120}=_max(30.20,21.6)

Les armatures transversales ne sont pas donc nécessalres cependant il faul prévoir
des ¢ 10.

t=10cm au niveau des appuis.
t=15cm au niveau des travées ( I'effort tranchant est moins important).

* Vérification de la contrainte d'adhérence.
fautque 7, < 7, '
T, . contrainte d'adhérence admissible.
7, =2 Y0, avec: ¥ coefficient de scellement.
¥ = 1.5 pour acier a haute adhérence (H.A).
g, =7.10kg / cm?.

T
p-z

T, = avec p:Zpérimétre des armatures longitudinales .

P=8x2.571+(4x2+6x%x2)7=12566cm?.
1 269.69x10°
78 x 120 % 125.66

(condition vérifiée).

=20.43kg / cm® <7, = 21.30kg / cm?

d =




* Vérification de la condition de non fragilité.

A O
11 faut que: 2 0.69—-
aut e bxh o

(5]

A=4T20+ 6720 = 3142 cm?

3142 0.69x7.10
200125 4200

0.00126>0.00116 (condition vérifide),

* Vérification de la condition de non fissuration.
Il {faut que: max (o,,0,) > &, = 2800kg / cm?.

kno Ire)
g z“""_“'i__—»az =2.4 /Jkab
¢(1+10wf) _ ¢
Avec:
B, =2-322T _,mg
B, 2x5x200
k=15x10" Fissuration peu préjudiciable .
$=25mm.
c, =1.10kg / cm®,
n=16 pour aciers H (A,
d'ou:
~ 15x10° x 1.6 x0.020
g = = 1600kg / cm?.
' 251+ [10% 0.020]) g7
L6 L5x10° x 7.
o, =2.4-\/ . 5250 X110 _ 1981.42kg / cm?.

max(o,,0,)=1981.42 <G, = 2800kg / cm?.
Pour que o, soit supérieure a 2670 Kg/ecm?. 11 faut que

kno, 1L5x10°x1.6xw
52670 : 7. % 2670
A1+103,) 25(1+10,)

w, =0.0385— A4 =w, B, =0.0385x2x5x200=77cm?.

1 donc on prend 16T 25 — Ay =T78.54cm?,
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Efude de ta semelle

La fondation d'un ouvrage est déstinée A transmettre au sol d'assiette, dans les
~conditions les plus défavorables, les sdh‘éi{ations de la structure de l'ouvrage sous
I'etlet des charges et surcharges.
Dans le cas des appuis de pont, piles et culées, comme d'ailleurs tous les ouvrages,
les types de fondation employées varient en fonctionde la proximité ou de
I'¢loignement du bon sol par rapport au terrain naturel,

Dans notre cas, on a des fondations sur pieux nécessairerement solidarisés en téle
par une semelle trés rigide.

Caractéristiques géométriques de la semelle

Bage™

ey

450

£ Vit J o sne ure

L

Pl 3,6 Lo
1 A §

-Longueur: L =16.28 m. R
- Largeur: P=5.20 m,

- La hauteur: elle est déterminge par la condition de rigidité

h, 2:0.5(3 pm—-i?i)-%l()': 0.5[3x2-—%2~§)+102158.756m.
h = 1.60 m,

« Sollicitation dans le pieu
En plus des charges et surcharges déja citée
situé’.:.au dessus de la semelle.

- Potds propre de 1a semelie: P= 16.28 x5.20x1.5x2.5=317.465¢.

S, on a le poids du volume des terres
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mm

- Poids des terres sur la semelle: P = [45-.2,3 x5.20-3r 2

P =21941t

~ondit les
- Charges permanentes: 1271.19t.
(tablier, fit, chevétre)

=~ Surcharges (311112t

- Poids de la semelle : 31746t

- Poids des terres :219.41 1,
Total 2119.17¢t.

- Freinage (longitudinalement) 4.5 vfat.

B.: M=4x57.375=229.5.m.

-Variation linéajre:
M, =4x59.67=238.68t.m,

« Effort revenant a chaque pieu

Les six picux présentent une symetrie /ax 0 y;

1.25

)xl.le.S

:: I. - o . .

-G (1 0.07)

total
N, =2208.17t.
N, =2030.17¢t

scsme: 1487.74t.m

Variation linéaire:
237.74t.m
1516.42¢.m

chaque ft raméne un morment et un effort normal

.It “__._____t___.‘}"‘

{T—)G){%

vf, fo

4y &

Jo, 8%

13'

I
=

Aé,un

—

L'effort normal qui revient a chaque pieu est donné par:

N.—N

My M, . x

' Zy

avec les hypothéses suivantes:

- déformation pieu-semelle proportionnelle  la charge.

- semelle infiniment rigide,
- pieux identiques.

211




o ler genire

N=211917:.
M =238.68t.m.
N, = 2119, 17 238 68 x 1.80 = 375.2951.
8 x 1.80?
N, = 2119.17 8238.6‘3_11.80 =331t
' 8 8 x1.807
 2¢me genre
N =2208.17;.
M =1516.42¢t.m.
N, = 2208.17 1516.431.80 ~ 508.441.
8 8x1.80°
N, = 2208.17 _ 1516.4_%:1.80 =227.621.
i 8 8 x 1.807

* Ferraillage de la semelle

—L .._ 3,5_ J.

La section d'armature est déterminée par l'application de la méthode des bieiles .

az=45°
nzL/2-b/4

A 150-10
‘ =0.71— = 4524 > 45°
B L2 5/4 454212073 > a=45724>45

lére condition vérifice,
k=140 h>L/2-b/4
L/2-6/4=14875cm[ "> L/ 2~

2éme condition vérifiée.
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On pourra done appliquer la méthode des biclles pour ferrailler la semelle,

- ler genre:
- 2
. = %dm = 2670kg / cm?
4= N, y L/2-b/4 375295%x10° x 150
' e h o 2670x140
A4, =150.6cm?
- 2éme genre:

s = 0,, =4000kg / cm?
g = N, y L/2-b/4 32372x10°x148.75
, = . =

fo 8 h 4000x 150
A =136.19cm?

Le ler genre donne la plus grande section d'armature:

A, = 150.6¢cm?
soit 20T32 avec Ay =15551em?

p+h—d _ 150+150-10
n-1 29

L'espacement ¢ =

= 10cm

Les armatures transversales sont placées dans les bandes axées sur les pleux
{poutres incorporées) ayant pour largeur "1" telle que

.51
A = 155.5

’ 1 i
A=< S =51.84cm?

soit 11T25 Ay =31L43cm?




¢ Armatures longitudinales inférieures dans Ia semelle
Elle jouent un role de préparation dans la transmission des efforts entre Ies futs et
les pieux de fondation.

soit 11T25 Ay =54cm?

_pth~d 120+180-10

t 26cm
n-1 10
on prend =25c¢m
» Armatures de construction
1- Armatures transversales "supérieures”
i 03.27
Ay =e— A === 14,1 1cm?
107 10

Ay =14.11em? soit 10T14 Az =1539%cm?
l'espacement t= o+ h'; —01 = 2':0 = 0.30m = 30cm

d'oui: t=30cm
2- Armatures longitudinales “supérieures”

A= -%Al =351.84cm?

soit 11T25 avec A, =54cm?

s Armatures latérales

] 93.27
=—A4 =——=141lem?
0T 10 o
soit 10T14 avec Ay =11.30cm?

214




A la base des cadres verticaux, on placera des armatures transversales sous forme
de chaises en T14, (chaise par m?).

Calcul des pieux

o Actions sur les pieux
Le comportement dun élément flexible dans le sol peut s'exprimer
mathématiquement a l'aide de l'equation différentielle du 4éme ordre suivante:

4
E]—‘?Ty-+Cu-b-y =0 (1)
d'x
avec:
b : diamétre du pieu
Cu . module de réaction du sol
¥ : déplacement en téte du pieu

3
L Y

Une solution de cette equation est de la forme:

(45 1 o o
a= b appelée "longueur élastique du pieu”
u .

Le pieu est soumis a un moment fléchissant en chaque dixieme de la section, ce
moment est-determiné par la méthode de "WERNER”, le pieu étant encastré en téte
ce qui implique que le deplacement ou la rotation est nulle.

« Calculde 4
b=¢,..=1.20m

Cu=4500t/m?
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E=21000360 =401753.66kg/cm?
{ - moment d'inertie de pieu

4 —4
(=D _mx120 e
64 64
A:%jb-Cu ﬂ\/ 1.20 x 4500 | = 0.2397
- Y4E-T V4x1017536.6x0.01018

A - coetficient d'amorcement du module de "WERNER" d'o0AL=0.2397x18=4.3]

- avec L={8m.

» Efforts tranchants en 1éte du pieu

- Conditions normales
- Freinage 18t
- Variation linéaire 18.72¢

dou H=36.72t et p' = —g— = -3-68-—7-2— =4.59¢ / pieu.
- Conditions sismiques
- Seisme 127.12¢.
- Variation linéaire 18.72t.
H 87.92

d'ot H=145.84t et p’ =3 T: 18.23¢ / pieu.

» Calcul des pieux par la méthode de "Wermner"
La mcthode de Werner permet de donner des moments flechissants auquels, le
pieu est soumis en differents points, 3 laide de la formule suivante:

" M‘ -
Elp,= X, .74‘%)(%

Notre pieu est encastré a la semelle en téte, donc la seule de formation qui peut se
produire, est le déplacement (rotation est nulle). Voir tableau qui donne X, en
fonction de AL .

M(z)= X, M .X,

M

q
2

avec: M’ : moment en téte du pieu.
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A=, coéfficient d'amortissement.
X, etX, : coefficients donnés par les abaques de "Werner" en fonction de la
nature du sol et de AL diisa H et M" .
H: etfort tranchant en téte du picu.

M(z)=EIQ, = H,, xM'+H,,,x-g-=0
M= Hu X H
H, x2

d'aprés le diagramme de "WERNER" qui donne X' ,Pén fonction de " AL" on trouve:
AL

4.00 X gy - 1.54 Xy 126

6.00 X =165 Xg=1.45

aprés interpollation

X, =129

pour AL =431 :
X =156

- Conditions normales
P" =4.591/ pieu

. L29 5359
M ~—= =~19,28¢.
156 02397 O -a8lm
- Conditions sismiques
P’ =18.23t/ pieu
M= 129 1823  62.89¢.m

_.___x —
156 0.2397

« Valeurs des coefficients X e et X g €0 fonction de z

2| 0L | 02L [ 03L | 04L | 0.5L | 061 0.7L | 0.8L
AI

Xar @M. | 097 | 085 | 0.65 | 044 | 0.26 | 0.00 | 0.0¢ | 0.00
Yo 2B 1040 | 063 ] 066 [ 056 | 042 | 025 | 0.07 | v.04
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Determination des moments tout i¢ long dui picu

. P
M(z)= X, x M +X"Px7

- conditions normales

4.59
=—1928X  +X. .
M(z) B a4 X X 55255
- conditions sismiques
18.23
M(z)=—62.89X
(z) o + X X s

z| 0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L 0.6L 0.7L 0.8L
M(z)

crorm | -11.04 | 432 | 04 | 224 | 303 | 285 | 191 | 077

c.sism | -30.58 | -5.54 9.32 1491 | 1559 | 1272 | 8.13 3.04

D'aprés les resultats donnés par les deux diagrammes des moments, on constate
que les sollicitations du 2éme genre «* ;i sont les plus défavorables.

M, =-62.89tm
» Ferraillage des pieux

‘Le pieu est consideré comme une piéce soumise a la flexion composée et 1l doit
¢tre armé sur toute la longueur.

i = Qmur — M—x_32 x 1.8
8  8xIL8
1745 436.25

d'ou N ——x 1.8 =187.82¢
8 8x18

2i8




M =-50.54t.m
N, =187.820.m

M 62.89

— = =0.33m
N 18782

0'—6=O.]Sm
4

—p @ >
R 4
4
donc la section est partiellement comprimée .

On utilisera les tableaux "aide mémoire BA P196".

4.8 _00sq = 0., = 4200kg / cm?( $< 20)

2r  2x60
K -18782 18782x06_, . w96 =0
M 62.89 '
~ ]
K= _0234x10 4 50603

P8, 60° x4200

La section est presque nulle donc on prend 0.5%.
Le CPC fascicule 68 art 36 fixe un ferraillage longitudinal minimal dans la zone

fiéchie a 0.5% de la section du pieu.

Zx 60 x 0.5

4 =22 200
f 100

soit 20720 avec Ay =62.80cm?

120=2x 6
19

= 56.55cm?

[ = xw=17.86¢cm

« Vérification des contraintes

w(%)=10262x80 1 sco,

7% 60
K.=174 K=0525
i d apresinterpoliation
W =055%) " k=847  \OPresimterpoliation)
5 —
o= L S XONT L ST/ m <155, = 1.5 %165 = 247.5kg / e
Ky~ 0.525% 60

condition vérifiée
0, = Ko, =8.47x44.57 = 377 5kg / cm* <4200kg / e ( verifiée)
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« Armatures transversales
t=20cm (zone courante) et {=/5cm (zone de jonction)

Disposition du ferrailiage du picu

- G awells

| — I
20T20 (&2 anfew)

Cerdis Vo lindles
T‘o ( &z lf-ﬂJ
L .N J Cerees Tho o
= e(if-1a)
™ cerces helegidtes RoTao ..
(t= thiri)

X
g |1 Te ¢ <o
3
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CHAPITRE V

ETUDE DE LA CULEE




- o1 ¢t Calewl de la Culé

Conception de la culée

La culée est un élément fondamental de la structure de louvrage, elle raccorde ce
dernier au sol et assure la continuité entre la chaussée de 1a route et celle portée par
le pont.

Le choix de la culée peut se faire progressivement, il resulte d'une analyse
englobant: '

- la nature et le mode de construction du tubtier,
- les contraintes naturelles du site.
- les contraintes fonctionnelles de l'ouvrage.

+ Choix de la morphologie
Vu la faible hauteur du remblais qui est de l'ordre de 3.00m, nous avons opté pour
unc culée massive qui est composee de mur garde-gréve, deux murs en retour, mur

frontal, un corbeau arriére sur lequel prend appui la dalle de transition, la culée
comme fondation une semelle reposant sur deux files de pieux.
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Etude de la culée

La culée aun double role: assurer I'appui du tablier d’'une part, et le soutenement
des terres d'autre: part, commg le montre la repartition des efforts, elle est l'un des
¢léments d'appui les plus sollicités et I'un des éléments primordiaux de Youvrage.

. Etude de la stabilité

1) Détermination des paramétres: 4_,K,8

A= cos’(p+ a—6) o Kcos(6-a)
" o ¢{1+ Js,-,,(w 8)sin( - p- 9)_") cos(6-a+ )

cos(o— a+,8)cos(a+ﬂ)

avec
@=30° angle de frottement inteme
a=0° fruit du mur de souterenement (inclinaison de la culée)~
f=0° angle de talus avec I'horizontale

0=0° ~ angle de frottement remblaisculée

K=& +(1tg)f
£, %G

£
lhg — e ——r——— 0: art [/
(1te)xG g(lisv)
H=¢, G £, = 0.1 coefficient sismique horizontal;:
avec
V.=(ltg)xG &, = 0.01 coefficient sismique vertical

La SAITE recommande en conditions sismiques

& =01 et g=007
g, =01 et £,=0
£, =01 et g, =-0.07

La poussée des terres sur une masse de hauteur "h" et de la rgeur "L" est :

P:%ydahth
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La poussée dlie aux surcharges P est :

Q=P.-S
avee
P: en t/m

2

et S=Lxh= surface de contact.

« Conditions normales

&=0 ; £=0; K=1 ; 6=6 ; d,=0333
« Conditions sismiques
=01 et & =+0.07; K=1.075; =534 ; d,, = 0,420
&, =0.1 et £ =0 s K=1005;0=5°71,d, =0.395
6, =0.1 et & =-0.07;K=09354;0=6°14d, = 0,374

Mur garde gréve

1. Actions
Le mur garde. gréve est soumis essentiellement 4 l'action des forces horizontales
sur la face arriére.
- Poussée des terres.

- Poussée des charges locales.
- Effort de freinage.

2. Evaluation des efforts

« Moment dil & 1a poussée des terres avec :

M, : moment di 4 la poussée des terres.
i coellicient de poussée.

4 poids volumique du remblais.

A hauteur du mur garde greve,
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On ne tient pas compte de la presence de la chaussée

d'on

3
u, = 0333 ZSX 190 _ o ratems mi

« Moment di a la poussée des charges locales

Les charges reelles, qui sont deux roues de 6t distantes de 0.5m, seront remplacées

dimension "0.25x 0.75m*"

par une roue cquivalente uniforme de 6x2=12" repartiec sur un rectangie de

Le moment a l'encastrement a pour expression

12k % h-x
= dx
, 0.75+2h;[0,25+x

avee . K =i y-s5:b
i : coefficient de poussée.
- coeflicient de pondération.

“ o=

s coefficient de majoration dynamique.
b .

.« coefficient de reduction.
0.75

s °¢<5+{l'l

.
-

K=iy-5-b =4x1.2x1.084x11=0.477

Les valeurs de "—K-“'—" pour differentes hauteurs

h en 0.50 0.75 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00
Il'mlir
i;q.m/ 223 3.40 441 6.11 7.45 8.46 9.49
Pour notre cas
h=190 d'ou L=7315
K
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o aura

» Moment du a la force de freinage

M, =7.315x0.4770= 3.489¢.m/ mi

On considére que l'effort d'une seule roue de " B," est:

30
b
__bh
¥~ 025+2h 7
d'ou on aura :
'
L
6x190x1.2 -
;T e =3.383t.m/ ml
©70.25+2x1.90 £
’ TSI I/I?;
le moment total a l'encastrement est eneasiremen
M, =M+ M, + M, =0741+3.489 +3.383
M, =7.615t.m~ml |
N.B Diapres “SETRA"Y, on pouvait prendre directement
M=25x(h+1)=25%(1.95+1)="7.375¢t.m/ mi
On constate qu'il est trés proche du moment calculé precedement
Ferraillage du mur garde greve
M =7.613t.m/ ml
L g —
=2800kg/ em®  (¢<
10742, » o, =2800kg / em”™ (< 20m)
‘ " ona:h=30cm,;d=3cm;h=27cm
- N ; 5
_ _1—5 M _ 15x7.613x10Q ~ 0.0559
g,-b-h  2800x100x27?
K=358
table
- {£= 0.9016
M 7.613x10°

TG, ch 2800x0.9016% 27

=1L17cn’

on prend 10T12

A«If =1131cm*
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Verification des contraintes
11.31

= xll= 0.4189
100x 27 :
. K =355 K =358
. )
“ 1£=09009 £=0.9016
b
8, =210 5560 26em < 2800kgen?
11.31x0.9009 x 27
2590.26

o, = =T72.96kg / cm®  <165kg / cm®

35.5

Donc les deux conditions sont verifiées.

2. Ferraillage horizontal

D'aprés le "SETRA" le ferraillage horizontal se fera avec T10 tous les 15¢m sur les
deux faces. - |

—TAL (Rx20 can) vant
\\_L' e T M B .—-\ t

+—T42

R Y S Y

7T1° (ea-y Qﬁn)

L_Tie (e-20 em) \_.no e \

=15 CM)
face arriere

A

Tio:._/_/‘
(€=2oem)

A _ b % & 5 B 8 & A & &

LN B BN BN S B
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Corbeau

- L'effort vertical repris par le corbeau est:
- Réaction de la dalle de transition:

R = 0.20

x5.00x25x1=1.25¢t/ml

- Poids des terres: -
R = %(5.00 x0.70x 1.00x 1.80) = 3.5¢ / ml
- Poids des surcharges:

R, = -;—(1.20x5.00) x1.00= 3t/ mi
T=R+R+R =74t/ ml

' T
» La section d'armatures A = -
aﬂ

4.815

x 10° = 2.64cm?

2800

s0it 2T 14 4 g = 3.08cm?.
- Verification de la condition de non fragilité

50602 gop 308 o 7]

bh o 115%100 ' 4200

0.000268 > 0.0012 (condition non vérifiée)
donc nous prenons une section d'acier

A20.69bn.a,, d'oﬁAZO'@xmox”SX"'l
g, 4200

A21341lcn? - soit 7T 16 A, =14.074
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e e i E[OUACW\ e
(tous les .00 vn)

bt T 16

™ 40 (e=x45 <m)

Plots parasismiques

Ce sont en béton armé, its sont endasti& aux extrémités du mur frontal sur la-partie
superieure.

lls sont déstinés a empécher }ekﬁhcement du tablier sous Peffet d'un éventuel.
seisme trasversal.

« Evaluation des efforts agissant: sur le plot
Le plot est soumis a un effort sismique horizontal égal 4 1/10 de G/2

avec G/2: poids propre du tablier qui revient a la culde.

S 52938 F=1x8 5304
2 072"

Le plot encastré dans le mur frontal. * F£." est transmise au plot par la face latérale
de la poutre. :

q, =£2—9~i45 44t/ ml
1.165

M= qu(/+ozo) 4544x1165(1£’-5-+020)

M=4]42tm
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«» Ferraillage du plot

IS M 15x41.42x10°

5,.b.h " 2800 100 (17)?

0.4391 tableau K=693
u=0, —
| £=0.754
G, = ?g—g = 404.04kg / cm® > 165kg / cm? _da

les armatures comprimées sont necessaires

2800 - W =01977 ' mur &-ron |
K-a-l—ég—_16.97u~>au0.4687->{£20-8438 - e
d'otr
M, = ubh* 3, =0.1977x100x 172 x 165
M =9.43tm
m]
A . AM =41.42-9.43 .
A v, AM =31.991.m
(141
o 4.00 . .

C, _150.4687x17-3)
g, = =1543.14 o 0. m?
o, 04687 17 x 165=1543.14kg / cm* < 2800kg / ¢m

e 3199%10°
(17-3)x(1543.14)

= 148.07cm?

soit 19T32 A4, = 152.8cm
9.43x 10° 31.99 x 10°
- + = 1035,08cm?
2800x 0.8438x 17 * (17~ 3) x 2800 o

soit 14T32 4, =152 6cm?

~ Condition dc¢ non fissuration

A 112.6
a)fz =
2bd  2x100x3

=0.187

232




_L5x10°x 1.6x0.187
T 31+ 10%0.187)

= 4886.76kg / cm® < 2800kg / cm?

6
o, = 2.4\/"6>< "5;‘;0 1L 1s134kg/ om

max(c,,0,) = 4886.76kg / em* > 2800kg / cm*  vérifige

- Condition de non fragilité

A 5, 112.6 0.69x 7.1 5
—>0.69— 22 200665 2 1167x10
o Y00 Towioo = 0066> — s *

conditton vérifide

BN 14,713
;r - —"'Tf;"' '““'* 19 T3 .
| q_?malq, T40
j . J _ —Cadre 740

"““‘“—-C.QJI‘C. T40
Dalle de transmission

La dalle de transmissiéaconsiste & jeter un pont entre le tablier de la culée (qui ne

peut lasser) ct le terrassement général exécuté avec desemoyens de ‘compactage
puissant.

Noie.de ladalle
I} s'agit d'une travée indépendante: simplement appuyée d'un cdté sur la culée et

de l'autre coté sur le terrain. '

Fondation de la dalle
Coulée sur un béton maigre dosé a /5 Okg/m3 et d'une épaisseur de /0cm.

233




* Evaluation des charges permanentes et surcharges

- Poids propre: 2.5%20x107 - =0.5¢/m?

- Poids du remblai: 1.80(1.00-0.3) =].261/m?

- Surcharges: 1x1.20 . =1.2tm?
P =3.06Um?

Calcul du moment fléchissant;

2 2
M= q%—306x2;0=8.45£.m/ml
Calcul de 'effort tranchant
! 4.70
T=q+=306x3727 120/ mi
73 2 "

+ Calcul de Ia section d'armatures

o _15M
| # o, b
—— ({3
15x8.45x% 10°
- =0.0
#2300 100x 477 ~ 0205
duhinei £= 0 934
" K =62.5
5
4o M 845x10  6.87em?

o,-&-h 2800x0.934x47
soit 4T14 A, =7.7cmife =25cm)

* Vérification de la condition de non ﬂssuraﬁon :
A 7.7
= = 0.007
Y= 2bd T 2xsx100 0077
knw, }5x10°x><16><0007

T+ 10w ) 14(1+10%0.0077)

= 1225.63kg / cm?

nk.c, o*,, 241.6x10"x].5x7.1
¢ 14

max(e,,0,) = 2647.78kg / cm’ < 2800kg / cm?

o, =242

=2647.78kg / cm?.
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La condition est non vérifiée, autrement dit or: prendra pour la nouvelle section
d'acier, la contrainte o, = 2647.78kg / cm?.

 15x8.45x10°
M AT T8 x 100% 477
raean | €=0.935

i{k=63

=0.022

_ 8.45x10°
T 2647.78 % 0.935x 47

=7.26cm?
soit 5714 A, =T.7cm?

« Vérication des contraintes tangentielles

A g, 1.7
5069 dlou -t
G ™ Toox47
0,69 D 06971

Lo} 4200

Lo

=1.64 x1073

=0.00117

On abien 0.00228>0.00117
La condition est donc vérifiée.

« Calcul des containtes de cisalllement

I T _ 7.12x8x10°
" bxz bx7/8xh  100x7x47

= L73kg / cm?

r<].155‘b§1.15x7.1
r, <8.165kg / em®

On doit vérifier

La condition est donc vérifiée puisque 1.73kg/em*<8.165kg/cm?

» Armatures longitudinales de 1a dalle
Suivant l'axe transversal du pont nous prenons.
1/3x7.7=2.57cm?

soit 5T12 - Ay = 5.65cm?
Pour les armatures supérieures on a:
Transversalement 5Ti12
Longitudinalement ST12
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Pour les armatures transversales on a:

des chaises en T10
r—w L 4 L M e s ]
30 ,
[ !
"0 2, "'*‘T\"--“l"‘-\‘\l ‘i" -.-m Y O T TR T AT
’ 3&"“

\ - \
LTy WTie
Mur en retour 3 i
L7, S
1 | z
y ' '
; " = [ oreille du mur en retour
] A
A
4
: 1;3:' x . 4 ¢
A 'ty
4 " @
; ' A 4,43
PAL LT -
%z :\3 3 .
Soit: l
¢ : coefficient de poussée ) IR
& :1-sing=0.5 si ¢=30° ’
¥, : densité du remblai =7.8¢/m3
P :surcharge duremblai : /x/.2=].2¢m3
e, | poussée des surcharges sur remblai
=@OxP=0.5x1.2=0.6/m?
+ Calcul des moments et pousées le long xx’
parties poussées o) bras de levier | moments /xx*
_ _ (m) (t.m/mmi)
(N 0.6x0.75x4.8 2.16 4.8/8=2.4 5.18
(2) 0.5x(0.675/2) x4.8 0.81 4.8/2=2 4 1.94
(3) 1.275x1.20x4.8/2 3.67 4.8/3=16 5.87
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G 1.20x(3.42/2) x4.8/3 3.28 4.8/4=1.2 3.94

() - 9.92 - 16,93

g, =2£%-—-2.183/m!

1.95 |
M, =223 3900 /i
195

* Moment de suspension de P'oreilie

'0:?"5' - 'y

3, g 4:5.

P — i
y ‘,0. -

S: Surcharge die aux superstructures, elle est estimée & 30% de /

S=0.3x4.8=1 44t
G, =0.75x4.8x1x2.5= 0

G, =5 %38x48x1x25=228

M, = Mc;, + Ma, + M+ M,
M, -=(9x%§)+(22.8xi;-s-)+(1.44x%§)+(4x0.8)
M, =64.74t.m

_ISM 15.64.74-10°
A% bR 2800-100-1.90°
sableanu &= 0 94

{K=66.7

=(.00171

fo M 647410
G, 6-h  2800-0.94-450

=35.47cm?

Soit 5T12  avec Ag =5.65em*  e=20cm
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» détermination des armutures d'encastrement (armatires de traction)

ﬂ=-15M2= 15-3.72-10”2=0.0015
o, -b-h 2800-100-1.90

tableuu {8 = 0‘ 98
—>

- K =250
5
_ 3.72-10 — L18cm?
2800-0.98:1.5
soit 5710 avec Ay =3.92cm?
e=20cm,

 Voile du mur en retour (Partie rectangulaire)

: >
o e ——— { 4
.
: i
| - -
i - ﬁ‘v
— i ‘Ipl :
e
‘e L,
[
)
fuc ,
we e po b 130, o
p, 150

g, =(0.6x4.55x 1.00)+(—;— x4.1%x4.55x% 1.00)

q, =12.06¢/ ml
M, =[0.6x4.55x 1.00 x 4'255)+G— X 4.1%4.55 x 1.00)>< i3§5~

M, =20.36t.m/ ml

. .,‘ ‘-”‘

o L LG A
Yy Jo” ™

tff?‘ LT
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sutvant les tables pour les charges des poussées, on a:

-

table (5)
3

it table(6)
v
/
Gy =12.06¢ / ml

table (7)
K, =q,p, =12.06x3.6

F, =43.41

-‘r;f

« Sous l'effet des poussées sur I'oreille, on a:

jq; q, =218t/ ml

F=ppi=47x30
F,=60.91

Fy= pp, =324 x 3.0
Fy =42

“»

<!:v M, =20.36t.m/ ml.
| tableau (8)
l Fy=M,

B

£, =20.36t.m/ ml.

table 11/a _
LU Fi=q,xp, =2.18x36
s L s F, =785
p= Z *Te0" 0.21
M, =372t/ ml d'od Fy=m =372t.m/ mi.
table 10/n
10/b
_..Lableau donnant des momenty de flexion suivant xx’ etyy'
t ts t to | 10am | Hab | Y Mitm/mi)
Ix| | 026 | 0057 | 094 | 0.00 | 022 0.42 -4.97
M| -138 | 0.17 | -4.12 | 000 | -023 | 093 '
2| @} 011300431 012 | 000 | -002 | 0.10 -1.03
M| -0.60 | 015 | -0.52 | 0.00 | 002 | 022
3yial 026 {0105} 030 | 005 | 1.08 | 0.54 -3.02
M) -1.38 | -032 | -130 | -0.11 | -1.11 | 1.20
6yl a| 002 10015 | 000 | 035 | 000 | 0.015 0.98
M 011 | 005 | 0.00 | 079 | 0.00 | 0.03
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» Diagramme des moments fléchissants

A7 ?Tﬁ "1x" et "3y" ont les moments les plus
' i importants. Done ¢a sera ces 2
KT R ¢ points qui feront lobjet du
Q=Y ferraillage.
Wﬁ,w

» Calcul des réactions du mur en retour
@, a, seront données par les tables 27 et 28 du document allemand "Eibl-Vanyi

Schambeek”

v

e

A

(H=pl.] =47x2.2x3.6=37.221.
4=4,=aH=005x3722=193,
4, =4, =a,H=0072x37.22=2.67.

' I
H= pl’z" =3.24x2.2x3.6=12.831.

A=A, = a)H=0065x12.83 = 0.83¢.
A, = A, = ayH =0.028 x 1283 = 3,461,

.

r

H=pl =12.06x2.2=26351
A4 =a,H=0.06x2653=158.
A, =a,H=008x2653=2 18t

H =218t
A =0oH=028x218=062t.
4y =4, =a,H=039x2.18= 086

« Détermination de la réaction sur le mur en retour

Hy

oo 2R 193+083+0.62
T 075p, 0.75x2.2

H, = 3.006t.
g oo 2R _267+036+2.18+0.586
We ° 0.75p, 0.5% 3.6
. H, =337
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A, =4.96( / mi et A, =6.07t/ ml

Calcul du mur de front

Y L L Iz
_D_.g /0 TIPS T 4

] ™
| ¥4 e
34| 16 i
t
o & | LY s
£ ine —7
=110 449
[, 36
Suivant les tables, on a:
' table (1) lable (2)
” F = p.p, =4.7%3.6° | . F=pp
F =60.91 ) F, =49.25
b »
< | . N
table (3) table (4)
f=q,p,=12.06x3.6 | F,=m,
F,=434 F,=20.36

Tableau donnant les moments fléchissants suivant xx' et yy'

table | | table 2 | table 3 | tabled | Y M(rm/ml)

Ix| @] 047 | 011 | 15 | 000 -9.49
M| 2,50 | 048 | -651 | 0.00

2x| a| 005 | 0015 013 | 025 -0.33
M| 027 0.07 -0.56 ~0.57

i@l 015 10055 019 | 0060 -1.86
M| -080 | -024 | 082 | 000

Sylal 032 | 0117 ] 051 | 033 -3.67
M| -170 | 051 | 221 | 075

6v| a| 042 [ 0145] 077 | 065 -4.74
Ml 223 | 064 | 334 | 147




» Diagramme du moment fléchissant

-3u9 WIIBI ;T:
) ' g7

o8

R b E
|

1% ()]
-3'“_ :[[[[ -k, H

« Détermination des moments dis aux charges horizontales du tablier
1) Chbarges horizontales diles au freinage

30X12 st/ culée.

"H," die au syseme "B.": H, =

: 18
harge répartie; ——=1.02¢/ ml.
charge répartie o m

2) Déformation
dp=pu=0325cm (diealat®)

0.325

H,=Gxaxbx£=8x30x50x = 325kg.
n

H, = 325kg / appui.
Etant donné qu'on afZ appareils d'appuis sur la culée (mur frontal) alors

H,, =325x12 =3900kg
.39
charge répartie; 175° 0.22¢ / ml

3) Séisme H, a une valeur égale au 1/10 de "G”
H, =52.94¢ (quirevient a la culée)

charge répartie: 5127'964 = 3.008¢/ ml

** Combinaison des charges:
-Freinage + VL = 1.02 + 0.22 = 1. 24uml
-Séisme + VL = 3.008 + 0.22 = 3.23t/ml.
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Tablenu récapitulatif

table | | table2 | table 3 | tabled | 3 M(tm/mi)

Ix | HvvL) | 047 | 011 | 15 0.00 -9.49
HS+VL) | -2.50 | 048 | -6.51] 0.00 ,

22 HEEVL) 1 005 10015 013 | 0.25 033
H(S-VL) | 027 | 007 | -056 | -057

3x | H{fvvL) | 015 {0055 | 0.19 0.00 -1.86
H(S+VL) | 080 | -024 | 082 | 0.00

S| HEwv | 032 {0117 | 051 0.33 -3.67
HS+VL) | -1.70 | -051 | -2.2] 0.75

6y | HG+vL) | 042 | 0145 | 077 0.65 -4.74
HS+VL) | 223 | -064 | -3.34 1 .47

Remarque: Si l'on devrait calculer le ferraillage necessaire du moment avee
influence du séisme, la contrainte de lacier sera prise & sa limite élastique, on
remarque que les moments sans influence du séisme, nous donnent un
dimensinnement de l'acier le plus défavorable et cela prenant la contrainte de l'acier 3
2/3 de sa limite élastique.

Le cas le plus défuvorable est le point 1x suivi du point 6y. (calcul de ferrailluge).

A(f +VL)= M(f,+VL)= M(f +VL) a0
’ 7/8h-G, 7/8h-2/35,

M(S+VL)

- 2

7/8h-0, )

A(S+VL)=

On constate que (1)>(2) done pour le ferraillage on prend le cas de (freinage +V1.)

« Caleul des réactions du mur de frodt

On a: L,=176 et L, =36 et e6=4.89
a, =0.70
table (25) a,=084-0.7=0.14

H=P.l -] =4.717.6-3.6 = 297.8¢
A=A, =aH=008x297.8

A =4,=a,ll =0.017%297.8
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o, =0.84
table (26) o, =0.92 -0.84 = 0.08

H= P-%—Ii-=3.8-l7.6-3.6/2: 120.38¢

A=, H=01x12038
A, = oty H = 0.01x120.38

a,=0.70
a, =014
H= P =12.06-17.6 =212.26¢

A =A4,=01x212.26

O = 4 =002x212.26

b o 2R 127842104

g = =4.51¢/ ml
0.75I.  0.75x17.6 :
i =..Z_"L 515+1.22 5870/ m]

¥ 0Sl,  05x36
D A =45513 >4, =81.041

. Calcul des réactions horizo‘ntales

Les réactions horizontales au niveau de I'encastrement du mur de front et de mur
¢n retour donnent naissance a des forces de traction.

(1) H, =337 (muren retour)
(2) H, =587t (mur de front)

] T
m & [’

»_4

R Te [ (2) ~a R
mm/rﬁopé he M P

TN My

. W

WT,=H,=2317 T

x=0
@) 1, = Hy2 =45.022 7:, =(
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Ferraillage du mur en retour

Poids propre de l'oreille : 31.8¢
Poids propre du voille . 40.7 t

N, =)V =318+407=T727¢

1- aciers horizontaux
o Point Ix  : D'ailleur c'est le cas le plus defavorable

N, =4.97t.m/ml
T, =3.37t
d'oil M, =4.97-0.45x3.37

M, =3.45¢t.m/ ml , ‘L
15M 15%x3.45x 10° .

= == =0002 !
A e b 2800x100x 95 ‘
; =0.98 ]
A,=__M’ = 3.45x 10 — tableau{” ' !
" B,-s-h 2800x0.9867x95 K =250
A =132cm* /ml ' B~ ar-s e
T, 3.37 |
A=K =2""=1685
G, 8

A=A+ 4, =3.005n" /ml

Soit
3T14 avec A, =4.62cm’
, . . . ' . . E . .llI'
40698, xbxh _069x7.1x100x95 _,, .2
pn 4200

en

On aura 11.08¢m’ cette valeur est strictement supérieure 4 4.62¢nr’
d'ot la necessité de prendre un ferraillage minimum

A=1108cm’ s0it 4T20
avec A, =12.56cm’

c=25cm
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I- Point 2x
M, =103tm/ml < 497t.m/ml

d'ou la necessité de prendre un fermaillage minimum
donc on prend 4T20
avec A4, =12.56cm’

e=25¢cm
2- Aciers verticaux

Point 3y M, =3.02t.m/ mi
i <4.91t.m/ mi
Point 6y M, =0.98t.m/ m!

Pour les deux points, dans ce cas aussi, on sera dans l'obligation de prendre un
ferraillage minimum
Soit 4T20 Ay =12.56cm’

e=25cm

B- Ferraillage du mur de front
1- aciers horizontaux

M, =17.07t.m/ mi
T, =5.87t.m/ ml

M, =17.07-0.7x587=12.96t.m/ mi
ISM  15x12.96x10°

TEbb 2800x100x107 - 0023
tableau { £=0.975
K =200
Lo M 1296x10°
' G,-e-h 2800x0.9825x 165
d'ou 4, = 2.89cm?
4, =%=§2'—é§7—=2‘096cm2

A=4+A4,=2.89+2.096

A=58cm’_  soit5TI14
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1

'"}X"

A, =12.56cm’

« Verification des contraintes

0.695,-b-h _ 0.69x7.1x100x 165
g, 4200

= 19.25¢cm*

cette condition n'est pas verifiée, donc on prendra un ferraillage minimum.
A =19.25¢cn? 30it 7T20  avec A4, =21.99¢m? e=15cm

Pour les autres points "2x" et "3x" on optera toujours a un ferraillage 4 celui de

Donc pour le pomnt "2x"  7T20

pont "3x"  7T20
Ay =21.99cn’

e=15m

avece

| |
T
3

2- aciers verticaux

247




Point 6y
M, =7.50t.m/ mi

P =712t/ ml
_ 105876

27 2x10 |

P=(L15x0.3x2.5)+(1.19x0.30x2.5) +(1.85x 6.4 x 2.5)

P, =3115t/ml

alors v=F+F+ P =9121

d'on M, =750+9121x0.2=2574t.m/ml

15%25.74 x10°

=52.94

= =0.0050
2800 x100x 1652

o £=0.97

favleau {K 142,86
_ 2574x10°
' 2800x0.97 x 165
A =5T4cn?
A= =22l a5 srom

2 5‘]
A=574+32.57=3831cm?
soit 7720 A, =21.99cn?

e=14¢cm

« Vérification des contraintes de non fragilité

~ 4200

en

condition est vérifide

Point 5y : M, =550t.m/ ml

5.50t.m/ml <7.50t.m/ ml

Afin de verifier la condition précédente, on optera pour le ferraillage minimum
| | A, =21.99cm?

avec A=19.25cm? d'oti on prendra 7120 avec
e=1l4cm
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Semelle

Evaluation de Feffort vertical : methode d'RDM classique
sollicitation C eff vertical x/4 XV,
vl'
_poidsdu C.N 25.08 2,625 635.835
garde-gréve CS 27.56 2.625 72.345
... poidsdu CN 12.167 2.89 35.162
corbeau CS 13.4 2.89 38.73
poids du CN 459 5.355 245.79
mur ¢n retour C.S 50.5 5.355 270.43
poids du CN 508.3 0 1016.74
mur de front C.S 513.37 2 1026.74
poids de la 1 CN | 3588 260 9332
semclie CS 383.92 2.60 998 .2
__poids des CN 69.7 4.105 286.12
terres C.S 74.56 4.105 306.07
, poids du ~ CN 757.3] 2.60 1969
tablier surchargé C.S 810.32 2.60 210683
poids de CN 612 490 299 88
surcharge de CS 65.484 4.90 320.87
remblai
total )" CN 1838.56 - 4851.73
CS 1939 11 - 5140.215

+ Calcul de l'abscisse du pont d'application de l'effort vertical

2 %V, 485173
= = =2.89
S T I83sse oM
bse | a1
&

| 1 | DV, 89862

, ==L e !
,_Yf = = 0= S = 459.64

Ry Ry R, =2349% R =2247V
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Q(p-x)x 1.84x176
M, = = .
p 3.60
M =4134T.m

x 459.64

» Calcul des armatures transversales (interieures)
M=413.47

b=g+h =120+41347=2.70"
_I5M 1541347 x10°

- - = 0,0365
A bk 2800 270X 150°
tab.l- £=0.92
Mk =47.62
: 5
A=_M___ 44T

" G,-a-h 2800%0.92 %150
soit 22725 avec A, = 107.99cm?

L'espacement est donné par :

‘= Q+h-d 120+150-10
T oa-1 21

=12.38cm
on prendra ¢ = 12¢m, |

Les armatures transversales seront placées dans des bandes axées sur les pieux
(poutres incorporées), ayant pour largeur p =2.70".

Entre les differentes bandes (poutres

), on placera des armatures de repartition
telles que :

A = 4 _10799 26.75cm?
3 3
soit 8720 avec Ay =2827cm?

t=12cm

» Verification des contraintes

M 41347 x 10°
. == = 22 - - - =2774.48ke / cm?
T X exh  T07.99%0.95 5755 = % =2774.48kg / cm
‘ o, 22800kg / cm?  verifiée

o, ﬁ%ﬁ%azms&zlkg/em’ﬂwkg/cmi
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o Calcul des armatures longitidunales inferieur

eN_, =400x 3 = 1200

IHL *._l Le—l:b%‘l.l

ny
A v
l [4

wr £,43 5.3 543 L3¢

 repartie q= %Q = 6522

M, et M, .theoréme des 3 moments

M +2M,(1,+1,)+ ML, =-6EI(@ - &) (1)
M +2M(L+1)+ Ml =-6E{(&-¢) (2)

3 3
6?=—9’=_q1 s'ou GEI[ qu)

i

: * 24E] 241

65.22 x5.23 )

GEI = ( -2 x = —4665.045
24E7

La formule (1) on aura
=5.23%59.43+2 M, x10.46 ~ 523 x 59.43 = —4665.045

_ {M2 =-193,23
sSOou

M, =-12638
M,=?
M(yjzplx&_;.iﬂiqM[l—ﬁ)“M2(£)
e e
, _pl M M
sza-—px+,e -——;-‘-:0
[ M M,
X =t
2 pl pl
x,=222m =M, -101681m/ml
x,=2.81m

M, = 64.441.m/ ml
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Le moment maximum est - M=101.68t.m/m!

5
#2_15.M - 15x101.68x 10 — 0.0259
c,.b.h?  2800x100x1452

tableau {6‘ = 0' 82
—r———

k=12.82
M 101,68 x 10°
T G.eh 2800x0.82x 145
A.=30.58cm?
soit 7720 Ay =34.36cm?
&= 20cm.

« Calcul des armatures longitudinales supéricures

M aP7_101.23x123:
20 20
ISM  15x47.52x 10?

T,.b.h*  2800x100x 1457

b {g=0.9507

=26.8t.m/ mi

=0.0122

k =86.5
: 3
= 26.8x10 =12.31lcm? .
2800 x 0.9507 x 145 o
soit 5720 Ay =1570cm?
&= 20cm.

«Calcul des armatures transversales sy péricures

QO =1838.86¢ F, =0.04 x1838.56
F, =73.54¢
35.94
Fiml=""_=4¢/ ml
/ml =% "
F 4 _
Az-—-——-s-{g donc A2115¢m*/ ml

soit 3T14  avec A, =4.62cm?




N.B: Ainsi on devail prévoir des chaises en 714 ¢t cela tous les métres,
+ Détermination des sollicitations dans les pieux

(1) conditions normales
* efforts horizontaux

- Freinage: _1§§ = 2,25t/ pieu

- Variation linéaire: 25-6- =117t/ pieu

- Poussées des terres et surcharges: —l—g—o = 16.25¢ / pieu
> H=19.67t/ pieu

* efforts verticaux; Vo = 80.441 / pieu.

(2) conditions sismiques
* efforts horizontaux
- Effort du seisme d0 au tablier sur la cuiée:

52554 =06.62¢/ pieu
- Poussées des terres et surcharges; ,
16:;' %4 = 20.49t / pieu
> H=2554/ pieu
* efforts verticaux: Viun = 75.24¢ / pieu,

A=0.2397 tableau "WERNER'
A, =431 X, =156
X, =129

» conditions normales (ler genre)
P* = H: force horizontale = /3.67t.
M*: moment d'encastrement.
La relation est donnée comme suit:
M L P *
E[QO = .X'M x-—:i-—_.x,, 7)(*/{;—
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La semelle est considérée infiniment rigide — EiQ, =0
d'ou

MNE = a.—(_‘)&..x fn:-
Xo, A
l. 29 19.67
¥ ~67.86¢.
M= 15602397 " "
o Conditions sismiques
P* = H =25 54tpieu.
dou M= 12D, 2334 e
156 0.2397

+ Calcul di moment le long du pieu

M,. =-8811t.m (condition sismique)
+Ferraillage du pieu

M, =8811tm.
V= 75.241.

254

Z| OIL | 02L | 03L | 04L | 05L | 06L | 071 0.8L
0
OM* | 097 | 085 | 065 | 0.44 0.26 0.1 0.04 | 0.00
SpP* 0.4 063 | 066 | 056 | 042 | 025 | 0.14 0.04
* conditions normales
, 19.67
M = —67.86 e
Yo T 52397 or
* conditions sismiques
M=-8811x, + 2534 X,
02397 ¢
z 0L | 02L | 03L | 04L | 0.5L | 0.6L 0.7L | 0.8L
M(z)
con.normale -33 -5 10 6./ | 1682 | 13.73 | 877 3.28
consismique | -42.85 | -77 | 13.05 | 209 21.84 17 1139 | 426
Le moment maximum sur le long du pieu est donné a x = 0.0L (en téle du pieu)




Le caleul se fera en flexion composée, on utilisera les tables de "Aide Mémoire

B_A"
2._° _00s
2r 2x60
(d = 6 cm: enrobage)
(r = 60cm: rayon du pieu)
Nor 7524x06
. = = = alt— 0,512
[\” M 881 l jableau (interpolation) {K = 34 95
M 88.11x10’ |@=0.35%
{ = = — =0.010
K, r’a, 60" x4000
MBI im
N 7524 La section est partiellement comprimée.
R 06
—=—=(15
4 4
@ = 035% <0.5% donc on parlera pour le ferrailiage minimum

directement,

F4 2
Ay = wx ”]35 = ”;(O%O- x 0.5 avee w=0.5% (Ferraillage minimum)

d'ou

Ay =56.55cm?
soit 14725 avec A, =68.72cm.
| e = 26.10cm.

«Vérification des contraintes

N=75244

M=88111

r=60cm.

A=06872cm?

K, =0.512

_ 1004 68.72x100
T omr 607

w%

d'ou w% = 0.6/
Ke = 0'5 12 fiahlnau (uprés MHitod perigdian ) N Kb = 0 46
w% = 0.61 |k =2651

donc les contraintes dans l'acier et le béton seront comme suit:
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M

AR
o,=K.o
88.11x10°
=-———-——-—-=8868k’/ 3
"= 0.46 x 60° grem

88.68 kg/cm? < 1.5 x165=247kg / cm?®. (vérifiée)
g, =2651x88.68=2350.84kg / cm?

2350.84 kg/em? < 4000 kg/em? (vérifice)

N.B: o’, = 4000kg / cor® pour les Fe E 404 > 20

Disposition du ferraillage des pieux"

o Y Y 74

' L oy Tl (€226 1) e
L-Maﬁh-..___ M:ﬁhalc ru/m‘é’

Tt cercés Ae Licavnloles T o

<] t e=y)

JARN

/

_ =
M‘:(g’—r L Cerca Aol idva=le Tie
] (C = O"')
L1 Cared Tie
< {(:—:f(_ .Za)a-u
s .
o IS
(&:.zi,n)
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Diagramme des moments

ler genre

20.00 —

z{m)

0.00

-20.00 —

.00

-40.00 —

conditions sismiques
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Diagramme des moments

.

2éme genre

Z(m)

4.00

0.00

-4.00

-8.00

-12.00

0.¢

—




CHAPITRE VI

ETUDE ECONOMIQUE



« Calcul des quantités
1) Terrassement

Yolume du déblais pour fouiiles:
a)- Semelies des culées
d =~ 2.60m.

Volume du déblais
V =2 x[2.60x (5.20+2.60) x (18.4+2.60)] ~ 85.70m’

b)- Semelles des piles
a.., = % ~ 2.90m.

Volume du déblais

V =11x{2.90x (5.20+2.90) x (16.28 + 2.90)} ~ 901.08m’
Volume total

V ~1461.08m"

Le prix se rapporte au métre-cube de déblais pour fouilles en excavation, y
compris le boisage...ect.

Le métre-cube: quatre vingt dix D.A (90..D.A)

Volume du remblais pour fouilles:
a) Semelles des culées
Volume du remblais
V =~ 68.76m°
b) Semelles des piles
Volume du remblais
V=52533 m*
Volume total
V= 1177.09 m’*

Le prix se rapporte au métre-cube, la mise en place de remblais a 20 métres
d'¢paisseur avec comptage.
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Le métre-cube: cent-D.A (100 D.A)

=

Volume du remblais derriére culées

I Volume

& V=138 m’

i

T Le prix renumére au métre-cube, le réglage et le comptage mecanique de 20cm.
r Le métre-cube: cent trente D.A (130 D.A) '

« Exécution des pieux

Amenée et repliement du matériel de forage
ﬁ : nbre de fois = 1.

Le prix remunére a lunité, I'amenée du matériel de forage sur le site et son

[ repliment a la fin des travaux.
4 L'unité: cinquante mille dinars (50000.00 D.A).
{[—i Déplacement du matériel d'un pieu 2 I'autre
Chaque appui compte huit pieux = 7 déplacements/appui.
Ei Nombre total des déplacements = 7 x4 = 28.
Le prix renumeéré 4 lunité, le déplacement du matériel d'un pieu a l'autre pour le
F méme appui.
L L'unité: trois mille dinars (3000.00 D.A)
a : Déplacement du matériel entre les appuis de I'ouvrage
Nombre des appuis =4 —> nombre des déplacements = 13.
E Le prix renumeére le déplacement du matériel entre les appuis d'un méme ouvrage.

L'unité: sept mille dinars (7000.00 D.A).

Forage et exécution des pieux en terrain ordinaire

Nombre des pieux =32, longueur d'un pieu =18m, longueur cumulée
=32x18=576m. . o

Le prix comprend au métre linéaire tous les travaux qui sont nécessaires pour
I'exécution des pieux jusqu'a la profondeur indiquée sur les plans.

- Eventuellement 'aménagement de la plate forme de travail.

- Exécution du forage y compris le tubage..

- Fourniture et mise en oeuvre du ferraillage et du béton.

-y )

-
LK)

- ]
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- La protection contre les eaux, les chargements, le transport, la décharge des .
matériaux a une distance maximum de / km et évacuation des eaux.
Le métre linéaire: quatre milles trois cents D.A (4300.00 D.A) .

Récépage des pieux
Nombre des picux = 32

Le prix remunére a l'unité, le récépage des tétes des pieux en place et I'évacuation
des produits du récépage.

L'unité: trois mille cing cents D.A (3500.00D.A)
» Infrastructure

Béton de propreté

a) B-P pour les semelles des culées

"~ Volume

71.207

V_=2><[(18.4x5.20—6 ><().l())j|r-s17.7'8m"1

b)-B.P pour les semelles des piles
Volume
71.202

V=2x[[16.28x5.20—6 xO.lO)]z15.57m3

¢)- B.P pour la dalle de transition

Volume : :
V =2 x(16.28x5.00x0.10) ~ 16.28m’

« Volume total du béton de propreté - .

V ~49.63 m’ .

Le prix rémunére a l'unité, la fourniture et la mise en oevre du béton dosé & 100kg
de ciment pour une chape de propreté, sur une épaisseur de /0cm.

Le métre-cube: mille deux cents cinquante D.A (4750.00 D.A).

Béton pour les semelles

a)- Semelles des culées
Volume du béton o
V =2x(5.20x18.4 x 1.50) ~ 287.04nm’ |
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b)- Semelles des piles
Volume du béton

V =2 x(5.20 % 16.28 x 1.60) = 270.9m’
+ Volume total .
V = 55794 m’
Le prix rémunére 4 l'unité, la fourniture et la mise en oevre du béton y compris les
coffrages et les huiles de démoulage. ' '
" Le métre-cube: mifle sept cents D.A (6500.00 D.A).

Béton pour élevation
a)- Culées
( Mur frontal + corbeau + murs garde-greve + murs en retours)
Volume du béton =~ 80 m’
b)- Piles
(Chevétre + fiits)
Volume du béton = 484 m’

Volume du béton pour élevation V=564 nr’ .
Le métre cube: 6800.00 D.A  y compris les coffrages.

Béton pour dalles de transition
Volume V=18 ',
Le métre-cube: 6500.00 D.A (idem 3-2)

Acier pour infrastructure
a) Culées - B
Poids de l'acier pourla semelle = 3922.30kg.
Poids de I'acier (M.F + M.G.G +Corbeau + M.R) = 4425.13 kg
Poids de l'acier pour les culées
P = 1669.86 kg

» Superstructe

. Appareils d'Appui :
Nombre total = 168 appareils d'appui.
Le prix rémunére 3 I'unité la fourniture et la mise en oevre des appareils d'appui.
| 'unité: six milles cing cents dinars (32 000.00 D.A).
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Béton pour poutres préfabriquées
Volume V =36 x 18.9 ~680.4 m".
Le prix rémunére a l'unité et la mise en oevre du béton y compris les coffrages.
Le métre-cube: deux milles deux cents dinars (8360.00 D.A).

Béton pour hourdls, trottoirs et cormches
Volume du béton pour hourdis V 400 ns’.
Volume du béton pour trottoirs + corniches V =90 m’.
volume total V =490 m’,
Le prix rémunére a l'unité, la fourniture et la mise en oeuvre du béton y compris
les coffrages...ect
Le métre-cube: mille sept cents cinquante dinars (6500.00 D A).

Acier pour superstructure
Poids de 'acier dans une poutre =~ 3922.30kg.
Poids de l'acier pour hourdis & 3608.47 kg
Poids de l'acier (trottoirs + corniches): [estimé & 100kg / m* |~ 7138.65kg.

b: piles.

P: poids de l'acier pour la semelle =~ 3175.09

soit F, poids de I'acier pour chevctre et filits
P, =11678.18kg.

Poids de l'acier pour les piles

2 - .
P=Y (R +PB)= P=29706.54kg.
i=l : ) .

Acier pour infrastructure

P = 46401.4kg.

Le prix rémunére 2 l'unité, la fourniture et la mise en ocuvre du béton (y compris
le fagonnage...ect)

Le kilogramme: douze dinars (50 00 D. A)

Quantité d'acier peur superstructure
P=105012.46kg. '
Le prix rémunére a l'unité, la fourniture et la mise en oeuvre (y compris le
fagonnage...cct) -
Le kilogramme: 50.00 D.A.

Aciers de précountrainte
section 7715 A = 9.78 cm?,
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Poids par métre linéaire ~9.78x10™ x 7850 = 7.68kg / ml.

Longueur cumulée~ 142.36m /poutre.

Poids de l'acier P = 7.68 x 142.36x 36 = 39359.70 kg.

P =39359.70 kg. .

Le prix rémunére a I'unité, la fourniture et la mise en oeuvre du béton y compris le
fagonnage, graines, cOnes d'ancrages, mise en tension dans les phases différentes,
injection des coulis dans les graines.

Le kilogramme: cent dix dinars (110.00 D.A).

Pose des poutres préfabriquées
Nombre = 36 poutres.
Le prix rémunére a l'unité, la pose des poutres péfabriquées, y compris les couts
des appareils nécessaires et personnel ect...
L'unité: vingt mille dinars (76 000.00 D.A),
« Equipement

Chape d'étancheité
S=135x 109.5~ 1478.25m".
Le prix rémunére a l'unité, la fourniture et la mise en oeuvre d'une chape
d'étancheité sous chaussée. ‘
Le métre carré: cent quarente dinars (140.00 D.A).

Garde-corps :
Longueur L =2 x 117.5 =235 m.
Le prix rémunére 4 la fourniture, l'usinage, le transport et la mise en oeuvrey
compris scellement, soudures et peintures d'acier.
Le métre linéaire: mille deux cents dinars (1200.00 D.A).

Joint de chaussée du type monobloc
Longueur d'un joint de chaussée ~16.4m,
Longueur cumulée = /6.4 x 2= 32.8m.
Le prix rémunére a l'unité, la fourniture et la mise en oeuvre.
Le métre linéaire: six milles cinquante dinars {6500.00 D.A),

" Tube d'assainissement
Longueur totale = 4 x 209.5 =438 m. .
Le prix rémunére au métre linéaire, la fourniture et la pose du tube.
Le métre linéaire: centtrente dinars (130.00 D.A).
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designation des postes U Q P_unitaire Total
terrassement
1- déblais pour fouilles - m 1461.08 90.00 131498.00
2- remblais pour fouilles m 525.33 100.60 52533.00
3- remblai derriere culées nt 138 130.00 17940.00
total terrassement 201971.00
xecution de '
1- Amenée et repliement du U 1 50000.00 50000.00
 matériel _
2- deplacement du matériel U 28 3000.00 84000.00
d'un pieu a l'autre |
3- deplacement du materiel | U - 3 7000.00 21000.00
entre les appuis de l'ouvrage '
4- forage et execution des ML 376 4300.00 2476800.00
pieux _ '
5- recépage des tétes de U 32 3500.00 112000.00
pieux
Total executton des pieux 2743800.00
Infrastructure
1- béton de propreté nt’ 49.63 4750.00 | 235742.50
2- béton pour semelles - m 557.94 6500.00 | 3626610.00
3- béton pour élévation m’ 564 6800.00 | 3835 200.00
4- aciers pour infrastructure’ kg 46401.4 50.00 1160 035.00
5- béton pour dalles de nt’ 18 6500.00 | 117 000.00
transition B
total infrastructure 10134 622.5
superstructure
1- appareils d'appui U 168 32 000.00 | 5376 000.00
2- béton pour poutres m’ 680.4 8 360.00 | 5688 144.00
3- béton (hourdis, trottoirs m’ 490 6 650.00 | 3258 500.00
+corniches) |
4- aciers pour superstructure kg 105052.46 50.00 5252623.00
5- aciers de précontrainte kg 91840 110.00 | 16102 400.00
6- pose des poutres U 36 76 000.00 { 2 736 000.00
préfabriquées
32 413 667.00

total superstructure
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equipement |
i- Chape d'étanchéité m? 1452 140.00 203280.00
2- Garde-corps ML 235 1200.00 | 282000.00
3- Joint de chaussée ML 325 6500.00 213200.00
4- tube d'assainissement ML - 438 130.00 56940.00
total equipement 755420.00

Prix d'installation du chantier=9%(total)=1435059.00
Etude (prix forfaitaire)=400 000.00DA

Récapitulatif

Terrassement 201 971.00 DA
Execution des pieux 2 743 800.00 DA
Infrastructure | 10 134 622.50 DA
Superstructure 32 413 667.00 DA
Equipement 755 420.00 DA
Instalation du chantier 1 435 059.00 DA

Etude 400 000.00 DA
Total = 48 084 540.00.00DA
puisqu‘oﬁ a 2 ponts =>

Total =961 169 079.00DA
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CONCLUSION

Le projet de fin d'étude permet a 1'¢éleve-ingenieur de metire ses connaissances en
oeuvre et de les exploiter. '

Cette thése nous a permis d'apprendre beaucoup de choses qui nous permettent
d'aprofondir notre savoir afin de faciliter notre intégration au milieu professionnel,
d'ailleur, c'est la premiére et la meilleure expérience pour I'éléve-ingénieur.

On conclu que notre choix est judicieux pour la conception de notre pont et cela
pour les raisons suivantes:

- 1l aurait colté plus chair si on a choisi un pont mixte car la charpente
métalique nécessite des visites d'entretient et de protéction chague 2 4 3 ans qui sont
trés coliteux.

- Pour un pont dalle ce n'est pas possible, a cause de la hauteur de la pille qui
est de 11m, qui pose probléme pour le coffrage saufsi on fait un pont a caissants
mais il reste la question du coiit qu'il faut voir. '

Pour la réalisation des poutres, elle se fait sur chantier et cela est dé 4 sa longueur
qui est de 33.4m; alors elle nous cause des problémes pour le transport, et surtout que
leurs nombre total est de 72. On a aussi le gaint du coffrage de la poutre gqu'on peut
utiliser plusieurs fois.
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