) Ll L) Lyl /”/ 91

‘REPUBLIQUE ALGERIENNE DEMOCRATIQUE ET POPULAIRE

oM bt da Al Gl Zé“f/\/
MINISTERE DE L'ENSEIGNEMENT SUPERIEUR '
<o

ECOLE NATIONALE POLYTECHNIQUE

R

Baaaza) Ak J e J
Rdsiihﬂaqu B AT A R
Ecule Hati uMcPui fechnique

DEPARTEMENT :'Gle A. e Gvik

PROJET DE FIN D’ETUDES

—_— SUJET —

Eﬂ/ﬁz.—‘ D 'U'N PoNT A Ppw,ess

4 h )
1
B /W/AT//’LES EN B

PR ECO/VTEAINT

Proposé par :l E .N. e OA Etudié par : f.‘— /VE/}/'/_/ Dirigé par : Z 0&(/44
- MSTAMBOVLL

PROMOTION : 4’54 .

E.N.P. 10. Avenue Hacene Badi - EL-HARRACH - ALGER



S e e il

T

Bedicaces |

Je dédie ce modeste travail &4 mes parents , &4 ma grande meére
en signe de reconnaissance , pour tous leurs sacrifices
consentis a4 mon égard.

A mes freéres et soeurs.
ratiha

A mes parents
A ma grande meére
A mes tantes et leurs maries

Et A tous ceux qui me sont chérs.

wassila



Qw Boussadl Il N Lo el
BIGLISTHEQUE — 1 isad)
Ecaie Nationale Poiytechknigue

Remersizments

Nous tenons a remercire vivement tous ceux qui ont participé

de prés ou de loin a 1'élaboration de ce travail.

Nous remercions plus particuliérement :

* Mr Djerir Bouaziz , Ingenieur a la S.A.P.T.A qui n'a menagé
aucun effort pour nous venir en aide , pour nous avoir aussi
éclairé par ses conseils précieux.

* Notre promoteur Mr zoukh pour sa disponibifté continuelle.

* Mr Chetaibi, Directeur a 1'E.N.G.O.A.

* pjamila, responsable de centre de calcul de 1'E.N.P.

* rous les enseignants qui ont contribué a notre formation.



ol daucdl b ) Lo ud

I I s I
) Ecele Kationale Polytocunigue

a— e e e

¢ Ut dgmedl Ogtedly yur duali 2 paidell

KESUME

L'OUVKAGE D'ART DE NOTRE PROJET DE FIN D'ETUDE EST UN PONT A
POUTRES MULTIPLES EN BETON PRECONTHAINT EN POST-TESION. 1L EST
KEALISE AUX ENVIKON DE LA COMMUNE DE Z4ZERALDA.
LE TABLIEK COMPORTE :

- 3 VOIES DE 3.41 m DE LAKRGEUK

- 2 TROTTOIRS DE 1.75 m DE LARGEUR

SUMMAKY

THE CONSTRUCTION WORKS OF OUR PROJET OF STUDIES 1S A BRIDGE OF
E‘HJL'I'J PLE BEAMS OF POST-CONCKETE . LT'S KEALIZED ABOUT ZEKALDA'S
COMMON .

I'HE PAVEMENT ADMIT :

- 3 VOIE OF 3.41 m OF WIDE

— 2 ROADS OF 1.75 m OF WIDE
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DESCRIPTION DE L' OUVRAGE

INTRODUCT ION
L'ouvrage en guestion est un viaduc situe gur oued Mazafron sur le
tracé de |'autoroute Ben Aknoun-Zeralda.
a- Matériau uti1lisé : béton précontrainte
b- Structure "Pont a poutres multiples”

c- Le tablier est const Ltuée par

~Un hourd: de 20 cm d'éparsseur en béton armé, coulé sur place.

l.e revétemenb estoune couche d'asphalte enrobé de 8 cm

d'epalsseur
“pes joints de chaussée, type WBOD (CIPEC) sont prévus

~Neufs poul res oh bt on peecont cainl , ces ponlbres onl unc portoes

de 39 m, une longeur totale deo 19.9 m, une hauteur de 1.50 m <=t

1.70 m pour les poul res definitiives

* les apparells d'apputs sont en élastomere frettes. [is soant

fixés snr des apputs (bossages cubiques) en beloo s .

L'ouvrage esh composé de culées massives constitudes 47 an

mur frontal et de deux murs en retour.

Les résultats de |'¢tude du sol ont conduil a opler peuar ia

solut1on des fondat1ons profondes. Les f[fondations seront donc

const)tues par des preux on bért on arme de 1 .20 m dee diametre forres

dans le sol.
PRO(;_EDE DE LA PR!'ZC()NTRAIN'I'H UTILISE

1/ GENERALITES
' ¢
Les deux principaux mat ériaux de const.ructions actuel les sont 1€

béton et l'acier, lee beton relal ,vement peu couteux a pour qualiteé

egsentielle une bonne résistance a la rupture en compréssion mals

peu et de facon aléatorre n traction. L'acier esl plus couteux

mais posséde d'excéllente résistance 4 la Lraction et 1a

compréssion.



Pour éviter le phengméne d'instabilité de l'acier comprimé, i1l cst
plns profitable de l'employer pour équilibrer des tractions
'(barres,fils,cables). L'acier en barres "c;ud" les zones du b:it
tendues. I1 reprend l'effort détraction que ne peut plus éqgui’ilrer
le béton fissuré et le repporté en des zones de béton intacte.

C'est un mode de construction passif, c'est A dire, on laisse !e
béton se fissurer sous le chargement et ce n'est qu'alors intervient
l'acier. En béton précontraint, on évite de souméttre le béton a

la traction. La ou le béton sera tendu sous les sollicitaticns
extérieures on le précomprime de fagon artificielle et pericicais:
C'est la précontrainte. Dés lors tout le béton est résistant o
économie de poids et de matériaux.

par définition donc, les constructions précontraintes -ont des=
constructions soumises a un systeéeme d'éffort permanent ou
artificiellement, dits efforts ou forces de précontraintes telich
que lorsque ces constructions sont soumisent a l'effet simuitand
de ce systéme de force, de charges, des surcharges et des acticus
diverses qu'elles peuvent ére appelées a supporter, leurs béton
constitutif doit rester en tous ses points comprimé et ne sub:s
tout au moins gque des contraintes de traction faibles et jugé alors

admissibles.

En terme de contraintes cette définition peut se tradulre par ios

diagrammes suivants :

O, T L.

b —F—. = * =
::\\\ - 4>\\ -
precon hainds pude  fiacs mar/ e Srcharge tu
Le principe de la précontrainte par post-tension, par oppesition &
la pré-tension, de tendre les armatures en prenant appui sur  la

pieéce a précontraindre. Pendant sa mise en tension, 'armatore



s'allonge tandisque le béton comprimé présente un léger

raccourcissement.

2/ LES PRINCIPAUX PROCEDES DE PRECONTRAINTE PAR POST-TENSION
Parmi les procédés les plus utilisés actuellement, on peut citer

les suivantes :

FREYSSINET

- PoA-C

CIBARRE

B.B.R BOSSIRON (CIPEC)

COIGNET

DYWIDAG
Les réalisateurs du projet ont adoptés le procédé de Drécontranee
DYWIDAG par cables 7T15111ITBR

3/DESCRIPTION DU PROCEDE

Le vérin utilisé par DYWIDAG a une capacité pouvant aller jus i 's
4000 KN. Il est équipé d'un systéme de clavetage hydraniiac o

Un dispositif se trouvant a l1'intérieur du vérin permet
d'éffectuer les reprises automatiques et de réaliser auss:

temps de mise en tension trés court.

Une prise de manom&tre est palcée sur le vérin permetant SRR
une lecture directe de 1'intensité de la force de précontrante.
Les pompes hydrauliques peuvent étre commanddes a disiavoes
assurant un sécurité absolue par les opérateurs. Pour deplacer i
vérin, on peut disposer de chariot, de plan et de portigues.

LES CABLES

Les cables utilisés dans le présent projet comportent 7 torons a*on

la désignation 7 T 15 III TBR, autrement dit 7 torons de diamaiie

15 (15,2 mm) classe TIT, sous-classe trés basse relaxat irns
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torons sont ancrés dans des orifices conique d'un disque 2'cr et
est donc 7x134 =973 cm.

Injection

L'injection est une opération extrement importante, car =lle assur =
non seulfément | 'adhérence des armatures tendues au béton qu:®
entoure, mais surtout leur protection contre la corresion EnLGer
principale de l'acier tendu.

L'injection des gaines est realisée a partir des co:ffes
d'injection vissées sur 1'ouvrage. Selon l1'unité de précontrarpie
choisie (7T15 dans notre cas), et la masse de coulis & 1injecier,
deux appareils de malaxage et d'injection aux perfoermances
modulables assurant une infection rationelles et precise. En elfo!
i1l est nécessaire d'avoir des coulis sans exsudation. e

viscosité et ne préntant aucun carctére agréssif vis-a-vis

l'acier de précontrainte.



LES MATERIAUX

Caractéristiques des matériaux

1/ Le béton
Le béton utilisé dans la construction de 1l'ouvrage sera contorne
aux regles du B.P.E.L .
* Contraintes admissibles de compréssion

Le B.P.E.L. propose la relation suivante :

Fi j 0,685 (log (j+1).fcza pour j £ 28 jours
fij = fec2a pour j = 28 jours
avec fc2s : resistance carracteristique a 28 jours

RESISTANCE A LA TRACTION
Fi; = 0,06 fi; + 0,6

comportement a court terme

a/ Domaine les etats limites de service

MODULE DE_ DEFORMATION INSTANTANE
Eij = 11000 {fg' MPa

utilisé pour le calcul de fléche de poids propre et contre fléche

de précontrainte.

- Diagramme contrainte - deformation
-
Ob

1 —

€p

LES CONTRAINTES ADMISSIBLES

on définit les classes de vérifications suivantes :



B

Combinai- Tractions iCcu;;éss
son Classe I Classe II Classe III j
pas de faible taction o [
Rares décompostion|du béton atteindré ’ } limitde
du béton 1'ouverture de i
fissures |
Fréquente pas de traction traction admise e

du béton entourant|mais les aciers }
les cébles ont une cont faible
faible(cas de fis

rares prej B.A.E.L!|

- i,,
Quasi- Vatnle/
aux «omb

perm

Pt Bt |

Le tableau ci-aprés définit les limites minimales et maximales

que doivent respecter les contraintes dans le béton résultan® o=«

différentes combinaisons d'action.



Tableau

classe clasézm
I i
compréssion|combinaisons quasi permanentes| 0.5.fczo I
du béton combinaisons fréquentes 0.6.fc2m
combinaisons rares 0.6fc2a
en situation de constuction 0.6.fc
traction combinaisons section 0 ——7;”m““_d
du béton quasi d'enrobage B
permanentes ailleurs 0 -1
combinaisons section 0 A
rares d'enrobage
ailleurs ] =1.58E7
|en construction|section 0 -ft
d'enrobage |
ailleurs 0 -1 .
b/ Domaine des états limites ultimes
085, |- ——--
w7 :
i :
& 1; fok
¥ = 1,5 pour les combinaisons fondamentales
s = 1,15 ﬁour les combinaisons accidentelles ‘
L'ACIER .

Comportement a court terme de 1l'acier

a - Domaine des états limites de service :



- Module de déformation longitudinal .
* pour les armatures de precontrainte :

Er = 2 10° M Per pour les fils et les barres

Ep = 2 10° MPer pour les torous
* pour les armatures passives :
Ea = 2 10° MPer .

.

- Diagramme contrainte deformation :

~ A L'E.L.S. le diagramme contrainte - déformatian de 1l'acier Jde

précontrainte ainsi que celui des armatures passives est linfaire
.pour les armatures de précontrainte, la tension a 1l'origine esc
fixée par l1'arrété d'grément du procédé

opo = Min ( 0,8 fprg . 0,9 fpeg )

avec
fprg : contrainte de rupture garantie
fpeg : contrainte limite élastique garantie

b- Domaine des états limites ultimes .

* pour les armatures de précontrainte.

op ¢ G?.
oMpl|—----~
feat---
¥s
dﬁ--
%
- > &
* LY ol B4
cos de fils trefilés outorons cas de fils trempes oude barres
e = 1.15 sauf dans le cas des combinaisons

accidentel]es ol oa = 1

* pour les armatures passives



cas des aciers naturels ou fortement ecrouis (type 1 et 3 )
avec oa = 1,15 sauf dans le cas des combinaison accidentel les

Bi?‘n=1



Predimensionnement

Prédimensionnement de la secttion de la poutre
On détermine A partir des caracteristiques générales de
1'ouvrage (portée, forme de la section, intensité des charges
d'exploitationsa etc...).
Caractéristiques géométriques de la poutre.
Choix des dimensiona
En béton précontraint, les poutres en Té avec talon sont les plus
utilisées.
Les dimensions de la section sont:
- La hauteur totale de la section
Pour une poutre ayant une portée :L 2 20 m; la hauteur totale de
la section est donnée par 1'élancement :
L/24 - 0.2 £ ht /L S L/20 + 0.5 , L =40 m

1.46 = ht £ 2.5 ; 8soit ht = 1.50 m

Epaisseur de la membrure supérieure =2 0.12 m
goit 0.27 m

- Fpaisseur de l'hourdi z 0.16 m ; soit 0.20 m

Largeur de la membrure supérieure LM
0.5ht < LM < 0.47 ht
0.75 = LM £ 1.13 ; soit IM = 1.03 m

- Les goussets supérieurs

* Epaisseur du premier gousset supérieur : EPS1
0.04 = EPS1 = 0.06 ; soit EPS1 = 0.06 m

* gppaisseur du deuxi2me gousset supérieur EPS2
0.10 < EPS2 S 0.25 ; soit EPS2 = 0.1 m

* Anale (¢a) du deuxidme gousset supérieure

A5 < ¢ S 60



* Largeur du dexiéme gousset supérieur

laz = EPS2 / tgla)

* largeur du premier gousset supérieur LS1

LS1 _ LM - épaisseur de 1'ame
LS2

Le talon : Le rdle du talon est
- Contenir les cibles en partie inférieur de la poutre en
reapectant les conditions d'orobage.
- De résister a4 la compréssion dfie au moment minimum. Cette
derniére condition s8'écrit en section médiane la plus sollicitée
I/VI 2 AM/Ac
dite condition stricte du B.P.E.L qu'il faudrait vérifier apres
le choix du coffrage et le calcul du moment éxtérieur le plus
défavorable di aux charges d'éxploitation en section médiane de
la poutre :AM
Ao : variation des contraintes limitées en service
- Largeur du talon LT
0.4 £ LT £ 1.0 ; soit LT = 47 m
- Hauteur du talon ht
0.15 £ HT = 0.3 ; Hr = 0.15 m
- Gousset inférieur
angle du gousset inférieur ¢i : 45 5 @i = 60
- Largeur du gousset inférieur

HT-entre axe des poutres
LI= V)

Epaisseur de l'ame :1'épaisseur de 1'dme dépend en général des
conditions d'enrobage des cidbles et de la résistance a 1'éffort
tranchant. Elle doit &tre prise en réspectant

e > ht /40 +9 ——» e 2z 12.75 m ; soit e = 21 cm




Caractiristiques gémetriques des sections

) b . A: axe quelconque A do de G
. il - Surface :B = bxh
- Moment statigque/A :S=Bxde
2
d. = ' 3 . Ja=-Ph
[l Moment d'inertie/a:Ia T

- Moment d'inertie/A=Ia+Sxde

* Section triangulaire - Surface :B = (bxh)/2

- Moment statique/A :S=Bxdo

G h - Moment d'inertie/a:1a=-§%:-
#J,_.g__jr_____J - Moment d'inertie/A=Ia+Sxde
Powition de 1'axe peuire
Vinf :-%- ; Vaup = h = Vinf

Rendement de la section

) Ia
a = B Vint Vaup
Inat = [brut - Aa dn:z

Anette = Abrute — Aas
Comme on ne connait pas encore le nombre de cidbles, nous allons
éatimer Jem valeurs dea caractéristiques géométriques des

sections nettes a :

B"*'*® - 0.95 brute
nat

IA = 0.90 IA brut
st - 0.92 8. brut

A = A



D'od les tableaux suivants

POUTRE TOUTE SEULE :SECTION MEDIANE

désignation dimension B Z S=Bx Z z~ I=BxZ'
des parties cm X cCm (cn) | (cm) (cm” ) (cm) (cm)
Ame 21x 150 3150 75 236250 100 23625000
table
. 11x82x2 902 5.5 4961 7.33 36364.13
superieure
gousset sous 31<6+(10x6)2| 406 [14.6 5931.66 14.61 B6661.50
table +10x10
Io gousset 3347.58 3347.58
(cm)*
talon 2% 13x 15 390 |142.5|55575 142.5 7919437.5
rectangle
Io talon 3x15" 7312.5
-

(cm)
gousnset sur 20x13 260 |128.3|51332 128.3 6587435.5

talon

Io gousset 13x20" 5777.77

ie

B,S,1 (bruts) 5108 354049.6 38271336.6

B,8,1 (nets) 485 318644.7 34444202,
-




POUTRE TOUTE SEULE :SECTION D“ABOUT

designation dimensions B Z S=B*7Z z~ I=8*7"
des parties Cmx Cm ¢ cm ) (cm) (cm" ) (cm) (cm‘)
Ame 35x150 5250 75 393750 100 39375000
table
34x11x2 748 5:5 4114 7.33 30155.62

superieure

gousget

. 34x6+(3x6)2 249 13.35| 3324.15| 13.35 |44377.4

sous table

Io gousset

. 786.8 786.8

talon(cem )

rectangle 2x6x15 180 142.5| 25650 142.5 | 3655125
Io (talon) 6x15" /6

gousset sur

9x6 54 129 6966 129 6966
talon

Io gousset (6x9")/12 243
B,S8,I(bruts) 6481 433804.1 43109062.
B,S,I(nets) 6156.95 399099.8 38798156.
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POUTRE + DALLE

SECTION MEDIANE

designation dimensions B Z S=B*7Z z= I=8S*Z"
des parties CIx CIn cm cm Cm Ccm cm
Ame 170x21 3570 85 303450 2x170 | 40458988
dalle 61.5x20x2 2460 10 24600 2/3x20 |327918
table
41x11x2 902 25.5 23001 25.5 586525.5
superieure ’
gousset sous
31x6+(10x6)2| 406 34.6 14051.6| 34.61 |486327.95
table +10x4
Io gousset 3347.57 3347.57
talon
2%x13x 15 390 162.5| 63375 162.5 10298437.
retangle
Io talon (13x15") /12 7312.5 7312.5
gougset sur
13x20 260 148.3| 38565.8|148.33 |5720465.1
talon
To aouasset 13x20 5777.77
B,S,I(bruts) 7988 467043.4 7895100.4
B,S,I(netsn) 7588.6 429679.9 2105590.3




POUTRE + DALLE : SECTION D”ABOUT
Designation Dimensions B(cm ) |Z(cm) SAcm” Z'(cm) 1A (cm®)
des parties
Ame 170x35 5950 85 505750 2x170 |57316647.
dalle ° 54.5x20 2180 10 21800 2/3x20
table
' 34x11x2 748 25.5| 19074 25.5 486387
superieure
gousset sous (31x6+6x3 231 33.3 7703.8 33.3 [256769.3
table +3x3)2
Io gousset 454 454
B,S,I(bruts 9109 554327.8 58350851.
B,S.I(nets) 8653.5 509981.6 52515766.




—— A,_..Gmra.:tc':n‘atr'?ucs.

SECTION: D' ADOU:

A25

?émr.f‘r:?“as., o Sa ;‘Lm&a ‘Qure. Aoerds

106

16

S 4
1 : -
ol
~ ; |
. < i |
ol
i
i
!
1
| °
| )
i -
(=] ' ﬂ
n
- -
.JLF%L.J..
[ ]
o
~N
Q
-

SECTION 24

M- TRATEL
423




TABLEAU RECAOITULATIF DES CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES

DES SECTIONS

SECTIONS
poutre +dalle poutre (seule)
section mediane About mediane about
B brut
2 7988 9109 5108 6481
(cm )
B net
2 7588.6 8653.35 4852.6 6156.95
(cm )
SAbrut
. = 467043.46 554327.85 354049.66 433804.15
(cm )
SAnet
s 429679.98 509981.62 318644.69 399099.83
(cm )
brut
= ‘ 57895100.41| 58350851.82| 38269276.56 43109062.81
(cm )
IGnet
27777109.72| 22462549.77| 14050942.77 12928505.55
(Cm‘)
e 56.62 58.93 64 64.82
{cm )
Vi 113.37 111.06 86 85.178
{cm)
| P 0.57 0.39 0.52 0.38




CHARGES ET SURCHARGES

I/ Charges permanentes

poids propre des neuf poutres

polds propre de la dalle

16.812t/ml

/ml

11/ Surcharges

Caractéristiques du pont

- La largeur roulable 1r = 10.25m
- pont a trottoirs le = 1lr =
- nombre de voies N =E(La/3) =
- Largeur de la voie lv = la/N = 3.45m
SURCHARGES DE CHAUSSEE
a/ surcharge A
A(l) = 230 + 36000/L + 12 =0.9223
A = K A(l) La/lv , lo = 3.5m , K =

10.25m > 7m

6.8
o=

3 soit 3 voilies

0.9 —— A

t
23.612t/ml

pont de classe |

= 0.8519 t/m

Le nombre dz voies étant 3 la largeur d'une voie est égale au guotien

de la largeur chargeable par le nombre de voies.

La largeur d'une voie 3.41m

D'aprés le fascicule_ﬁ—l article 4-2-1 , a1 = 0.9 , Vo = .5m et

az = vo/v = 1.026

Nbre dq voies a1 az A(l) =A(40).a1.az largeur A(lk !
chargées (Kg/cmz) Qe vole - t/m!

1 1 1.026 946.3 ‘3.41 —tgwggg“_
2 1 1.026 946.3 6.285 ;4:54
3 0.9/ 1.026 851.65 10.23 é:?l“




Rq : Les valeurs de A(l) calculées tiennent compte des majorat.ons
pour éffet dynamique(Art-44)

b/ Systéme de surcharges Be .

C'est un systéme de charges roulantes et concentrées. I!

comprend 3 systémes distincts.

* Le systéme Be : qui se décompose de camions type.Il sera dispoé sur
la chaussée dans le sens transversale autant de camions gu'il y a de

de voies de circulation. Dans le sens longitudinale , le nomkre d=

camions a disposer est limité a deux.

rﬂ///‘ __4/” 1
i
|

N\ N i

2.25 \I) 4. 50 1.5012.25|2. 25 \1[4.50 1.5072.25

gt ALt 1t 6t 1tk At
longitudinalement

——
—— %1

4. 30 : |
CN.PLAN TRANVSVER SALEMENT

Les surcharges Be sont pondérables par un coéfficient = qui ==t

donné en fonction de la classe du pont et du nombre de files

considerées. Pour les pont de premiére classe , les valeures sont:
-

nobre de file 1 2 3 4 z 5

be 1.2 1.1 0.95 0.8 oo O

* Le systeéme Br : Il se compose d'une roue isolée de masse 10t

sa surface d'impact sur la chausée est un rectangle

)



uniformément chargé de cdé6té transversal mesurant 0.6m et de coté

longitudinal égal a 0.3m. Elle pourra étre,disposée n'importe cu

"sur la chaussée.

0- 60 m

0-3m
—

Aot 40k
* Lesystéme Bt

Il se compose de deux essieux. Chaque tandem est supposé
circuler dans une bande de 3m de large. Le tandem est limité a
deux dans le sens transversal et & un dans le sens longitudinal.

pe 24 ok
o e

—
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* Surcharge militaire: Mc120

Un véhiccule type Mc120 comporte deux chenilles , dont la ~assc
totale set de 110t. La longueuf de chenille 6.10m.L'entre de=

chenilles est de 3.00m.

S SEELE H]_?_:_-:@

& /0

.0

* Surcharges éxceptionnelles (convoi D)

Le convoi D comporte une remorgque de éléments de %patre lignes
a deux essieux de 240t de poids total. ce poids est supposé
réparti au niveau de la chaussée sur un rectangle uniformdmert .

chargé de 3.20m de large et de 18.60m de longeur.



Rg: Cette surcharge n'est pas frappée de majoration pour effet

dynamique , elle est supposée ne developper aucune réaction

de freinage. .

* Calcul des coéfficients de majoration

5 = 1 + 0.4 . 0.649
1 + 0.2 L IFT
Lr = largeur roulable = 10.25m
1] = distance entre axes des poutres de rive = 11.52m
1'= portée des poutres principales = 40m

Soit 1+ = Min ( 1r , 1 ) = 11.52m

L = Min ( 12 , 1') = 11.52m
P = poids total du tablier a 1'éxcéption des poutres ptincipales
correpondant a L (aprés comparaison) X la largeur totale dn
pont (12.96m).
S : surcharge max que 1'on peut disposer sur L aprés comrpsraias
a/ Dalle
systeéme Bc Br Bt MclZ?®
s 1.067 1.045 1.052 1.059 |
]
b/ poutre
systéme Be Br Bt Me120
=] 1.243 1.158 1.178 1.21

CALCUL DES EFFOTS SOUS CHARGES ET SURCHARGES




Determination de la position " S "

Pour cela , considérons une file de roues du convol Be sur nctre
travée et applicons le théoreme de BARRE.,

Enoncé du théoreéme: Le moment fléchissant di aux charges mobile
sera maximum au droit d'une charge Pi lorsque cette charae et 1
résultante R de toutes les charges appliquées seront symétricues

par rapport a l'axe de la poutre

—0

A 41235 1.5 45 .S L.s As A1 225 &

R = I Pi =30t

La charge Px qui provoque le moment maximum repond a la cogdi1ip=

sulvante
k-1 k
<

Fc S—p ST

P1: 0 < 15 = 3 non

Pz : 3 =£15s5 9 non

Pa: 9 < 15 =< 15 oui done Pa = 6t et P+ = 3t vérifient
Pe: 15 £ 15 £ 18 ouil

Ps: 18 <15 < 24 non

Ps: 24 £ 15 £ 30 non

Pour Pa = 6t cherclons le point d' applicatin de la résultante R en

prenant comme origine le point d'application de P1

Position de la résultante R / a Pa
M /p

Rx = 3 x 4.5 + 6 x 9 + 6 x 10.5 - 3 x 6 - 6 x 1.5 _ S
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Calcul des Y:

Y1=6.66m ¥Y2=9.11m ¥3=9.925m Ya=7.87m ¥Y5=53.813m Y¥sS.lm
Mmax = ZPix¥Yi = 223.37 t.m
1. Efforts diis aux charges permanentes
27.15t/ml
27.75L-ml
+ L I T R EE 2R SN TR TR R T
A A
Poids propre revenant a une poutre ga/9 = 3.08t/ml
Pour une section quelconque située a une distance x
- Moment fléchissant M(x) = g .x/2(L-x)
- Effort tranchant T(x) =g .(1/2 - x) avec x = m.l]
m=0.,125, 0.25 , 0.375 , 0.446 , 0. g
section 0.125L 0.25L 0.375L 0.457L { 04504 i
T (t) 61.6 46.5 30.8 15.4 6.65 | 0 |
! S




3/ SURCHARGE A
Nous désignons par.q, l'"intensité en t/ml dGe a l'appliction de A

alors

<

. lV .A

avec

N
1v:

nombre de voies chargées

Largeur d'une voie

Nous détérminons les efforts M , T pour les differnts cas de

chargement de la chaussée.

Moments fléchissants

Nbre de voies| A(t/m )| g, (t)| 0 .125L| .25L |.375L .957L1 5L
chargées 0.94 3.23 0| 282.6( 487.5 605.6- 041 :: 540
0.94 6.45 | 0| 564.9| 968.4 [1210 | 1281 [1291
085 8.71 | 0| 762.5| 1307.7|1634 | 1736 |1743
T Sne—
Tableau des éfforts tranchants sous A
1 2 3 |
A(t/m?) .946 946 .831--E
x =0 qA(t/ml) 3.23 6.45 8.75
T(t/ml) 64.6 129.1 174
A 1.02 1.02 0.97 m%
x = .1251| q, 3.48 6.97 9.93
T 53.28 106.7 132 . |-
A ) 1.08 1.08 1.03 3
x = .25L| q, 3.70 7.74 10.6
T 41.7 83.4 116 i
A 1.23 1.231 1.17 |
x =.375L| q, 4.21 8.42 11.¢ E
T 32.8 65.7 93,7 |
M




A 1.33 1.33 1.26

= .457L | q 4.56 9.12 12.4
26.9 53.8 76.3

= .5L A 1.39 1.39 1.32
a, 4.74 9.48 13.51

T 2.7 47.4 67.5




yi = b(a-x) = a.b i ='(b-e+x).a
B X =¥ 1
a (yl+y2)x , (y2+y3)(e-x)
2 2
Q= -1 x* +2:8 , 3¢ (2
2 L L
Q= (max -——: dz =0 —_ X =-2TE-_ m.e
o= -me) , ae (4e)+ (b--=) me
2 L 2

Pour une section quelquonque

P

M=— Q
e

EFFORT TRANCHANT

: Q

"%

[-3

m(l-m)

L azm b= (1-m)¢
y =b/L , y+ = (1-m)/L , y2 =1 - m - (e/L)
T =PQ — T = (1-m-(e/2L)) x P
sie<b alore T = (1-m°) (L/2E) x P
sie>b alors T = (1-m") - (1/2)

Pour le systéme Mcl20

D

r € =

18.6 m

(L-e/2) e

la longueur de chenille 6.10 m pour le CenTTol

Les valeurs pour les différentes sections sont majorées par &.

section 0 L/8 L/4 3L/8 S L/2

[
de.M(t.m)| O 470.78 807.05| 1008.82| 1068.12! 1076.076
de.T(t) 107.607 93.046 78.18 63.92 53.372 49,30 i




SURCHARGE EXCEPTIONNELLE

Convoil D

e = 18.6m , p = 240 t les éfforts calculés sont donnés par ie

tableau suivant

section 0 L/8 L/4 3L/8 S _ L
M(t.m) 0 805.875 1381.5 1726.87 1828.376 1842
T(t) 184.2 154.2 124.2 94.2 74.52 64.2

SURCHARGE DE TROTTOIRS

Pour une section quelquonque M = q x (1/2-x)
m=x.1 ; M=m(1l-m)gL2/2 P T(0.5-m)gqL

avec L = 40 m d'ou les éfforts sont données par le tableau

suivant:
sect '
g(t/ml)|eff 0 L/8 L/4 3L/8 S L

ltrottoir 0.225 M 0 19.7 33.75 42.2 |44.7 45
charge T 4.5 |3.44 2.53 1.75 |1.33 1.3x2
2trottoirs| 0.45 M 0 39.4 67.5 84.4 [89.34 50
charges T 9 6.9 5.06 3.51 [2.65 2.25
Pour le calcul de_q

La surcharge a prendre en compte vaut St = 150Kg/cmz.Dans le

sens longitudinale la longeur L du chargement est aré&tée par la ligne
d'influence de fagon a produire 1'effet max enviaa?é:
1/ trottoir chargé: 8v = 0.15 x 1.5 = 0,225t/ml

2/ trottoirs chargés St = 0.15 x 1.5 x 2 = 0.45 tm/1



CALCUL DES EFFORTS DANS LA POUTRE

METHODE DE Mr GUYON - MASSONNET

1)PRINCIPES FONDAMENTAUX DE LA METHODE

La méthode de calcul consiste éssentiellement :

- A remplacer la structure réelle composée d'une dalle et d"'n
réseau de poutres par une structure qui a méme rigidités
moyennes a la fléxion et & la torsion mais qui est analysable.
rigoureusement par le calcul différentigl. Concernant. le
chargement, la répartion transversale réelle est remplacée nar
celle qui nait sous 1'éffet d'une charge répartie le long de
1'axe du pont suivant la sinusoide .

p(x) = pl sin(MIx/1) ou pl: valeur contante du chargement.
Cette répartion est justifié par "MASSONNET" par le fait qu'o»r
obtient dans une poutre, les éfforts maximas en chargement la
contruction enti2re sur toute sa largeur en situant la charge
maximale aux environs immediat du milieu de la portée. En
ajoutant a cette charge ulile, le poids mort uniformément .
réparti, on constate que la charge totale est répartie presauc
gsinusoidalement, si la charge ne correspond pas a cet
hypothese, elle sera developpée en gsérie de FOURRIER dans 1=
sens logitudinal.

LES DEUX PARAMETRES FONDAMENTAUX (/g )

Un grillage simple est constitué de n poutres (neng y) &spacées
les unes des autres de bo et m entretoises éapacée? de lo (sens
x) désignons éar Bp = EIp la rigidité fléxionnelle‘des poutres

et par Be = EIx la rigidité fléxionnelle des entretoises.

Les rigidités tortionnelles des poutres et des entretoises seront



désignées réspectivement par Cp et Ceo.

Les rigidités fléxionnelles par unité de longueur:
pp = Bp/bo , pE = Be/lo .
Les rigidités torsionnelles par unitéde longueur:

¥p = Cp/bo , y = Cx/lo

L'équation différentielle donnant la fonction liant la déformée 23

la charge P(x,y) est : '

D'apreés la théorie de la flé&xion, si le pont se déforme suivant

une certaine sur face W = W(x,y) dont les courbures va'2nt

a’w a*w
réspectivement T et — il est le sidge des moments de
ax ay 4 ”
flexion unitaires Mx = - p g ? , My = - p 2 ? .
ax ay 2w
Et comme la torsion géometrique de la surface w(x,y) vaut ;o il
W axay
nait des moments de torsion unitaires Mxy = yp et
2 axa8y
My)t = =- rt 2 W -
axay
D'od 1'équation différentielle suivante
2 2 4
o 2 f + (yp + 7:)——2;!—3 + pE g f = P(x,y)
ax ax 3y ay

P(x,y): L'intensité par unité d'aire de la charge transversale
répartie.

* pétermination des parametres sans dimensions a et o

Posons yp + yE = 2a _Ypp PE

L'équation obtenue précédement devient:

2 2 4
/. a
ppa?+ 20 Ypp pt%!‘—z + pE ?=P(LY)

ax ax 9y oy

¢

Partant de cette équation nous définissons les parametres

RN I o parametre de torsion

2 Ypp pE




ﬁn/»-cél!c (Be, CE) Bulee (8P, CP)

| /
|
3 b.
L — =i -
¥4
v ;
d (](? &l




%
= :-¥-f-§E- parametre d'entretoisement

-

Le parametre est diréctement proportionnel a la souplesse da
grillage.

Calcul de la construction par la méthode des coéfficients de

répartition

- Coéfficient de repartion transversale Ka lﬁﬁd

Sous 1'éffet d'une charge linéaire répartie sur une parallele 2
1'axe du pont d'éxentricité, suivant la loi sinusoidale
P(x) = P: sin(Mx/1), il a été montré que le pont prend la
deformée wi(x,y) = w(y) sin(Mx/1) .
Si la charge pl au lieu d'étre répartie sur une ligne #tait
uniformément étalée sur toute la largeur 2b du pont toute en
réstant sinisoidale, le pont prendrait une déformée cylindriqgaus#
d~équation W(x,y) = Wm gin(Mx/1). On appelle par défintion de
répartiontion transvesal, le rapport sans dimensions K(y):éggtz
Le coéfficient depend de ©,a de 1'éxentricite e/b de la charge
linéaire P(x) et de 1'ordonnée y/b du point du pont considéré.
K(y) n'est autre que le rapport du déplacement vertical d un
point du pont sous 1'éffet de la charge linéaire P(x) au
déplacement que pre;drait ce point si la charge Pl était
uniformément répartie sur toute la largeur du pont.
L'étude numérique de nombreux cas, a permis d'établir une lo1
d'interpolatioh d~une tr2s bonne approximation pourfle coéfficiernt

K guand a varie ; Ka = Ko + (K1 - Ko) ¥ a

ol K+ et Ko sont les valeurs de K pour o = 1 et & = 0. Les valeurs



de K1 et Ko sont consignées dans les tableaux de Massonnet pour des
valeures de © variant de 0.05 et 5 et Ko et K: sont donné€a pour

les valeurs suivantes des parametres e/b et y/b .

op o L3, -1,-1,0,1,1,3.,1
s F 5T
o,1,1,1,3,1
yib = T 7 7

Calcul des éfforts dans les poutres

Pour obtenir la valeur maximale des éfforts, il faut disposer la
charge transversalement sur le pont dans une certaine position
que nous trouverons par tatonement a 1'aide des lignes
d'influence des coefficients de répartion transversale :

Mx = Mox Kmax (y) . Tx = ] Kmax (y)

n n

Mox : moment fléchissant total pour la travée.

Tox : éffort Tranchant total pour la travée.

n :nombre de poutres.

CALCUL DES PARAMETRES

1- calcul de la raideur de fléxibilité d'une entretoise
Elle est désignée par Mr GUYON avec la formule suivante
BF B2
avec n : nombre total des poutres principales.

a i distance entre deux poutres principales

1 : portée des poutres pricipales

Ip: moment d'inertie propre d'une poutre principale
Io': moment d'inertie propre f
.Si r < 0.3, 1'entretoise est considérée comme infiniment rigida et

on ne tient pas compte de 1'éffet de la résistance du pont a la

torsion. Dans ce cas, on utilise en général la méthode de COUKBOL .



.Si r >= 0.3, il sera alors tenu compte de la rigidité réelle de

1'entretoise et la méthode "GUYON-MASSONNET" est la plus

utilisée pour le calcul des ponts en tenant compte de 1'éffet

la résistance du pont a la torsion.
Dang notre cas : a = 1.44m , n = 9 , l1 = 40 m

Ip = To + (I - Io )-gﬁ-

Io : moment d'inertie de la gsection d'about

1}

I . moment d'inertie de la section médiane

. Ip = 26975976.48 cm".

Notre pont ne comporte pas d'entretoise, c'est la dalle qui

joue le rdle d'entretoise.

]63
|

Calcul de I

Am

Pour le calcul de le, on considere une dalle de 1lm de largeur

et 20 cm de hauteur. Ie = 66666.67 cm® , r = 0.726.

12928505.55

14050942.77

de

r > 0.3 dans ce cas, on utilise la méthode de "GUYON MASSGNNET"

pp - Bp/bo = 187326.38E , p= = Ele/eo = 666.66E.

comme il n'y a pas d'entretoise intermédiaires la dalle va jic

ce rdle solidaire 1'éspacement fictif de ces entretoises est

lo = 1.00m , © = 0.7 paramétre d'entretoisement.

calcul des rigidités torsionnelle par unité de lorgueur
¢

Pour simplifiervles calculs, . 444

ver

L

20f] i

on modifie la géometrie de 7771

section elle devient la suivante :

408 21

15‘ . BLTJ



a3
e =5 -Yb b +5 x5 B h —— o
i . -
Pour 1'entretoise
Cx =-§— (-%—b BV ey OE =
¥y = 579.71E

Parametre de torsion a

a - 0.276

545240.869E

57971.01E Kg cm”

Donc 1'équation de Ko coéfficient de répartion est donnée par:

0.0685-0.7
0. 663

(l-e

K Ko + (K1 - Ko) 0.276

CALCUL DES EFFORTS DANS LA POUTRE

Ligne d'influence du coéfficient de répartion K voir tableau.

NE RN N e 3L

0 10.66 —14.77t—b3.552 -66.49 481.2541—66.49 -63.55/14.77 [10.66
b/4 [2.328(0.7222|-14.675|-62.26|-66.08 :480.6 -68.93|-65.56|5.21
b/2 |-0.94}1.135 +B.649 -14.741-62.3 -64.64| 483.7/-78.91|-136.7
3b/4|-0.44[0.1157|0.865 -0.605|-15.206|-52.96|-77.3 |462.34|-431.7
b 0 0 0 0 0 0 0 0 0

pour déterminer les lignes d'influences du coéfficient de répartion

posgitions actives,nous procéderons par interpolation linéaire.

pi(y = 2b/9) les valeures de K seront calculées entre y=0 et y=b/4

pzly = 4b/9%9) / / / /
pal(y = 6b/9) / / / /
ps (y = 8b/9 / / / /

y=b/4 et y=b/2
y=b/2 et y=3b/4

y=3b/4 et y=b




€l , |-3p |_b _ b 0 b b 3b -Tg

4 2 K3 S e
0.434|0.72 |1.0161 |1.275 |1.4055 [1.275 |1.0161}10.72 To.438

4
b/4 |0.136|1.0549[0.711 [1.176 [1.289 |1.426 |1.339 1.144 '0.%92
b/2 1-0.05|0.183 |0.444 |0.734 |1.0743 [1.394 |1.608 |1.811 |1.644
3b/4| —0.18|-0.015|0.212 |0.476 |0.822 |1.259 |1.75 |2.202 |2.591
-2735|-0.162|0.15 0.223 |0.566 |1.087 |1.812 [2.722 [2.733

Pour des ra

POSITION DES CHARGES DONNANT Klmax POUR CHAQUE POUTRE

isons de

symétrie nous ne tragerons que les lignes

d'influeﬁces des poutres citées ci dessus.

coéfficient

transversal

désignan

des charges uniformément répartie

max

Kol =

étant 1'aire d-influence et 1 la lar

max
Ka

ement les pi ont la méme valeur d'ou Ko

Apres avoir tracé les lignes d'

on détermine les ordonnées yi

sera calculé par la formule :

influence de Ka sous chague

gsur la ligne d'influence,

b

le

e
n

i

- ym -
ol A e

B

i

t le nombre de files de roues ou chenilles dans le cas

W/L

W est calculé par la méthode des trapezes .

W =-%}( yo+2 (ya+yz+...+tyn-1) + yn )

geur surchargée.

g dans le sens transversal.



Coéfficient de repartion transversal §am

ax

charges mode de po pl P2 p2 o
et surch chargement
toute la 0.85 1.09 1.013 0.977 1.593
© largeur
1 trott 0.636 0.841 0.1638 2+95 5.6 |
charge |
trottoirs
2 trott 0.636 0.63 0.1638 1.278 2.1/
charge
1 Voie 0.442 0.868 0.43 0.482 0.925
chargse I i
2 voies 0.858 1.048 0.73 0.67 1.047
A charées
3 voies 0.81 - 0.88 0.936 0.228 1.113
chargées |
1 convoi 1.123 1.368 1.€19 159 I-;ggﬁ
Be 2 convois 1.134 1.324 1.463 1.49 1.3 |
3convois. 1.183 1.261 1.238 1.18 } 2.15
Mcl120 1.2455 -1.318| 1.263 1.18 | 1.064“
Convoi D -1.336 -1.368| -0.72 -1.07 —d?&73|
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Poutre Po

K | eff| 0 |0.125L | 0.25L| 0.375L| S 0.5L
G [tte 1a| 0.85 | M | 0 25.45 | 43.63| 54.54 | 57.74| 58.17
larg | 5.8 | 4.39 | 2.91 | 1.45 | 0.63 | 0
1 0.44 | M | © 13.9 | 23.94| 29.7 |31.49 | 31.72
v | 3.2 | 2.62 | 2.05 | 1.61 |1.32 | 1.16
2 0.86 | M | 0 53.85 | 92.32] 115.4 |122.2 | 123.09
v | 12.3| 10.17 | 7.95| 6.27 |5.13 | 4.52
3 0.89 | M | 0 75.49 | 129.4| 161.8 |[171.28| 172.55
r [17.25| 15.06 | 11.76| 9.28 |7.556 | 6.6 |
1 1.12 | M| 0 32.76 | 55.7 | 67.02 [71.35 | 72.3
v | 36.6] 7.13 | 5.5 | 4.3 [3.51 3.05
2 1.13 | M| 0 60.67 | 103.2| 124.11[132.13| 133.54
Bc v | 67.8| 13.21 | 10.2 | 7.262 | 6.5 3.025
3 1.18 | M| 0 75.06 | 127.2| 153.55| 163.4| 165.7
| v | 83.8) 16.35 | 12.6 | 9.85 | 8.99 | 6.9
Mc 1.24 | M| 0 65.15 | 111.7| 139.61| 147.8| 14s.
120 v | 14.9| 12.87 | 10.82| 8.846 | 7.38] €.53
c D “1.33) M| / / / / / e
R / / / / ?
1 0.63 | M| 0 1.4 | 2.4 | 2.98 | 3.15 | 3.18
T | 0.32| 0.24 | 0.18 | 0.12 | 0.93 | 0.08
2 0.63 | M| 0 2.78 | 4.77 | 5.96 | 6.31 | 6.30
v | 0.64| 0.49 | 0.36 | 0.25 | 0.18 | 0.16
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poutre P1

K eff| 0 0.125L|0.25L| 0.375L| S ¢.5L
1 tte 1.09 M 0 32.64 |55.95| 69.94 |74.05 E%ET&”"‘
G l;?g T 7.46 |5.63 |3.73 | 1.86 0.8 !o
R
,
| 0.87 M 0 27.22 |47.02| 58.41 |61.84 [62.3
T 6.23 [5.13 4.02 | 3.2 2.6 p
A 2 1.05 M 0 65.78 |112.7| 140.96|149.24 ,I;ET35_4
T 15 12.43 [9.71 | 7.65 |6.26 7.81
3 0.88 M 0 74.56 |127.8| 159.77[169.16 175.42
T 17 14.87 |11.62| 9.16 7.46 117.04
1 1.37 M 0 39.92 |67.87| 81.66 |B86.86 _%35255'"
Bc v | 44.6 (8.7 |6.7 | 5.24 |4.28 |23.57
S WS
2 132 M 0 70.84 |120.4| 144.9 [154.3 [156.38
T 79.12(15.43 |11.88] 9.3 7.6 | 6.52
3 1.26 M 0 87.4 |148.6| 178.8 1;0.3€'T—aﬂ 9 |
T 97.63/19.04 |14.66| 11.47 |9.37 % L. N5
Mc120 1.32 M 0 68.94 [118.2| 147.74 155.42b?“ 1457
T 15.76[13.63 |11.47| 9.37 |7.82 % 7.22
4
CD -1.36] M / / / / / | /
T / / / / / % ;
1 0.84 M 0 1.84 | 3.15| 3.94 | 4.17 'T""*;TE‘
Trott T 0.42 0.32 0.23 0.16‘ 0.12 E it.]
2 0.63 M 0 2.75 | 4.73| 5.91 | 6.25 }"‘ﬂe.nﬂ
T 0.63 | 0.48 | 0.35| 0.24 | 0.18 | 0.
Ik S




FPoutre F2

K eff 0 0.125L| 0.25L | 0.375L 5
G |tte la [1.07 M | 7.344| 32.1 | S55.08 68.85 | 72.89
largeur T 0 5.54 | 3.67 1.183 | 0.793
1 0.43 M 0 13.5 | 23.29 28.93 | 30.86
T | 3.086| 4.32 1.99 1.571 | 1.285
A 2 0.73 M 0 45.8 | 78.55 98.18 |103.94
T | 10.47| 8.65 b.76 5.335 | 4.364
3 0.93 M 0 79.3 [135.95 169.9 |179.53
T | 18.13| 15.8 | 12.36 9.749 T.94
1 1.52 M 0 44.3 | 75.36 90. 68 /
T | 49.51| 9.65 7.43 5.82 / 5
S S,
Bc 2 1.46 M 0 78.3 [133.09 160.1 / '
T | 87.44| 17.04 | 13.13 10.27 / ,
3 1.24 M 0 88.81 | 145.9 | 175.54 / ]
T | 95.85| 18.7 14.4 11.26 /
Mc 1.26 M 0 66.06 |113.25 | 141.57 149.9
120
T |15.1 13.06 | 10.97 8.97 7.49
CD 0.72 M|/ / / / ;
T |/ / / / /
1 0.16 M |O 0.36 | 0.614 0.77 0.813|
Tro T 0.06 |.046 0.032 | 0.024
£
2 0.16 M |0 0.71 |.614 1.53 1.62
T |0.082 0.12 |.092 0.064 | 0.048
|




POUTRE P3

K |eff| o |o0.125n|0.25L | 0.375L| s 0.5L
tte la M |0 29.3 |50.15 | 62.69 | 66.37 | 65.57
¢ | larg v |e.68| 5.04 | 3.34 | 1.67 | 0.73 | 000
1 0.48 |M |0 15.7 |26 32.3 34.2 34.5
v |3.44|2.84 |2.224 | 1.75 1.43 1.264
A 2 0.67 |M 0 42.05 |72.09 90.11 95.41 96.12
v |9.61]7.94 |6.21 4.89 | 4 2.52
3 0.98 |[M |0 83.71 |143.5 | 179.4 | 189.92] 131.34
v |19.1|16.7 |13.05 | 10.29 | 8.38 7.62
Bc 1 1.55 |M |0 45.23 |76.9 |92.52 98.53 | 99.57
T |77.4/9.85 |7.6 5.93 4.85 4.17
1.49 |M |0 79.98 |135.9 |163.6 174.2 | 176.55
v |89.3/17.42 [13.42 [10.5 8.57 7.38
3 1.18 |M |o |81.78 |139.0 [167.3 | 178.7 | 143113
v |96.5/17.81 |13.72 |10.73 | 8.79 7.56
Mc120 1.18 |[M |0 61.93 |106.2 |132.7 140.51| 141.56 |
v |14.1[12.24 |8.41 |8.41 7.02 6.49
cD -1.07|M / / / / / ;]
T / / / / / /
1 2.55/m | 0 |5.57 |9.56 [11.95 12{6§“| 12.75 |
T |1.27/0.97 |0.71 0.5 L0.375 6332
TROTT| 2 1.28|M 0 |5.59 [9.59 11.3 | 12.68 12.78
v |1.27]/0.97 |0.71 0.49 0.57 0.32




POUTRE P4

K eff] 0 |0.125L [0.25L |0.375L 0.5L %
G |Tre ra| 1.59 | M| 0 / / / / 100
LARG v | 10.9| 8.23 | 5.45 | 2.72 | 0.73 0
A 1 0.925| M | © 29.05| 50.10| 62.24| 65.9 aéfz"”@
T | 6.64| 5.48 | 4.3 3.4 | 2.8 2.41 i
2 1.047| M | 0O 65.72| 112.6| 140.8| 149.1 150.§ﬂj
T | 15.0| 12.42| 9.7 7.65 | 6.26 | 5.517 i
3 1.11| M | © 94.3 | 161.6| 202.8| 213.9| 215.5 !
v | 8.36| 9.44 | 11.6 | 14.7 | 18.8 | 21.55 |
Be | 1 1.56| M | 0 45.75| 77.8 | 93.6 | 99.65| 101 =
v | 51.1| 9.966| 7.673| 6 4.9 2.87 i
2 1.51| M | 0 80.78| 137.3| 165.2| 175.5 178.;"1
v | 90.2| 17.59| 13.54| 10.60| 8.66 | 5.C7 E
3 2.15| M | © 149.2| 253.6| 305.1| 324.8| 329 m%
v | 166.| 32.49| 25.02| 19.6 | 15.99| 9.37 1
Mc 1.06| M | 0 55.6 | 95.32| 119.1| 126.1 1£'f5-%
120 v | 12.7| 10.99| 9.23 7.55 | 6.3 5.83
c D -0.87| M| 7/ / / R, ;]
- |
|/ / / / / / i
1 3.6 | M| 0 7.876| 13.5 | 16.87| 17.86| 18
TRO T| 1.8 | 1.378] 1.012| 0.703| 0.53 0.45 g
2 2.14| M| 0 9.364| 16.05| 20.06| 21.24 84 {?
v| 2.14| 1.64 | 1.20 0.835| 0.63 0,52 |




ETUDE DU PLATELAGE

Le platelage de notre ouvrage se constitue d'une dalle en téur o

armé coule sur place. Cette derniére assure deux roles

‘a- Celui de l'entretoisement des poutres e; 1'absence d'entretoises

dans notre ouvrage.

b- Celui de recevoir les charges permanentes engendrées par la couche
de raulement ainsi que les surcharges appliquées sur cette
dernidre pour les transmettre aux poutres.

11 sera donc nécéssaire d'étuder deux types de flexion

- Flexion transversale

- Flexion locale

1/ FLEXION TRANSVERSALE

Elle sera calculée par la méthode de GUYON-MASSONNET d'abor- . !
sera tracé la ligne d'inflence du coéfficient de répartitic:

pour ensuite déterminer Mv pour chaque type de chargement considéré.

+ ja -  Ha +My -My ?
Trottoirs - -2.18226 - ~0.2546 i
Mc80 0.70291 -0.19611 1.6741 Z0.4676
Me80 1.3354 -0.33646 1.2965 20.3267
A(l) 1 0.63713 ~0.16163 0.23362 Z0.5527
® 0.71627 -0.18056 0.26264 ~0.6621
0.45657 - 0.15067
Bt b7 -0.051363 0.9571 0. 2766
0.25198 -0.034026 1.387 530 |
Bc 0.17772 -0.057375 1.936 -
2.98402 ~0.089248 2.9795 ~0.8911 |
2.6794 - 0.27837 2.3105 -0.24 1
Br 0.14237 -0.0566 0.4799 _ 0.19¢



Mc120 © 0.62806 -0.15143 2.2891 -0.5519!
|
D 0.841065 -0.221945|  6.3823 -1.6842
Me120 1.36646 -0.325416| 1.7587 ~0.418¢
i

Les coéfficients étant calculés, il ne reste plus qu'a détermi.. :

i

les moments engendrés par les différentes surcharges, chose gu:

nous allons faire en nous servant des formules suivantes

- Charges uniformes (A et Trottoirs)

My = 4p . b.sinm dx

- Charges linéairement réparties (Mcl20,D)

My =

- Pour un systeéme de charges concentrées (Bc,Bt,Br)

My =

FERRAILLAGE DE LA DALLE

Nous considérons les moments négatifs sur appuls et les momeris

positifs en travée.
A mi-portée

1/ Calcul a E.L.U

5.46 cm- /ml

Armatures supérieures
-

Armatures inférieures 13.74 cm” /ml

2/ Calcul a E.L Contrainte béton sous M(-) =
M(+) = 10.99Mpa < 15Mp

Au 3/16 de Ialportée

e e A e A R A A e

1/ calcul a E.L.U

Armatures supérieures 2.83 cm” /ml

7.31 cm” /ml

Armatures inférieures

2/ Calcul a E.L.S

Contrainte béton sous M(-) = 4.75 Mpa < 15 Mpa

5.91 Mpa < 15 Mpa



M(+) = 7.97 Mpa < 15 Mpa

* Flexion locale

Elle est calculée pour un panneau de la,dalle du tablier
(considérés comme un assemblage de panneaux) les éfforts de
flexion locale sont calculés par la méthode des abaques de M
PIGEAUD ou bien les abaques de M HEINRICH PUCHER.

1- EFFORT DANS UN PANNEAU DE DALLE

La dalle constituant le platelage ést en armé. Elle serc
assimilée a4 un ensemble de panneaux rectangulaires de dimensions
1« et ly avec lx ¢ ly. Ces panneaux seront portés suivant la
direéction lx par les entretoises d'about et suivant ly par les
poutres principales. Ils seront considerés comme partiellerent
encastrés entre eux dans le sens ly.

* Dimensions du panneau
1 et ly seront déteérminées conformément aux indications de

1'TP1 (Ch.2. Artl-15)

} H | §
i | Tﬁ;ﬁ

7
Z

- -

* Détermination de 1lx et ly

cos(45 ) = 16/X me——p x = 22.62
I« = 0.65 m
. ¢
ly = 40 m , p = 1x/ly = 0.01625 < 0.4 : le panneau peut étre

considéré infiniment long et travaillant uniquement selon le petit
c6té (c.a.d 1lx).

* CALCUL DES EFFORTS

- Sous charges permanentes

Nous considérons une bande de 1 m de large suivant ly, 1'édtude ec=tb



2/ CONDITIONS SIMIQUES

H 1304.91/8 = 163.11 t , Nmin = 237.16t/pieu

1]

M -558.42 t.m

" CALCUL DES MOMENTS LE LONG DU PIEU

z 0.01 0.11 0.21 0.31 (0.41 [0.51 0.61 0.71

|
M(z)|-558.42(-317.32(-119.36|34.07{94.17{125.01|104.26 61.17]41;75]

FERRATLLAGE DES PIEUX
Le pieu est considéré comme une piéce soumise a la flexion
composée et doit étre armé sur toute la longueur.

a) Conditions normales

M = -348.79 t.m , Nmin = 193.56 t.m
e = M/N = 1.8 m
R/4 = 0.15m , e > R/4 N est l'effort de compréssion alcrs la
section est partiellement comprimée.
D'aprés les abaques de Pierre Charon , on trouve
Ae = 329.74 cm® , e = 9.5 cm X

b) Condition sismique

M = -558.42 t.m
Nmin = 237.16 t.m
_ M _ R _
e——N—2.36m,—4——0.15 — . e>R/4
. N : effort de compréssion alors
la secti?n egt

patiellement compi: e

b

D'aprés les abaques de Pierre Charon , on trouve

As = 339.3 cm2 , e =9, cm



Ty = ga 1lx ly/(2ly+lx) = 0,2177 t/ml

Pour les surcharges concentrées nous appliquerons la méthosde de

" PIGEAUD "

En tenant compte de la diffusion dans le plan moyen de la dalle.

* SURCHARGES Br 1" ~
Pour une roue isolée de Br : on a F_Eé___q
u=60cm, v =30 cm . @f Adt : ‘,_F_
u'= 0.92 > 1lx , v'= 0.62 m ’ l ;r_ i g
Quand u > lx on prendra u = lx R
- Moments flechissants Iae
Au milieu de 1lx : Mx = (Ms + Mz).p
Au milieu de ly : My = (M1 + Mz).p
g = p/u'v' , p = 10 t (poids de la roue).
q = constante de répartition , 17.53 t.
u'/lx =1 , Mc = 0.08
v' = 0.9 , Mz = 0.024 (d'apres abagques de pigeaud).
d'oud Mx = (M1 + M2).p = 0.6269 tm.
My = (M1 + M2).p = 0.2699 tm.

- Efforts tranchants

pt = u'.v' = 7.499 t.

u'>v' au milieu de u'; Tu'=s p/2u' + v' = 3.75 t ~
Tv'= p/3u' = 3.622 t.
Apres pondération on trouve : Tx = 4.687 t , Ty = 4.528 t,
P )
* SURCHARGES Bc - D
! A ﬁ? a4 A, f
L .
B .
o £
. S
s T i ¢ 4 e [
R
Ny T
B b b4 B
<
- 023] 025,
=
A

—



la surface d'impact.
er : épailsseur du revétement = 8 cm
he : épaisseur de la dalle = 25 cm

er : angle de diffusion dans le

A
& ;
+ + 3 4 3 33

revétement = Arctg 3/4 pour un

. €
I Ga 9,{) N o
. /&5 Ea}\ kvi revétement peu rigide.
- = . = = = —* —? = © : angle de diffusion dans
— Mg 2 la dalle = 45

K4 : largeur (ou longeur d'impact.
H4': kargeur (longeur) apres
diffusion.

Les largeurs et les longueurs d'impact diffusées sont

u' = u + ho +eger
v' = v + ho +eger
ol £ = 1.5 pour un revétement peu rigide.

* SURCHARGES A(1l)

L LT L

0.65 m

A = 0.8519 t/m° (pour une voie ou deux voies chargées)
A = 0.9467 t/m° (pour trois chargees).

Mox = gl®x/8 = 0.0563 tm

i

»7
s

I

0.25 Mox = 0.01125 tm
Mtx = 0.8 Mox = 0.045 tm
Max = 0.5 Mox = 0.025 tm

0.25 Mex = 0.014 tm

1]

May

- Efforts tranchants

™ = ga lx ly/21ly + 1Ix = 0.328 t/ml



* SURFACE AAlA2A3

u'l = 7cem , v'1 = 3.57 cm ,pl = 4.61t

Tu'l

0.43 t ; Tx1 = 0.538 t ; Tv'l= 0.639 t

Tyl' = 0.799 t

* SURFARCE BB1B2B3

u' = 7cm ; v' = 243 cm , p' = 3.1
Tul = 0.43 t , Txl1 = 0.538 t , Tvl = 0.636 t
Ty = 0.796 t

(Tx'1 - TX)/2 = 0t ,Typ = 0.015t

1

Txp
Tx' = Tx + Txp = 0Ot , Ty' = - 0.0225t

Détermination définitve des éfforts tranchants max sous woc.
Txmax = 5.18t , Tymax = 5.107t

* SOUS LA SURCHARGE Bt (P = 8t)

ly
L]
A Al D D
1x
L]
B Y B' G ' C
| 1
i
N
0.4673 0. 4673

135¢m  ,v'<]l pas d'iterference dars

u'= 92cm , v'=57cm , 1
ce sens (suivant ly).
% Surfaqe ABCD

¢
20.209 t

u'=92cm > 1; , u's+=1x , v's = 192 cm , p1

u's/1x=1 , v'12/1x=2.78 M1=0.04436 ,M2z = 0.001554

pt = 20.209t , Mx1=(M1 + M2)P1=0.901lt.m (Myl=(M2 + M1)pi=2.1658
. Surface A'B'C'D'.

u'= 92 cm >lx , v' =78 cm , u'/lx =1, v'/Ilx = 1.13 , Mz = 0.0751



|m
~

| b

cas

* SURFACE AABB1

= 107 cm > ILx > Lx = Ix = 0.69m
= 57 cm
G = P/(1.07*0.57) = 18.46 t/m"
Pt = 0.69 x 0.57 x 18.46 = 7.26 t
TV's = P1/(3* ) = 7.26/ (3 x 0.69) = 3.5044 t
Ty = 1.25*TV' = 4.384 t '
Tu's = P/(2*U0'1 + V'1l) = 3.72 t

T™ = 1.25 x TV'1l = 4.654 t

* SURFACE AAlBBl1

u'2 = 7 cm ; v'2 = 57 cm ; p2 u'2.v'2 =0.7t

Tu'2 = p2/3v2 = 0.426 t ; Tv'2 = p2/2v'2 + u'2 = 0.6t
Tx2 = 1.25 Tu'2= 0.53t ; Ty2 = 1.25 Tv'2 = 0.75¢t
Tx2 = Tx1l + Tx2 = 5.18 + 0.53 = 5.18t

Ty2 = Tyl + Ty2 = 5.134t

* SURFACE AAl1A2A3

u"l1 1.07 m F u"l= 1lx = 0.69

v"l 3.57 m , u"l<v"1l

p"l = u"l.v"l = 45.472 t

Tu"1l 4.2458 t , Tv"l = 5.538 t

5.3072 t , Ty"1

1]

6.923 t

Tx"1

* SURFACE BB1B2B3

u"2 = 107 cm > lx u"2 = 1x = 0.69

v"2 = 243 em ,p2 =. u"2.v"2 =30.95 t
Tx = Tx"1l - Tx"2 = 0.025 t

Tu"2 = 4.2458 t , Tv"2 = 5.5769 t
Tx"2 = 5.307 t , Tx =0

Ty"2 = 6.971 t , Ty =-0.024 t



Le moment flechissant est maximal lorsque il y'a quat::s
roues de

deux véhicules voisins au milieu de la plagque.

0.57 m.

u 0.25 m ; u'

"
]

\% 0.25 m ; v' 0.57 m.
D = u'-1l : zone d'interference.
:entre axe des roues. =0.5m
- Suivant l1x. u' = 57 cem, 1 = 50 em , u' > 1
donc 1l y'a interference dans ce sens, zone d'interférence
d = 7 cm.
- Suivant ly. v'=0.57 m , 1 = 1.5 ,v' > 1 pas d'interférence dans

ce cas on calcul la préssion p/ua'.v' = 18.46 t/m*

* CAlcul des efforts

a) Moments flechissants

1)- Surface AA1A2A3
u's = 107 ecm > 1x u'l = 1lx.
v's = 207 cm , pa = u'l.v'l = 26.367t/m2
u'/lx =1, v'1/1lx = 3 ; M1 = 0.04 ; M2z = 0.0009.
Mx1 = 1.0579 tm , My = 0.1818 tm.

2) Surface BB1B2B3

u'2 = 107 cm > 1x u'2 = 1x ; v'2 93 cm , pb ul’.

v'l = 11.845t/m2.

u'2/1x = 1; v'2/1x = 1.347 ,M12 = 0.0691 tm ,M22 = 0.013]1 tm
Mxz = (Miz + M2).Pb = 0.84 tm , Myz=(Mzz + Mﬂ;z) Po = 0.278 tm
pour la surféce X 2 ‘
Mxy = Mxa1 - Mxz = 0.2179 tm.
Myy = Myi1 - Myz = -0.0961 tm 1= v'(2u' - ), =w',

2-1) Surface AAlA2A3

u'= 7 cm ; v'= 207 cm , pc =2.67t.



Mz = 0.0174
Pz = 8.21T , Mxz = (Mi1+Mz) Pz = 0.638 t.m , Myz = (Mz+M1)
Pz = 0.235 t.m i

Les moments flechissants diis a la charge Bt sont alors
Mx = 0.263t , My = -0.0692t.m
Efforts tranchants
L'effort tranchant se calcul se calcul de la méme manieére ¢guve Br
u's = 92 cm > 1Ix , u't = 1Ix = 0.69 m , v's = 57 cm
'

1 > v's p=6t.

11

systéme 1 Tv's = 2.89 t/ml , Tu's = 3.077 t/ml
~~~~~~~~~ 135

7

\
\

A o' Al
g -~
1\ % | 22
]
B ! S
,925/2]| 435 A.35 | 025/2
7 * 2

systeéme2 Nous utiliserons l'artifice de Resal.

~~~~~~~~

. Surface AA'BB'. u' = 92 em > 1lx , 1lx = u' = 0.69 , v' = 327 cm
p'= 34.42 ,u'<v' , Tu'= 3.508 t/ml , Tv' = 4.76 t/ml.
. Surface DD'CC'.u'2=92cm>1lx , v'2=213cm , p'2=22.42t , u'2<¢v*'2

Tuz = 3.5 t Tvz = 4.53 t.

ponc pour le systéme 2 Tu:z =0t , Tvz = 0.231 t/ml

pour le systéme (1+2) .Tu'= 3.077 t/ml , Tv' =3.1§ t/ml.
Finalement les éfforts tranchants engendrés par la surcharge Bt

sont

Tx = 1.25 Tu' = 3.84 t/ml , Ty = 1.25 Tv'= 3.91 t/ml



A.50

u'3/1lx = 0.1014
v'3/1x = 3 , Mis = 0.078 , M2zs = 0.002
Mxs = (Mi13a + Mz3).Pc = 0.209 tm
Mys = (Mzs + Mi13).pec = 0.0366 tm
2-2) Surface BB1B2B3
u' = 7 cm ; v' = 93 cm , pd = 1.20t.
u'4/1x = 0.1014
v'4/1x = 1.34 , Mia = 0.1406
Mz4 = 0.0132
Mxe =(Mi1ea + M24)Pd = 0.171 tm
My4 = (Mze4 + M14)Pd = 0.0411 tm
Pour la surface 2 Mxp = mx3 - mx4 = 0.035 tm
Myp = mya - my4 = — 0.0045 tm
D'oll les moments flechissants finaux
MX = mxy + mxp = 0.342 + 0,038 = 0.2559 tm
My = myy + myp = -0.1517 - 0.0045 = -0.1006 tm
En appuil Max = 0.5 Mx = 0.1279 tm
En travée Mrx = 0.8 Mx = 0.205 tm

Effort tranchant : T est max quand deux roues de deux vehicules

voisins se trouvent au milieu de la plaque.
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SURCHARGE MILLITAIRE Mcl120

Placer une seule chenille de 55t sur une surface dimpact u=100cm

v =610 cm, u'=132 em > Ix , u' = Ilx , v% = 642 cm , pr = 28.75 t
M = 0.04 , M2 = 0.00009. |
M« = 1.154 t.m , My = 0.198 t.m , Tu'= 1.49 t/ml , Tv'=2.12t/ml

Tx = 1.86t

Ty=2.66tSURCHARGE MILLITAIRE Mc80. On ne peut disposer qu'une
seule chenille de 36t surface d'impact:0.85*4.9 u'=117cm>1x

u' = 1x , v'= 522 cm , pp = 21.23 t , Tu'= 1.355 t , T™v' = 1.9t/ml
Tx = 1.7t , Ty = 2.38 t

Calcul des moments flechissants

D'aprés les abagques de PIGEAUD M1 = 0.04 , Mz = 0.009 , Mx = 0.85 t
My = 0.146 t.m
SURCHARGES EXCEPTIONNELLES(CONVOI D)

L)

La surface d'impact est uv = 18.6 cm , p = 240 t , u' = 352 cm ,

v'= 1892 cm , Tv' = 4.22 , Tx = 5.28 t , Tu'= 5.49 , Ty = 7.31 ¢t
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ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

1) Principales notations

B : aire de la sBection droite

I : inertie de cette section droite

1 : rayon de giration

Ve ,sVi : distance du centre de gravité réspectivement a la fibre

supérieure (F.I) et & la fibre inférieure (F.I).

I

p =————: rendement géometrique de la section.
B.Vﬂ .VL
ht : hauteur totale de la section
d' : distance du point du passage de la résultante des forces

de précontrainte a la face la plus voisine de la piéce.

h = ht = d : hauteur totale de la section.
eo : éxentricité algébrique de la force de précontrainte.
Mn , M : Valeurs maximale et minimale du moment M développé

dans la section par les charges éxterieures.
dm ='M - -Mn (quantité éssgentiéllement positive)

os', oL' : contraintes admissibles de compréssion réspectivement

r

sur la fibre supérieure et sur la fibre inférieure.

os, o. : contraintes admissibles de traction réspéctivement si-
la fibre supérieure et sur la fibre inférieure.
Tous les points d'une poutre qui se trouvent avant déformation
dans une section plane, perpendiculaire a 1l'axe, se tvrouve
aprés déformation dans une action plane perpenﬁLcn]ai?»
déformé (Hypothése de NAVIER et BERNOULI).
La répartion des contraintes se fait donc, dans une section
quelquonque suivant le diagramme linéaire classique.En
conséquence, les regles habituelles de la resistance des
matériaux (en particulier celles relatives a la fléxion

composée) sont applicables.



Contrairement au béton arme, le béton précontraint est considéré
comme un matériau homogene non fissuré. C'est la section totale
qui sera alors prise en compte pour la détermination de la
position du centre de gravité, pour le calcul de l'aire B et
pour l'évaluation du moment d'inertie I.

CAS GENERAL

Généralement ,une méme section est sollicitée par un moment fléchissant
variable en fonction des actions subies par.la poutre.

On devra vérifier que sous l'action conjuguée de la précontrainte

et du moment minimal (Mw) ou bien de la précotrainte et du moment
maximal (M) les contraintes limites sur les fibres extr&mes ne

peuvent jamais étre dépassées.

- EXCENTRICITE DU CENTRE DE PRESSION
Considérons une section soumise au seul éffet de la précontrainte,

1'éffort normal N et le moment fléchissant M valent alors:

N =P
M =P eo
d'ou 1'éxcentricité du centre de préssion e =—g-: eo
Si 1'on consideére en outre 1'éffet d'un moment éxtérieur M
N=¥ M M
—k e T el Tty
M = Peo + M H

Le moment a fait remonter le centre de préssion d'uaze orantité

—E-BOHB 1'éffet de M et N, nous avons donc

P ¢
os %} + Pe V; S o'
e P Vi —
o 5—1—3— Pe T < ci
solt encore os S-EL(I + e‘) < oa
B eV
= P _ e —
oL S—B—' (1 pvﬂ ) = o



[}
D'ou : o Vi ( 1--§§33—) < e =< p Vi | Bpon -1)
ey | _—
- U A iy £ ed e Va (1re BTE )
P P
B B os
Prenant C = p Va ( 1- B )
c* = p Vi (1—1%;EL)

Pour que les containtes limites dans la section soient respectées

11 faut que : -C' = e = C

etpuisqueea+m5e=eo+iseo+m
P P P
Nous avons -C' + :" < eo £ C —:—m

3) DETERMINATION DE LA FORCE DE PRECONTRAINTE

Section sous-critique

Supposons le coffrage donne,les moments d'inertie de la section

étant suffisant

M
L - _l'ﬂ —-_.”_.‘_ 1 Am =
C P £ cC P solit P ZC_"'C‘ Po
et 81 1'on adopte P=Po, nous avons eo = -c' --%?L= Cc —-%?L
une telle solution n'est envisageable que si:
-(Vi - d') Z*eo = Vs -d
section sur -critique
pz . N Pl avec eo = d'-Vi
Vi+c-4d'

calcul pratique de la force de precontrainte P

soit p = max (Po,Pl)

81 P = Po la mection est sous - critique



81 P = Pl la section est sur - critique

APPLICATION AU PROJET

a) Cables utilisés .

Tous les cables seront des 7T15 DYWIDAG.

* CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUE ET MECANIQUE

- section A=973 mm-

- Contrainte maximale admissible sans l'ancrage aprés mise en
tension et blocage de' 1'ouvrage

To = 15725 Kg/cm- 157250 t/m”

- Limite élastique Rg = 184900 t/m- (contrainte de rupture généle)
T = 165500 t/m° (contrainte caracteristique de déformation
garentie)

- Coéfficient de frottement du cidble dans les courbes f = 0.18

- Perte relative de tension par meétre p = 0.002

--Relaxation a 1000 heures 3%

- Relaxation a 3000 heures 3.6%

- Module d'élasticité E = 20 000 Kg/mm"

- Recul d'ancrage g = 9 mm

- Diameétre de la gaine &int= 60 mm

fext = 66 mm
- Allongement garant% sous charge maximale Ag = 3%
- Coéfficient de striction garanti 2Zg = 25%

b) Tracé des cables

Principe, la force de précontrainte ayant une éxcenﬁ;1c1té ‘e"
est introduite pour créer un certain équilibre entre le moment
Mp = N.e qu'elle introduit et d'autre part les moments Mg et Mg
répresentant réspectivement moment des charges permanentes et
surcharges. Or dans une poutre sur appui simple, les moments Mg

et Mg sont maximums positifs dans la zone centrale de la poutre



et s'annulent sur les appuis. Il convient donc que le moment de
précontainte soit maximal et négatif dans la partie centrale et
diminue en valeur absolue en allant sur les appuis, ce qui

"revient a donner aux cables une éxcentricité maximale dans la

partie centrale et les relever progréssivement en allant vers
les appuis.
En résume,nous adopterons les dispositions de cablage suivant:=--

- Dans la partie centrale: LA totalité des cables est placée a
1'éxcentricité maximale.

- Entre la partie centrale et l'appui: On a une zone de relevage
des cables et suppréssion des cdbles qui émérgent a la partie
supérieure de la poutre.

A l'appui: Les cables restant sortent et sont ancrés dans la
plague d'about suivant une disposition uniforme et telle que le
c.d.g des cdbles coincide (ou approche) du centre de gravité de

la section d'about de facon a avoir un moment de précontrainte
faible a 1'about.
c) Relevage des cables

Ce relevage des cidbles se base sur les données suivantes:

1/ La zone de relevage des cables lo : —%—S lo 5-%-

2/ L'ancrage de releYage des cdbles : 0 £ a < 20 A (1'about)

24.23 (cables emergents)

3/ Rayon de courbure des cdbles R 2 800 avec : diamdtre du fil
constituant le cable.

* DETERMINATION ‘D_[J NOMBRE DE CABLES

La poutre la plus sollicitée étant la poutre intérmediaire P/4 avec

un moment en travée égal a 597 t.m

=AY - 244 Rafon®

I




I et V: Caractéristique géométrique de la poutre sur appui avec
hourdi.
Si l'on veut qu'il n'y ait pas de contrainte de traction, il
convient que la précontrainte en service provoque sur cette
fibre une compréssion. Cette contrainte se traduit par ia formu =

de la flexion composée.

Ccomp =£ (1 - e vt ) Z otraction
B 1
avec B = 7588.6 cm* , e = -Vi + d' = 104.37 cm
Autrement dit : P = 440t , prenons P = 700t

En estimant les

P _
e “gor. =

Comme 1l s'agit

pertes a4 30 % de la précontrainte P, on aura
1000t

des cdbles 7T15

opo = Min (0.85 Rg , 0.95 Ty , To) = 15716.5 Kg/cm”
D'ou N :___EE__ = 6.45 , soit 7cables ; on prendra 7 cdbles de 71'S5
W o Po

* POSITIONNEMENT DES CABLES A L'ABOUT

Quatre cables seront placés a |'about tout en réspectant les
conditions fixées par le document SETRA.

Az 16.5cm , B 2Z 28 cm et de telle sorte A avoir une

éxcentricité nulle.

Excentricite e

yi ordonnée du cible i1 / fibre supérieure

Si section corréspondante au cable 1

Yge = 75 em 'ch - Ygp = 36.06cm , e = 36 cm

Ygp centre de gravite de la section de la poutre avec hourdis
a 1'about ,
* INCLINAISON DES CABLES

Les cdbles sont rectilignes sgr une distance projetfs gur

<3 e l’
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1'horizontale d'un métre, ensuite ils prennent une allure

parabolique pour devenir rectiligne jusgu'd ia rmwici? .le la

poutre. ¢

- Soit‘EL : Le point répresentant le début du relevage du cable i

- Le point ci : Le point d'ancrage du cdble i & 1l'about

- Ei Gi: Trongon parabolique

- Gi Ci: Trongon rectiligne permettant une transmissicn d'éffort
convenable entre 1'appareil d'ancrage et le cdble.

yi = aixi égquation du trongon parabolique

dyt, o 2 ai xi au point Gi :—911- (Gi) = 2 ai bi = tglai)
dxi dxi

(La pente de la parabole au point Gi d'abscisse bi doit étre

égale a la pente du trongon rectiligne GiCi)

tgl(a)
at = 7 i Y T e - di - 100 tg(ai)
yi = ai bi”
s Y, _ Y x 2bi . zyL
YoTEr T TEGO T TR
D'od b -2 et - di -100tg(ai) -

tglai)

* calcul des angles ai des cables sortant a 1'about

Démonstration

Projection verticale

H - 11 sin(a)
sin(a) ¢

(le+t) s8in(o) = H e t =

Projection horisontales

(l1+t) cos(a) + t + 12 :%’._

((l1 + H - lesin(a) ) cosla) + H - !‘Bi“(“’ + 1z
sin(a) sin(a)
H

1r

H
licosca) +s—m cos(a) - 11 cos(a) +—B—m;)‘ 11 + 12 i



H cosla) + 1 - 11 - 1z = 1»
ginlai ) - " sin(a) 2 -

;%;Ta’(coa(a) + 1 i =117- + 11 + 12
' ‘ 1 - tgla)
On sait que cos(a) =——— ; sin(a) =

14 1+tgz(a) Y 1-tg(2a)

On pose tg(a) = x et (—%i-+ la + 12 *)/H =A

On aura 1 + Yx°H = AX e xztl-Az) = =2AXx

(1 -A%) + 28x = 0 ——t X [ i Az)+2AJ -0

1°7 cas : «x 0 = tgla) = 0 : cas 2 rejeter

éme _ 2A 2
2 cas : x =-—y—_32 avec ( A" # 1)

1r
2(—-2—- + 114 + 12)

H[( 1p /2 : s +lz 2 _ 11]

Donc tgla) =

Pour le calcul des ai, on se fixe 12 du premier cdble au départ
et A chaque fois, on lui ajoute une raison de 1.50 m .

Autrement dit les lzi forment une progréssion arithmétique de
raison 1.50 m donc : l2,¢ = 13 m , l2,3 = 14.5 m , 1l2,2 = 16 m

12,4+ = 17.5 m.

APPLICATION NUMERIQUE

tglase) = 0.293 ox = 1636

tglaa) = 0.233 as = 13.16

tg(az) = 0.100 az = 5.72 ‘
ag = 0.00.

Détermination des équations et des distances de chaque cable

de la formule (I)

bs,s,7 = 183.11 m as,s,7 = 6.14 x 10°*

4

be = 591.8 M w=———eep a¢ = 2.48 10~



4

ba = 538.2 M === aza = 216 10
bz = 820 M == az = 0.6 10 *
‘at =0 .

Tracé des cdbles émérgeants sur la fibre supérieure de la poutre
\ 3
\ |
=
f‘ < \ ' |
5 - '

.-_1_ LY ﬁ
P > 100 M }|, '{1’
4, tewa t s d

Les cidbles relevés A 1'éxrados ont pour angle d'inclinaison I#, 6 2°
(standard). Ils présentent une partie paraboloique EG et une
partie rectiligne GC. Pour que l1'éffort de précontrainte crée a
l'ancrage se transmette convenablement au cable.

Le premier sera placé a 3 m de l'appui, le 8econd a 4 m du

premier et le troisiéme a 3 m du second.



Calcul de la partie parabolique et la partie rectiligne de chaque

c8ble

N cable yi (cm) aix10”* ai (*) de (m) di(m) |
1 20 0 0 0 20.32 |
2 60 0.6 5.72 8.2 17,12
3 95 2.16 13.16 5.38 14.94 |
4 125 2.48 16.36 | 5.51 | 4.
s 136.4 6.14 24.23 3.66 | 13.665
6 136.4 6.14 24.23 | 3.66 9.66
7 136.4 6.14 24.23 3.66 6.665

Calcul des coordonnées des cables et leurs éxentricité a
1'about, a4 1/4 et aux sections d'émérgence des cables n*5,n"6 et

n*7.

Section a 1'about

N cable yL(cm).FLxlﬂﬂ‘ Vi'(cm)|a i (*)|cos(ai)| ei(cm) ]et coziai }
1 20 0 29 0 1 T82.06 | 82 s
2 60 0.6 69 5.72 | 0.995| -42.06 | —41.85
3 95 2.16 | 104 | 13.6 | 0.973| -7.07 | -6.86
4 125 2.48 | 134 | 16.36| 0.959| 22.94 | 21.99

2 ei. cos(ai)
e = = =-27.69 cm
E cos(ai )




Section ol le cdble n®5 émérge

e

N.cﬁble xi (cm) [ yi (cm) aix10"*|Vi"(cm)|ai (*)|cos(ai)|ei (cm) eLcosfau)i
1 / 0 0 9 0 1 -102.06| -102.06 |
2 5.2 16.22 0.6 25.22] 5.72 0.998 | -85.83 -85.66 i
3 2.38 12.23 2.16 21.23( 13.6 0.994 |-84.83 -£9.29
4 2.91 21 2.48 30 16.36 0.989 |-81.06 ~an lﬁ_1E
5 3.66 82.24 6.4 91.24| 24.20| 0.912 ;19.82 i “27:; ;

2 e. cosl(oi)
e = = -76.68 cm
2 cos(ai)
Section ol le cdble n®6 émérge xi = 13.325 - di

N cable|xi (cm) yi (cm) aix10"*|vi'(cm)|ai (*)|cos(ai)|ei (cm) ELCG;;§\)
1 / 0 0 9 0 1 -102.06 —£E;.36 !
2 a2 0.864 0.6 9.864| 0.825| 0.999 |(-101.2 ifﬁifﬁgb
3 / | o 2.16 | 9 0 1 1-102.05 | 102,96
4 / | o | 2.48| 9 0 1 102.06| -10z.cc |
5 / 0 6.4 9 0 1 -10.206| -102.06 |
6 3.66 82.24 6.14 91.24| 24.2 0.912 |(-19.82 -18.07

“ v
z ei cosl(ai)
e = = =-91.46 cm

2 cos(ai )



Section ol le cdble n®7 émérge xi =

10.325 - di

z cos(ai)

Caractéritiques géométrique nettes des sections.

C'est la section (poutre + dalle) qui sera prise en compte.

Sections About 1/4 i ¥

V(cm) 60.79 61.20 58.85

V' (cm) 109.2 108.79 111.14

Bret (cm’ ) 9070.08 9040.89 7919

Inat (cm®) 57883195.2 52414058.9| 51337391.38
i® (cm® ) 6381.7 5797.4 6482 !

= 0.9 0.87 0.9

e -34.2 -95.04 -99.98

N.cable xi (cm) | yi (cm) aix10"*|vi'(cm)|ai (*)|cos(ai) ei (cm) eLcosiatii
1 / 0 0 9 0 1 -102.06| -172.05 ?
2 / 0 0.6 9 0 1 -102.06 ‘}/ ‘
3 / | o 2.16 | 9 0 1 ~102.06 1
4 / 0 2.48 9 0 1 Dl 11:}7.-;);— T
S / 0 6.14 9 0 1 -102.06 ))_—_!
6 0.66 2.67 6.14 11.67| 0 1 -102.06 /7 ?
7 3.66 82.24 6.14 91.24| 24.2 0.912|-19.82 -18.07 i
2 ei cosl(ai)
e = = -76.68 cm



Tracé du cidble équivalent

Définition
Le fuseau limite est une zone delimitée par deux courbes paraboliques
dans lequelles doit se trouver le cadble équivalent pour que la

section le long de la poutre soit comprimée.

1/ Premier fuseau limite

C'est le fuseau a 1'intérieur duquel doit s8se trouver Ile
cidble équivalent pour qu'il n'y ait pas de traction, 1l est limité
par les deux équations suivantes:

L)

es = Cc -

ez = c -

e

2/ Deuxieéme fuseau limite

C'est le fuseau a 1'intérieur duquel doit se trouver Ile
cable équivalent pour que les contraintes de compressgion rectant
inférieures aux contraintes admissibles,il est limité par les lo x

égquations

i— - .2
s st 2B _ 1 _ M
s =25 1) 5 -
—_— .2
(e B _ i© _ Mm
§ ={—x D5



section mediane quart about
Mn = Ma(t.m) 465.97 130.1 /
AM = Ma(t.m) 119.93 98.12 /
N = T Nicos(ai) 1000 987.42 561
Ma /N 46.6 13.17 /
Mo N 58.59 23.11 /
—c-=1 /v 45.53 29.86 39.89
c = i’ /v 24.1 16.8 22.2
es = —cr -1 -92.13 -43.03 -39.89
= 2= m;u =34.5 ~6.3 23.2 J
Deuxieéme fuseau limite
gection Mediane Quart About
B(cm®) 7919.89 9040.89 | 9070.70
N = L Ni cos(ai)| 1000 987.42 561
—-ci = i*/V 45.53 29.86 39.89
c = i*/v’ 24.1 16.8 22.2
Ma /N 46.6 13.17 /
(Mm /N) 58.59 23.11 / '
o B/N 3.4 2.19 3.86
s=(%‘3——1)%-—;—" -17.89 12.42 114.4
T @B 1, i _ B 4.7 ~6.82 ~64
N V' N




Fusaux limite et cadble équwalent

—— ——




PERTES ET CHUTES DE TENSION

Definition
Les armatures de précontrainte subissent des pertes de tension.
Cette perte est la différence entre la force éxercée par le vérin
lors de sa mise en tension et la force qui s'exerce en un point
donné d'une armature a une époque donnée.
I/ Les pertes instantanés
- Les pertes de tension par frottement.
- La perte perte de tension a 1l'ouvrage.
- Les pertes de tension par déformation instantanées du béton.
a/ Frottemen!
Toute force de contact entre armature et gaine donne lieu, par
suite de frottement. dans les tracés courbes a une réaction qui
s'oppose au mouvemant ce qui réduit progressivement la tension
du cable A partir de son extrémité active.
Soit une armature tendue avec une force P. appelons f le

coéfficient de frottement entre le cable et sa gaine (fig ).

J"/'zrg L Jﬂli

Projection des forces sur la normale

(p + P - dP) sin—E%—— dN = 0 === (2P-dP) sin ~g%— = dN ; -9%- tres pe
31n-—2-— ~ _‘13_ ———pZP—T—dP-—-z— = dN ;
dp = _ﬂ%_ est de 2° ordre et est donc négligeable + 2P d; = dN (.

((P—dP)-—P)cos—%-f.dN=0-—-—>-chos——f- - fdN = 0



nrcos-g-aﬁ—a:l ———#—dP:de—-—)-—--—f—-=dN

En remplagons dN dans l1'equation 1 :

dp
—— —T B Pda. . ol Elpi = =- fda
L'equation de cette equation donne :
P =P e | (A)
o~ : angle de déviation detrminé par le tracé du cable dans la

partitie rectiligne a=0 (pratiquement o # 0 car il existe
des dévialions parasites diies au faite que les gaines sont placées
gur des supports relativement espacés).
La déviation parasite est définie en generale par le coéfficient
de perte en ‘ligne 7 T
Le rapport i?- . k est le coéfficient de déviation parasite moyen qui
s'exprime en rd/métre de longueur.
Nous sommes ainsi conduit A modifier la formule (A) gui devient :

p = Po e-[(oﬂkl)

ot 1: longueur du cable entre le point d'application de Po

et la section considérée.

En pratique, pour les tracés usuels des armatures des poutres,
compte tenu des faibles valeurs et 1'exposant de la formule
ci-dessus, oOn ne conserve que les deux premiers termes du
développement en serie de 1'exponentielle de sorte que la formule

devient :

p # Po [1-(fa + 1)1 o en radians et 1 en meétre

Raccourcissement instantané du béton

La perte de tension qui résulte des déformations instantanées lors
de 1'application d'une contrainte sur le béton peut étre assimilée
A une perte moyenne affectant chacune des armatures.

pDeux cas sont a considérer selon qui la déformation du béton est



produite par la .ise en tension du cable ou pour une action

permanente appliquée aprés mise en tension de ces cables.

1°Tcas : déformation produite par la mise en tension des cables .

Le B.P.E.L retient par la perte moyenne par cable:

. 1 obix)
A opi (x) = 5 Ep B

ob: contrainte du béton au niveau du centre de gravité des
armatures a la mise en tension.
Eij : module d'élasticité longitudinale instantanée du béton

?émpnqi_: déformation du béton sous 1'éffet d'une action permanente

Le B.P.E.L retient les formules suivantes:

ob (%)
A opit (x) = Ep ————
Euv )
Aobix) : variations de la contrainte au niveau du centre de gravité

du cable.

.

¢/ Recul d'ancrage

La perte par recul d'ouvrage intervient au moment ou 1l'ouvrage

de 1'armature étant constitué, la tension du verin est relachée.
#l1le n'affecte q'une faible partie de la longueur de 1l'armature

de précontrainte car la rétraction du fil est contrariée par le
frottement de l'acier sur la gaine et ne s'effectue que sur
auelques matres au maximum, Sur une longueur x gue nous déterminons.
Soit g !'intensité du recul d'ancrage :

1 X

g = J‘O Ao dx (1)

Ea

L'integrale représente l'aire du triangle hachurée .
a,
NI%_______
36

> 2

Compte tenu des frottements sur les longueurs X

ax
e—2(f 1 +¢x)

cog = C0

cog = co [1-2x( f? +¢)] , Ao = oo - cog = 200 f? +¢) (2)




En remplagant (2) et (1):

g E
X =

ao(——§9+¢)
A/ Un seul cdte actif, cables tirés d'une seule extrémité
S
Le diagramme représintant 1'évolution du contraintes :
A
[« P IR 1 - -
— | i
| \
' 1
: |
3 | —
L
11/ rertes différées x £
~ Retraibt
- Fluage

.
- Relaxation

x _Rfﬂ;re{l}_

n Acoretrait = £r BEa

* Fluage

Aot luage = £€f Ba = ——— Ea

® Reldqulop

C'est la perte relative de tension au cours du temps a une

{ empérature constante voisine 20°, d'apreés LeIlsPel2

2.4 x oi1000 opi - 0.55 Rg ¢ vt

Aorelax = Max 100 0,29 Ky
paococo + 2.5 opi — 0.55 Rg .
100 = 0.25 Ra e

opL @ tension initiale
Ry : contrainte de rupture garan

Les pertes différées gsont égales a

L (Aoret + Aofl
Aoret + Acflu + Aorel - Aorael ( re u)

Api = 0.55 Rg
Aodiff = i Aoret + Aoflu < Api ~ 0.55 Rg

Aoret + Aoflu sinon



ds
Lo

A

L

La partie courbe du cable décrit une équation parabolique:

so1t y

le

1
e 4 le ;—4—;—.{.(

= ght v 1 + ShPt ———— lc =-%3-(t + sht ¥1 + ahzt )

sht

cht

2
= axXx

el

dy _

X
=[ads = [V dx® + dy* dx = [ ¥ 1+(—§§-)‘ dx
le = [ Y1+ (2ax)” ax

Posons 2ax

Sht =ee—— dx =

Donc le = Ifl + sh't

cht
=5 4

1 + sh2t) dt =

aht + sht = et ; sht + Y1 + sh’t =

R

Sort

t

lig (sht + Y1 + sh®t )

%f a cht dt
2
_ ch™ t
£ = [

t

e

la (t + cht sht) ; cht

dt ; cht® = -%-(1 + ch2t)

Y1 + sh’t

le

" "4a

1 [ log[ 2ax + Y1 + (2ax)* ] + 2ax Y1 + (2ax)” ]

Application au projet

Calcul

de lea

* lc entre l'appui et la section médiane

N a10.* | a(®) | alrd) | x(m) lc(m) 1d(m) 1t (m)
cable| (cm )
1 0.00 0.00 | 0.000 0.00 0.000 20.325 20.325
2 0.60 5.72 | 0.099 8.20 8.213 12.125 20.338
3 2.16 13.16 | 0.229 5.38 5.420 14.945 20.370
4 2.48 16.36 | 0.285 5.91 5.990 14.415 20.40
5 6.14 24.23 | 0.422 3.66 3.779 13.665 17.44
6 6.14 24.23 | 0.422 3.66 3.779 9.665 13.44
7 6.14 24.23 | 0.422 3.66 3.779 6.665 10.44




N© | a 100% | a(*) | alrd) | x(m) le(m) | 1d(m) | 1t(m)
cable! (cm )
1 | 0.00 0.00 | 0.000 / 0.000 | 20.325 | 20.325
2 | 0.60 0.00 | 0.000 / 0.000 | 12.125 | 12.125
3 | 2.16 0.00 | 0.000 / 0.000 | 14.945 | 14.945
4 | 2.48 0.00 | 0.000 / 0.000 | 14.415 | 14.415
5 | 6.14 | 0.00 | 0.000 / 0.000 | 13.665 | 13.665
{ 6 | 6.1 0.00 | 0.000 | 0.66 | 0.660 | 09.665 | 10.32
[;7 i s |24.20 | 0.420 | 3.66 | 3.780 | 06.665 | 10.44 |
« lc entre la sectio mediane et la section d'emergence
du cable N®6
v | a 10t [ et | atrd) | oxtm le(m) | 1d(m) | 1t(m)
cable| (cm ) '
1 | 0.00 0.00 | 0.000 / / 20.325 | 20.325
2 | 0.60 S 825| 0.014 | 1.20 | 1.200 | 12.125 | 13.320
T y | 2.16 0.00 | 0.000 / / 14.945 | 14.945
Pmi;4_;f§_ﬁa 0.00 | 0.000 / / 14.415 | 14.415
s %-k.14 0.00 | 0.000 / / 13.665 | 13.665
¢ | 6.14 |24.20 | 0.420 | 3.66 | 3.780 9.665 | 13.445
%— 1 6.14 |24.23 | 0.420 | 3.66 | 3.780 6.665 | 10.445




* lc entre la section mediane et la section d'emergence

du cable N°5

N* a 10* | a(®) | alrd) | x(cm) lc(cm) | ld(em) | lt(cm)
|cable| (cm 7))
) 0.00 0.00 | 0.000 / 20.325 20.325
2 0.60 3.57 | 0.0623| 5.20 5.210 12.125 17,335
3 2.16 5.87 | 0.102 2.38 2.384 14.945 17.329
4 2.48 8.21 | 0.143 2.91 2.920 14.415 17.335
5 6.14 24.20 | 0.420 3.66 3.780 13.665 17.445
6 6.14 24.23 | 0.420 3.66 3.780 9.665 13.445
7 6.14 24.23 | 0.420 3.66 3.780 6.665 10.445
Les perte; de tension par frottement gont regroupées dans les
tableaux sulvants:
* Entre la section d'about et la section mediane
N*cable 1 2 3 4 5 6 7
al®) 0.000 |5.72 13.16 16.36 24.23 24.23 24.23
alrd) 0.000 |0.0998 |[0.229 0.285 0.422 0.422 0.422
1t (m) 20.325 |20.378 |20.37 20.40 17.44 13.44 10.44
Aaerg/cmz 638.87 |992.87 [1288.12 |1447.48 |1742.01 1616.28 |1521.98
T ey = 1311 Kg/cm’
* Entre la section d'emergence du cable N°7 et la section mediane
[Necable 1 2 3 4 5 6 7
L (*) 0.000 |0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 24.20
e 0.000 |0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 |0.420
1t (m) 20.325 |12.125 |14.945 |14.415 113.665 10.320 |10.44
Litjrkngm‘ on.87 |381.125]469.77 |453.10 |429.53 |324.39 |328.16

o
fm

= 432.13 Kg/cnﬁ

oy




* Entre la section mediane et la section d'emergence du cable N°6

N°cable 1 2 3 4 5 6 7
al®) 0.000 [0.825 |0.000 0.000 0.000 |24.20 24.23
alrd) 0.000 [0.0143 |0.000 0.000 0.000 0.420 0.420
Lt (m) 20.325 [13.320 [14.945 [14.415 [13.665 |13.445 |10.445
!Aaerq/cmz 638.87 |459.14 [469.76 [453.10 [429.53 |1610.78 |1516.48
Aofmoy = 796.8 Kg/cm2
* Entre la section mediane et la section d'emergence du cable N*5
N';ablv % 1 2 3 4 5 6 4
a(*) | 0.000 |3.57 5.87 8.21  [24.20 |24.23 |24.23
alrd) 0.000. {0.0623 [0.102 0.143 0.420 0.420 0.420
It (m) 120,325 |13.320 (14.945 |14.415 [13.665 [13.445 |10.445
HXZ:?;;7pm2 638.87 |594.93 |758.32 |857.65 1617.69 |1610.78 |1516.48
- 4oy o, = 1084.96 Kg/cm®
* Raccourcissement instantané du béton
89, e = T B
Calcul de o; ,
o' = ﬁNﬂ & e M Ma e
b B I I
a mi-travée
N = 1000 t , B = 7919.89 cm”- , I = 21219400.69 cm*, Ms = 465.97 tm
d'ou o! = 377.79 Kg/cm”
a 1'about
N =561t , B =9070.08 cm° , I = 21994893.19 cm*
d'olt o! = 91.68 Kg/cm’
Lo, - 377.792+ 91.68  _ 53434 Kg/cn?
Ea = 2 10° Kg/cm~ , Ei = 21000 ch , o! = 350 Kg/cm®
Ao = 1211.54 Kg/cm®




* perte par recul d'ancrage

-
‘ X Sections
(_ L Appul 3m 7m 10m L/2
1 | 23.92 752.50 658.13 532.29 £73.91 123.32
2 19.93 903.16 767.21 585 .94 449.99 /
‘ 3 | 16.87 | 4066.98 877.24 624.25 434.51 /
L—f 15.93 | 1129.94 917.14 633.42 420.62 /
T 1
L_? 13.42 | 1341.28 | 1041.44 641.65 341.81 /
B SR—
| 6 | 12.23 | 1471.79 | 1110.76 629.39 268.36 /
1
l 7 | 11.11 1620.16 | 1182.67 599.35 161.87 /
Arec 1183.68 936.37 | 606.61 359.29 123.32
(Kg/cm )
* pertes différées
’ . _ o Ea -
1) Fluage : Aofluaga = Z-ET— % j 2385.9
2) Retrait : Ao , = £ «Eu avec £ = 2.3 10_‘
retraivt r r
- 2.3 10°% x 2 10° = 460 Kg/cm®
retraitt
Relaxation des aciers r=} o - 0.55 Rg
e 2.4 1000 pi x o
AareL = Max
(P, goo t2-3) 10 ou - 0.55 Rg 3
1000 X 0.25 Kg pi
ot : Rg = 18490 Kg/cm®
Piooo -03
Bl e 0.036
N 2
@y ™y = z I , o 15716.5 Kg/cm
a 1'about : opi = 13324.28 Kg/&m




a la section d'emergence

du cable N°5

du céble N*7 :

= 13863.1 Kg/cm®

o, = 13568.59 Kg/cm®
A la section d'emergence du cable N°6
o . = 13898.35 Kg/cm’
a la section d'emergence du
o, = 14145.67 Kg/cm®
a la section mediane
o, = 14381.64 Kg/cm®

o

pLmoy

ooty AU

r e

- 280.46 Kg/cm®

L]

Donc les pertes différées sont égales a :

Ao + Ao

ret flu
o - 0.55 Rg
pL
On trouve que
d'on

= 460 + 4
= 13863.

Ao + A

ret

846.13 = 5306.13 Kg/cm
1 - 0.55 x 18490 = 3693.6

> o . - 0.55 Rg

“tlua pL

diff

- 5306.13 Kg/cm®

e



VERIFICATION DES CONTRAINTES NORMALES ( 4 L'E.L.S)

Le nd!cﬁl consiste a' effectuer une vérification des contraintes
qu1 peuvent compromettre la sécurite de 1'ouvrage.

Les vérifications se feront phase par phase.

Phase 1 : c'est 1la phase de coulage de la poutre. Apres

durcissement suffisant de cette derniére on met en tension la ]érp

serie des cables(cable d'about n®=1,2,3,4). lLa section resistante

est celle de la poutre, les contraintes developpées au cours de

cette lérp phase sont celles developpées par le poids propre de i
, . ere . ax

poulire et précontrainte de la 1 serie des cables.

Phase 2 : les poutres préfabriquées sont mise en place. On couls

la dalle qui est considérée comme une surcharge vis-a-vis de Lo
poutre. La section resistante est la poutre seule. On met en

la 2éme

tension serie des cables. Les contraintes developpées sond

celles dies aux poids propres de la poutre, de la dalle et i
2 . ] eme ,

précontrainte de la 2 serie des cables.

Phase 3 :La dalle a durcie et participe a la résistance. La

section resistante est alors la poutre +dalle. les conlraintes a

prendre sont celles developpées par: le poids propre de la poulre,

de la dalle et la précontrainte des 2 sries des cables.

Phase 4 : Mise en place de la superstructure. Les contraintes .

retenir sont celles engendrées par le poids propre de la poutr~, d.

la dalle et celuli de la superstructure. Les précontraintces
résiduelles des 2 series des cibles aprés consommation de toutces
les pertes.

Phase 5 : C'est la phase d'application des surcharges.



phase d'execution 1,2,3,4,5

1) Verification des contrdaintes normales au droit de la section
mediane
[ 1 2 a 5 6 7
= f
lcont de mise
Len lesxo? 15716.5115716.5|15716.5!/15716.5[15716.5/15716.5 15715.6!
iao(Kq/nm )
i 1
fppr‘l.es par i
frott.ement2 638.87 [922.87 |1288.12/1447.48|1742.01/1616.28 1521.98]
Aofr (Kg/em™ ) i
|
; pertes par |
! e |
Fee! 123.32 | 0 0 0 0
d encrage
(Kg/cm™ )
cable 1 2 4 5 6 7
pertes par
racc 1211.5411211.54(1211.54{1211.5411211.54{1211.54/1211.54
instantané |
1
contrainte
Jjuste aprés | ,3466.1113582.1/13216.813057.4|12762.9/|12888.7 12982.9]
mise en ;
tension
il
o = 13193.87 Kg/(:m2
moy
Jous prenons comme contrainte initiale de calcul la moyenne des

rontaintes juste apreés mise en tension.

o - 13808.70 Kg/cm®

l'effort de précontrainte des 4 cables d'about : N =

aracteristique géometrique des sections

537434.604 Kg

sections B(cmz) I(cm‘) Vicm) V'(cm) iz(cmz) e{cm) _}
_f
poutre 5039.89 | 34676970.75 | 70.06 | 79.93 | 6880 -72.25 |
seule .
N 1 |
panRiLe 7919.87 | 51337391.38 | 58.85 | 111.14 6482 -99.,98
+dalle [
|




Verification des contraintes
‘Phﬂﬁﬁ 1 :avant la mise de tension, la contrainte initiale est:
o = 13193.87 Kg/cm”
La précontrainte des 4 cables d'about est 513505.53 Kg

* Les contraintes engendrées par les 4 cables.
513505.53 [1 N 72.25 x 79.93

] = - ] - <
Fibre Inferieure : FI —£039.80 5B80 ] 194.7 Kg/cm

Fibre Superieure : FS —5039.89 cBB0

513505.53 [1 _72.25 x 70.06 ]: 27.97 Kg/cmz

Les contraintes engendrées par la poutre sont :

© -373.6 10° x 79.93 . 2
FI = T4676970.75 = ~Ef.11 Kgiem

~ -373.6 10° x 70.06 2
FS = 34676970.75 = =75.50 Kg/cm

Les contraintes effectives :

194.7 - 86.11 - 108.6 kG/cm’
27.97 + 75.5 = 103.45 Kg/cm®
A la fin de cette premiére phase, la premiére serie des cables va
subir une perte de tension estimée a 1/3 de 2 Lo o
La contrainte de service est alors:
13193.87 - 1/3 5306.13 = 11425.16 Kg/cm®
LLa précontrainte est : 4 x 11425.16 x 9.93 = 444667.22 Ks/cm
* Les contraintes devek?ppées sont :

F1 o = 162.28 Kg/cm2

|8

FS & = 23.31 Kg/cm2

-

* Les contraintes effectives sont

FI o - 162.28 - 86.11 = 76.17 Kg/cm®

L

FS o - 23.31 + 75.5 = 98.81 Kg/cm®

Phase 2 : La dalle est coulée, elle ne participe pas encore a la

resistane don la section resistante - poutre seule.

-y

La 1ére gserie des cables va subir une perte de tension de 20% de la 2 Aoy



———s la contrainte de service est 11425.16-0.2x5306.13=10363.95 Kg/cmf
La précontrainte est 4x10363.95x9.93=403364.93 Kg .

* Les contraintes engendrées

FI o = 173.70 Kg/cm

L

FS o = 24.95 Kg/cm'

Les contraintes engendrées par la poutre son FI o = -86.11 Kg/cmﬁ
FS o = 15.50 Kg/cm”
Les contraintes engendrées par la dalle sont
FI o = -34.59 Kg/cm®
FS o_= 30.52 Kg/cm2
Les contraintes effectives :
173.7 - 86.11 - 34.59 = 53 Kg/cm’
24.95 + 30.52 + 75.5 = 130.97 Kg/cm”
Phase 3 : La dalle a durci et participe a la resistance —
section res = poutre+dalle . Les pertes de tension de la lére serie

des cables sont estimées a 1/3 E Aad. La contrainte de gervie est :

10363.95 - 1/3 X 5306.13

8595.24 Kg
La précontrainte est : 4 x 8595.24 x 9.73 = 334526.74 Kg

o » - 138.78 Kg/cm

L

¥FS o = 28.03 Kg/cmz

-

. éeme : ) : .
La 2 gerie d'armature va sublr une perte de tension estimée a

1/3 5 bo . La contrainte de service est :13193;87—1/3 5306.13=11425.16 K
La précontrainte est : 3 x 11425.16 x 9.73 = 333500.42 Kg
Les contraintes developpées par la 2éme serie des cables sont:

1 o - 138.35 Kg/cm

L

FS o - 27.94 Kg/cm'

Les contraintes engendrées par les dalles sont:

i

~32.71 Kg/cm"

1 o,
1

FS o
-

Il

17.32 Kg/cm®



Les contraintes effectives

F I o = 138.35 + 138.78 - 86.11 - 32.71 = 158.31 Kg/cm®
S o_= 27.94 + 28.03 + 75.5 + 17.32 = 148 Kg/cm”

ere . 2
serie va subir

Phase 4 : Mise en place de la superstructure. La 1
perte de tension estimée a 13% de 2 Ly o mmememal la contrainte en service
eat: 8595.24 - 0.13 x 5306.13 = 7905.44 Kg

La précontrainte est alors 4 x 7905.44 x 9.73 = 307679.72 Kg/cmz. La
Zéme serie des ciables va subir une chutte de tension estimée a 1/3 de

E Ao = la con en service est: 11425.16-1/3 5306.13 = 9556.45 SKg

Leur précontrainte est 3 x 9656.45 x 9.73 = 281871.77 Kg

ére

Les contraintes developpées par la 1 serie des cables
FI o = 127.64 Kg/cm
FS ,o_= 25.78 Kg/cm’

Les contraintes developpées par la 2ére serie des cdables

FI o = 116.93 Kg/cm®

1S

FS  o_= 23.62 Kg/cm”
; 2
Contraintes (Kg/cm' ) contrainten
elements
Fibres 1éreserie 2émeserie charges effectives
des cables des cables permanentes
F1 127.64 116.93 -133.35 111.22
FS 25.78 23.62 70.61 120.01
Phase 5 : application des surcharges
La 1ére gerie des cidbles a consommé totes les pertes différées, la 2éh

gerie des cables subira une perte de tension estimée a 1/3 2 A | m—
la contrainte en service est: 9656.45-1/3 5306.13=7887.74 Kg/cmz

leur precontraintes est 3x7887.74x9.73=230243.13 Kg

FI o,
| 8

95.51 Kg/cm

FS o = 19.29 Kg/cm”



o 2
Contraintes (Kg/cm ) Contraintes
elements
Fibres léreserie 2émeserie charges effeckives
des .ables des cables permanentes
FI 127.64 95.51 -159.32 63.83
FS 25.78 19.29 84.36 129.37

Conclusion Toute les contraintes 4 chaque phase en construction

comme en service sont inferieures aux contraintes admissibles.

VERIFICATION DES CONTRAINTES TANGENTIELLES

(E.L.S)

Al

On vérifie a chaque phase que 7 <7 .

Caractéristiques géometriques de la poutre a 1'about

-_;ectnun Poutre seule Poutre + dalle
B(cem®) 6442.08 9070.085
[(em®) 43056468.86 57883195.22
Va (cm) 68.88 60.79
i“(em’) 6683 6381
elcm) -8.11 -34.2

P_z COSoL 3.92 3.92

_—E 81 not 0.609 0.609
Vi (em) 83.11 109.2

* Ccontraintes initiales dans

cable a

] - - o - o
pertes instantanées) o = o z L ot z el

Phase 1

* pertes instantanée

1'about(aprés les



- Ao = 1183.68 Kg/cm”

racul
s Ao o = 1211.54 Kg/cuf —— contrainte initiale = 13321.2Bkg/cu3
- Ao =1211.54kg/cm’

racc

La premiére serie des cables subira une perte de tension estimée A
1/3 de z bo .

La contrainte de service est: 13321.28-—1/3x5306.13=11552.57kg/cm2
La précontrainte par cable 11552.57 x 9.73 = 112406.506 kg

-N

112406.506 x 3.92 =

I

2 P cosoi 440633.5kg

112406.506 x 0.609 =

V = E P sinai 68455.56

L'ffort tranchant engendré par la poutre Tp =-571— = 37.36 t
L'effort tranchant reduit est Tr = Tp - V = 37360 - 68455.56

\ Tr =

-31095.56 Kg

ol bo = 35 - 6.6 = 28.4 cm

Calcul 8

®
Py w S wbe

. S .
3 a5
N® des ections B(cm® ) do (cm) Sn(cmn)
1 2347.45 33.54 78733.47
2 660 61.57 40636.20
3 186 54.07 10057.02
4 36 53.07 1910.52
5 9 49.07 441.63
72 60.57 4361.04

S
D

Tr S

T

= 136139.88 cm”
On calcule T par les formules classiques:

_ 31095.56 x 136139.88

bo I

28.4 x 43056468.86

= 3.46 Kg/cm"



* calecul de 7

- Contrainte engendrée par N
1 o = 74.117 Kg/cm®
S o_= 61.5 Kg/cmz

- Contrainte au niveau du centre de gravité de la section
|

Lo 741 24,4 - 61,5 = 12,6
i}
G ] d‘a-“.§=‘¢:
trs H—
¥ o
12.61 N (=g~ - o =
Ti850 0 B3.11 »oee -

og = oc + 61.5 = 7 + 61.5 = 68.5
= = 13.75 Kg/cm'
o' 192.5
7¢

-2 _ 13.75 _ _
% "Tﬁ?Tﬁi[ 192.5 - 68.5 ] [ 13.75 + 68.5 ] - 728.5

——t T = 27 Kg/CM®  ——— T (T
Phase 2 : la 1ére serie d'armature va subir une perte estimée a 1/3
de z Ao . Les cables d'emergence n'influent pas sur 1'about.
Precont residuelle: 1152.13 - 1/3 5306.13 = 9783.42
Precont pat cable : 9783.42 x 9.73 = 95192.68

N

]

95192.67 x 3.92 = 373155.29 Kg

n

\Y 95192.67 x 0.603

I

57972.34 Kg

Tr = (Tpoutre Tdalle) =V 552400 - 57972.34 = -5572.34 Kg

_ 5572.34 x 136139,.88 _ 2
7] == prxI30%ci60 a6 = V-0 Kg/cm

Contrainte produite par N

FI o = 52.00 Kg/cm2
FS o = 62.76Kg/cm”
e 1“'6253 83.11 _ 5 6~ 6 —— og = 58 Kg/cm®
A =~%%5%§~[ 192.5 - 58 ] [ 13.75 + 58 ] = 689.31
— T = 26 KG/CI® ey T T

Phase 3 : les caracteristiques a prendre en compte sont celles de



la poutre + dalle.

A

(_h‘ des ections B(cm” ) do (cm) Sn(cmf)

| 1 1493.20 21.34 31877.69
2 660 37.18 24538.80
3 186 29.68 5520.480
4 36 28.68 1032.48
5 9 24.68 222.12
6 72 35.68 2568.96
7 98 41.68 4084.64

| 8 2880 52.68 151718.40

s_ = 221563.37 cm”
Dans cette phase, la dalle a durci et participe a la resisti

gsection resistante = poutre + dalle

La 1ére serie des cables va subir une perte de tension estir
1/3 de z so, .

La contariante en service est : -9783.42 - 1/3 5306.13 = 80
La précontrainte par cable 8014.71 x 9.73 = 77983.13 Kg

N 779983.13 x 3.92

"

305693.86 Kg

\Y) 77983.13 x 0.609 47491.72 Kg

La contrainte engendrée par N :

FI o, 53.42 Kg/cmz

Y

FS o = 22.72 Kg/cm®

(22.72-53.42) x 109.2

og= 150 + 53.42 = 33.69
_2z _ 13.75 ) )
= "T@?T?‘[ 192.5 - 33.69 ] [ 13.75 + 33.69 ] 538.13



2 :-%%53§-[ 192.5 - 26.24 ] [ 13.75 + 26.24 ] = 474.90

—-—..._'r—-‘- 21-7 Kg/(‘l‘nz

Tr = 52400 - 37011.11 = 15388.89 Kg
15388.89 x 221536.57

_ 2
28.4 X 57883195.22 = 2-1 Kg/cm

Phase 5
La contrainte en service est: 6246 - 1/3 x 5303.13 = 4477.29 Kg
La contrainte par cable 4477.29 x 9,73 - 43564.03 Kqg

N = 43564.03 x 3.92 - 170771 Kg

V = 26530.5 Kgq

La contrainte engendrée par N

F1 @ = 29.8 Kg/cm®
KS o_= 12.69 Kg/cm?
g (]2.69—29i$5 x 109.2 oo o . 21.37 Kq/cn?

32 :_%gjgg.[ 192.5 - 21.37] [ 13.75 + 21.37] = 20.7 Kg/cm?

— T = 20.7 Kg/cm®
Tr = 25869.5 Kg

T = 3.45 Kg/cm®



———t T = 23.1 Kg/cm®

Tr = 52400 - 77983.13 = -25583.13 Kg

Phase 2 : la lére gserie d'armature va subir une perte estimée a 1/3

de z o, . Les cables d'emergence n'influent pas sur 1'about.
Precont residuelle: 1152.13 - 1/3 5306.13 = 9783.42
Precont pat cable : 9783.42 x 9.73 = 95192.68

| N = 95192.67 x 3.92 = 373155.29 Kg

V = 95192.67 x 0.603

57972.34 Kg

Te - (Tpoutre Tdalle) - V = 552400 - 57972.34 = -5572.34 Kg
 5572.34 x 136139.88 _ 5
I*] =~y = 305cico. 06 - 0+-52 Kg/om

Al

Contrainte produite par N

F1 o = 52.00 Kg/cm2
FS o_= 62.76Kg/cm2
e 10.6g53 03:1) . § 6n § s oy = 58 Kylow'
F =~%%é%§-[ 192.5 - 58 ] [ 13.75 + 58 } - 689.31
——3 T = 26 Kg/CM® —— T < T

Phase 4 : mise en place de la superstructure
La contrainte en service est: 8014.71 - 1/3 x 5306.13 = 6246 Kg
La contrainte par cable 6246 x 9.73 = 60773.58 Kg

N 60773.58 x 3.92 = 238232.43 Kg

Ul
"

\Y 60773.58 x 0.609 37011.11 Kg

"

La contrainte engendrée par N

FI o = 41.60 Kg/cm”
FS o_= 17.70 Kg/cm®

170 + 41.6 = 26.24

oy



Le principe de calcul est le méme pour les autres sections. Les

résultats pour les sections d'emérgences des cables n.5,6,7 sont

regroupées dans les tableaux suivants

Section d'emergence du cable n°5

Phasel Phase2 Phase3l Phase4 Phase5
|T| (Kg/em®)| 17.16 13.96 15.1 13.07 5.52
7, (Kg/em')| 26.97 27.34 26.87 26.45 16.07
Section d'emergence du cdble n®6
Phasel Phase?2 Phase3 Phase4 Phase5
it| (Kg/cm®)| 8.06 11.59 5.48 4.35 6.57
=T (Kg/cmz) 24.80 26.04 26.34 27.19 17.6
Section d'emergence du cable n°7
Phasel Phase?2 Phase3 Phase4 Phase5
=1 (Ka/em®)| 1.4 0.87 1.65 2.23 2.8
T, (Kg/em®)| 25.09 | 26 13.82 13.81 13.8




Deux sortes d armatures passives sont a prévoir dans les ouvrag-
es précontraints ,les armatures de peau et les armatures dans les
zones tendues.

ARMATURES DE PEAU

Des armatures passives dénommées armatures de peau sont répar-
ties et disposées suivant deux directions perpendiculaires,ces ar-
matures sont distinées A limiter les fissurations prématurées sus-
ceptibles de se produire avant la mise en précontrainte,sous 1Tac-
tion des phénoménes tels que le retrait différentiel et gradient
thermique.

La section dés armatures de peau disposée parallélement a la fibre
moyenne d une poutre doit &tre d~au moins 3 cm’ par metre de longue-
ur de parement perpendiculairement 4 leur direction avec un minim-
um de 0.1% de la section de la poutre.

Les armatures longitudinales dans les zones tendues:Ast Dans les
parties de section ou le béton est tendu, on doit prévoir des arm-
atures passifs de traction pour limiter lTouvertures des fissures

et éviter les déformations éxéssives ( B.P.E.L A6,1,3,2)
B . Ne t fi
1000 fa oRt

As =

O

Bt : l-aire de la partie du béton

omt : la valeur absolue de la contrainte maximale de traction
Nmt : intensite élastique correspondant aux armatures utilisées.
fe :limite élastique correspondant aux armatures utilisées.

REMARQUE: As sera calculée pour la section la plus sollicitée

(secti1on mediane)



La membrure supérieure de la poutre est assimilée & un retectangle
de méme largeur et de méme surface que le profil réel ;il en est

de méme por le talon .

1
H =+ (B x es + let x gss +(B -2 x est) x ges + lsz + EP x gez2)
et
h =-%—(gt (b - EP) + g. x EP + et x b)

La zone tendue peut &tre dans la partie inférieure ou supérieure de
la poutre.

b-1 Partie superieure

T e e

- Cette partie est sujette a la traction lors de la construction
de la poutre.

- La préwonﬁrainte de calcul est la valeur caractéristique P1(L/2)

DETERMINATION DE LTORDONNEE DE L-AXE NEUTRE:YAN

YAN I )

En considérant que la contrainte o(x,y) est nulle au niveau de

|~axe neutre, on obtient

-P1(L/) I

| YAN| =
A [ Pi(L/2) x elx) + M(x)]

b-2 Partie infériure

o e R e e e e R U A A A

- Cette partie est sujette a la traction lors de la mise en

gservice.

DETERMINATION DE L“ORDONNEE DE L-AXE NEUTRE
y
[ e

s -




En considérant que la contrainte est nulle au niveau de 1l axe

neutre, on obtient :

Pz (L/2) 1

| YAN| =
A[ M. (1/2)+P2 (L/2) e(L/2)]

avec
Mi (L/2) = Mpd (L/2) + Meup (L/2) + Me (L/2)
La section d-armature minimale nécéssaire est donnée par la
formule (1) Assa
* pazkie superieure
Asu = Max ( Ast, Aaz, Asa )
* partie inferieure

.

Asi =z Max ( Ass , Asa )
As = Asu + Aai
11 faut vérifier que As 2 0.1x de la section du béton (poutre+dalle)
APPLICATION NUMERIQUE
H = (103 x 11 + 31 x 6 + (103 -2x31) x 6 + 5 +21 x 10) = 17.3 cm
h =1 x ( 20x(47 =21 ) + 20x21 + 15x47 ) = 35 cm
b-1 partie superieure
. premi2re étape: juste aprés mise en tension de la premiere famille
des cables.
* calcul de la éosition de 1~ axe neutre
P(L/2) = 403364.93 Kg , I= 34676970.75 cm®, A=5039.89 cm’
e = 72.25 cm , M(L/2) = 465.10° Kg cm
| YAN| = 36.64 cm < VS - H = 52.78 cm , l'axe neutre se trouve
dans 1'ame.

Br =( B x H + (va — H) —-|YAN|) * EP = 2118.78 cm’



va —|YAN|- H
ve —|YAN|

NPA = 1+ 2639.4 cm

(ve -|YAN|- H)*

2
= ‘IYANI x EP = 163.7 cm

Npa

d~ou NBT = -2 (NPA + NPB) = 206027 Kg
2
et finalement As d apreés (1) As = 9.47cm”

. deuxieme étape:juste aprés mise en tension de la deuxiéme

famille.

* calcul de la position de 1l axe neutre
b(L/2) - 403364.93 Kg , I = 51337391.38 cm®, A =7919.87 cm’
e= 99.8 om . M(L/2) = 542.7 10° Kg.cm

| YAN|= 27.63 cm

va —-€h = 38.85 cm
ve — eh - H = 21.57 cm
va —eh -H (|YAN|[< va -eh , l~axe neutre se trouve dans la table

Br = EP x eh + B x (va - ea —|YAN]) = 4035.66 cm”
va—| YAN| - eh

NPE = (1+ ) x en x EP = 3915 cm”
ve -|YAN|
2

(va —|YAN|- EP ) 3

NPF = x B = 415.32 cm
va -—]YAN|

NBT =227 (NPE + NPF) = 318278.52 Kg

2

d o : As2 = 15.4 cm’
b-2 partie inferieure

DETEMINATION DE L ORDONNEE DE L AXE NEUTRE:

| YAN| = 13.29 cm
vi -— h = 96.14 cm

|YAN| < (vi - h) , 17axe neutre se trouve dans la table



Br = (vi —|YAN|- h ) EP b h

Br- (114.14 - 13.3 -15) x 21 + 47.15 = 2450.1 cm”

vi -|YAN|- h '
vi —lYAN|

NU= (1+

) b h = 1302.2 cm”

(vi -|YAN|- h )?
NV = EP = 1482.92 cm®
Vi —|YAN|

CORT

d o Asa = 9.75 cm”
ARMATURES LONGITUDINALES DEFINITIVES
* partie superleure

Asup Zz Max(9.47 y 15.4 ,6)

2

Asup 2 15.4 cm
* partie inferieure

Asunf = Max(9.75 , 6)

Aainf = 9.75 (‘?l'(l2
* Section globale:

As = 15.4 + 9.75 25.15 cm”

Vérification

0.1% x B = 8 em , As > 0.1% x B ; c'est verifée.
CALCUL AUX ETATS LIMITES ULTIMES
illes consistent A verifier que les sollicitations ne dépassent pas
les sollicitation (Nu , Mu ) resistantes ultimes.

Mumin < Mu S Mumasx

En générale , pour une sol licitation de calcul donnée il suffit de
vérifier 1 une des inégalités, l autre se trouve d'évidance
gatisfaite (B.P.E.L A.6.3.2) .
on vérifie donc que Mu = Mumax

- Les sollicitations de calcul les plus défavorables sont celles



résultant de la combinaison fondamentale.
- pistribution des déformations limites (B.P.E.L A.6.3.311).
Un état-limite ultime est caractérisé par le fait.que le diagramme de
défomation de la section est un diagramme limite c~est a dire un

diagramme appartenant a 1 un des diagrammes ci dessous :

b 1357..8
exension raccoyrgissemeryt
z G

—

Etapes de calcul

a/ Recherche du diagramme de déformation ultime.
- On choiki apriori un diagramme de déformation , par exmple celui
passant par A et B ce qui impose :£=s = 10% et g£b = 3.5% .
- On cherche 1 effort normal Nul correspondant a ce diagramme.
Nui est donnée par l‘équaﬁ}on d~equilibre des efforts.
__J "If' y K

dp

an
A |0y

. ‘%m

@

ds z

Nus = Be x C.35 x fej — Ap X © — As X O8
avec:

— Be = B x (0.8 Y) : section du béton comprimée

- D88 % Fa : compréssion du béton
yb
- Ap * op : surtension de précontrainte.
L] L]
. op = flepm + Agp + Asp) — f(zpm)
cpm =-%§EL : allongement préalable
. Asp o K P . accroissement d~allongement accompagnant le

Ep



le retour a 0 de la déformation du béton au
niveau de 1l armature moyenne de précontrainte
obpm :représente la contrainte du béton au niveau

de 1l armature ( ou le groupe d~armatures)
considere sous l'effet des action permanentes
et de précontrainte

Acp : variation de déformation complémentaire qui
apparait directement sur le diagramme de

déformation de la section.

Diagramme tY 73
Y
h ' a d
) / : p
. p AEP
e )
Epn
L |
on a :
Ea _ ds - Y N _ £b x ds
£b - Y * Y T o ¥ <o
€cp _dp - y  HE = % (dp - y)
£b y N y

b/ Modification de diagramme choisi
- 81 Nut > Nu : section de béton trop grande , diminuer =<b
- %1 Nus < Nu : diminuer ==

¢/ Vérification

11 faut vérifier que Mu 2 Mum

My = Be XM Z + As ( dn - dp ) oa
¥b
APPLICATION NUMERIQUE
Nu = Po - AP = 4584 KN

Mu = 6373.2 KN.m

Mise en équation du probléme



~<

|82 | Toor
|
.

14 son | E =

Equation d equilibre:

4584 + 6.811 Ap + 0.975 os - 15.86 Bc = 0 (1)

Mum = Be 19.27 10° Z + 0.975 x 0.05 os (2)

- ...,_...‘._...-..-..-......._..‘.-‘_.-..-..-.-._._...-..-....,.....-.ﬁ

ﬁﬁ s
& %&lﬂl{%‘%ﬁ, -09) _ﬁ_ gy = 348114
0.9413
435

-

A ———— -

La surtention des armatures s ecrit:
L] L]
Aop = op (epm + Aep + Aep) - op (epm)

(4584 10 2/0.006811) = 673.12 MPA

opm

B I
-8
obpm =35848 10 " 4584 1072 x 0.72 + 465.97 1077) x 0.72
0.504 34576970.75

O’bpm = 25-62 MPA.

I1 vient que £pm = 3.36 107> et Ap = 0.64 10

ATTEINTE DE L”ETAT LIMITE ULTIME

Nous avons choisi un état de déformation tel que

€e = 10 x 102 et &b = 3.5 x 10°°
1.46

(4) — Y =—=22-0=0.378 m
1 +
3.5
(1) —» Afp = 1.41 - 0.378 3.5 10°% = 9.55 107"

(5) — o= = 348 MPA



n L]
(6) —— Aop=op ( Aep + £pm + Agp) - oplepm)

Aop = op (13.55 10°%) - o(3.36 10° %)
Aop = 1340 - 895 = 445 MPA

Nu: = 0.311 x 19.67 x 10® - 6.811 x 445 - 0.975 x 348 = 2747.175 KN

Nus ¢ Nu , le diagramme pivote autour de B.
Mum = 0.311x19.27 10’(1.41 - 0.4x0.378) + 0.975x0.05x348=7560.91 NK
Mum > Mum , la resistance est assuree.

JUSTIFICATION DE LA RESISTANCE VIS-A-VIS DES SOLLICITATIONS TANGENTES

Les justification comportent une vérification de non rupture
en traction des armatures trasversales et une vérification a la
compréssion des bielles de béton decoupées dans 1 élément par les
fissures. |
- ARMATURBQ TRANSVERSALES DE PEAU:

Suivant les mémes principes developpés pour les armatures longitu-
dinales de peau, on doit disposer parallélement aux sections droit-
es. La section de ces armatures doit étre telle qu~™il ait au moins
2 em” dtacier par metre de parement mesure perpendiculairement a
leurs directions.
- ARMATURES TRANSVERSALES

Deux types d armatures transversales peuvent &tre disposées:les
armatures passives et rarement les armatures actives. Les armatures
passives sont caracterisées par At (incluant les armatures de

peau ) avec un éspacement St= inf (1m,0.8h,3bo)

bo : largeur brute de 1 ame de poutre.
At ft
brn St 1.15

z 0.6 MPa

JUSTIFICATION _.S ARMATURES TRANSVERSALES

Le but de cette justification : s assurer que les armatures sont




suffisantes pour la résistance des parties tendues du treillis co-
netitue par les bielles de béton et ces armatures.

On doit vérifier que Tred < Tultime, Ce gqui consiste a vérifier

que : a Se Z2 ( Tred,u - fcj ) tg (f3u)
brn St ys
. ffu : 1-angle d inclinaison des bielles de béton < 30°
3 ~ 2 Tu
. ta (273u) = —
- oxu : contrainte normale ultime

» ¥ = 1,15

- Frad,u =

- Vred,u =V z Psin(a)
APPLIQﬁTlQ& NUMERIQUE

.
Minimum d armatures
At fo

brn St j - g
Ce minimum est notament a respecter dans les zones centrales ou

> 0.6 MPA

1“effort tranchant est faible.
st < inf( 1m,0.8 1.5,3 0.21)
St < inf( 1m, 1.2m , 0.63m) ., prenant alors St = 0.6 m

Choisissant des cadres HA12( fe= 400 MPA)

At > 0.6x0.177x0.6x1.15 _ 183 G

400

®
LN
[

l..

Ces armatures doivent &tre telles que

C_ J
Tred,u ¢ Tu = At 1s ctg(ﬁ) + f i

br St 1.15 3 TR HA12




Vred,u x 5.9 10—2

5.9 102 x 0.177

Tred,u =

Vred = 61 - 579.72 = 36.28 KN
alors Tred;u = 0.205 MPa
Tred,u (—§-L= 0.9 MPa

d ol la vérification est assurée quelque soit le type d armatures.

ARMATURES TRANSVESALES DE PEAU

Elles doivent étre de 2 cm’ par metre de parement. Le minimum
d armatures disposé est un cadre HA12 tous les 60 cm , 80oit une
section de 2.26 cm’ par metre.

Pour cela il faut vérifier :

Tred,u S-J%%L = 5.67 MPa
or Tred ,u = 0,205 MPa.
d~oil Tred <-l§§— , c'est vérifiée.

JUSTIFICATION REGLEMENTAIRES EN SECTION PARTICULIERE

Zones d appul

Les deux vérifications particuliéres aux quelles il faut procéder
portent sur :

- L equilibre de la bielle d~about

- I7equilibre du coin inférieur de béton.

e e Aslie

La fissure découpant la bielle doit étre cousue par des armatures
passives verticales At( At designant la section d~un cours d'étrier
et St ] espassement des cours ) déja calculé a L E.L.U.

La section d etrier doit étre telle que 1 effort W & la jonction

de la bielle et de la membrure comprimée soit équilibrée soit par



le cisaillment que cette membrure que cette membrane peut représente

et qui est fixe 4 ftj /3 comme pour 1l effort tranchant.

Vo< bomdou - Zr ctg(pu) x At x fo _ fi]

b Z Z x bn x St x ya 3

D apreés le B.P.E.L (annexe 4), cette vérification se reduit a
calculer Zr et le comparer a Z.
Zr = dr = db
avec
dev : hauteur de la membrure comprimée = h/10
Z etant celuil definit précedement
- S8i Zr =2 Z la densite d-étrier déja calculée est suffisante sur
la longeur Z cot(/3u)
- Si Zr ¢ 7 la densite d'étrier déja calculée doit &tre multipliée

par Z/Zr et placée sur la longueur Zr ctg(fu)
0409

APPLICATION NUMERIQUE

{7 1102

Ru = 109 + 1666.2 = 1775.2 KN

e 8 123 13

bn I
- - 7
. _1775.2 10"" x 8.16 10°* | ‘
0.177 * 0.1115 021 fig(1)
calcul de ose : la section a prendre en compte fig(2)

0.84
02

// fia(2)

B = 0.441 m- ; Vs = 0.565 m ; Vi = 0.123 m.

A la réaction maximale il faut associer la précontrainte la plus

faible. opmo = 777 MPA

opmd =L et P = opmw x Ap = 777 x 6.811 10°° = 5.3 MN

Ap



_ P _ 5.3 _
o 2% —-—B——m = 12 MPa

donc : tg(2pu) =_4_'-4§-f’5—?— - 0.74 —— [u = 18.28

et comme Au » 30° , on prendra 3u = 30
L'éffort horizontale Ru cotg(f@u) - Hu
Hu = 15 x 1.6 = 2.67 t
Hu ctg(Bu) - Hu = 1748.5 KN

L'éffort inElin = 35504 kN
Sin(ﬁu)

I I

Cherchant le nive. . I tel que 2 pi cos(ai) 2 (Ru -z pi sin(ai) cotg(fu)

(1 lal Picos(ai)| Pi sin(ai)

4 |16.36 870.48 255.53 1.2 opmo =1.2x777=932.4 M
Pi=ApxMin{ fprg _ 1849 _

3 |13.16 883.93 206.54 —7:———-TTT5--1607.82 MPa

2 | 5.72 |902.7 90.42 5. - 907.22 KN

1 0 907.2 l 0

i

1 (1775.2)ctgl(30®) = 3074.7 > 907.3

i

1 2 (1775.2 - 90.42)ctg(30%) = 2883.5 > 907.2 KN

]

b & 7 (1775.2 - (904.2 + 206.5)) ctg(30®) = 2560.4 > 907.22 KN
Calcul de z_ﬁi cos(ai) - Hu
pour 1 = 2 , 1783.2 KN

pour i = 3 , 2666.61 KN
donc pour 1=3, on a 2-51 cos(ai) - Hu > Ru = 2 P sinlai).
L'equilibre est réalisé au niveau du 3éme cable d'ol

dr = 1.5 - 0.95 = 0.55 m

e = dr - h = 0.55 - 1

7y > 7 d~on la densite d'étrier déja calculée est suffisante.



EQUILIBRE DU COIN INFERIEUR
sous 1'éffet de la réaction verticale appliquée au voisinage
d~une arét et des forces de précontraintes, il y a un risque de

rupture du coin inférieur selon les plans indiqués sur la

figure

Le B.P.E.L préconise une gection minimale d~acier passif:

AUy = 0.04 x Ru x (5-4K) va , 05 K <1
fe
. {ﬁ;
l w
\ KA

==
KA désignant la longueur de 1'appareil d'appuil diréctement
couverte par le flux de précontrainte, d'ouverture 2W (avec
W = Arctg(2/3)) issu de 1'ancrage le plus bas.
APPLICATION NUMERIQUE
calcul de K

0.2
B =

tgw
W = Arctg(2/3) = 33.69* ——— B = 0.3 m

KA = 0.475 - 0.3 = 0.175 M =——— K = 0.583

d oy Almin = 5.44 cmz

ZONE D~ INTRODUCTION DES FORCES DE PRECONTRAINTE

Aux abouts des poutres de précontraintes, il est nécéssaire de

combiner ler éfforts d~ancrage avec ceux dis aux réactions



d~appuis et a 1l effort tranchant en tenant compte de ce que la

précontrainte n~a son plein effet qu™a une distance de son point

d~application. Cette distance est appelée zone de régularisation

des contraintes.

DIFFUSION DE L~EFFORT

L ancrage de lTarmature occupe généralement une faible partie de
la poutre. Une diffusion se produit derieére chaque ancrage a
proximité de la surface d'about : c'est la zone de premiére
régularisation des armatures.

Donc on sépare l1~étude en deux :

-Premiére régularisation a 1'intérieure du prisme symétrique
associé a chaque niveau d~ancrage.

-Equilibre général de la zone de régularisation.

" SA SR

| t—
|0 ﬂ_i_é____

| A\

b A = =
de premiére réqularisation

1/ Justification dans la zone

(B.P.E.L ANNEXE 4 1.2.1)

Au voisinage immédiat de SA, il y a lieu de disposer une section

0.04 max(Foj)

d acier Aa

al 1m
Fo,: la force a l'origine ancrée au niveau Jj du panneau étudié
oslim = 2 fe
3

——— o S v o g A R S O s P P e P B S S

11 y a liea de vérifier

otej S 1.25 fr et oxm] S-g—-fcj



avec:

Fo
- = o~ -_‘—?J * -4 -
cte) =0.5 (1 JT_)—ETa] : contrainte max d~éclatement
Fio
oxmj = contrainte moyenne de compression
e'dj

dj:la hauteur du prisme symeétrique associé au niveau J
aj:dimension moyenne dans le plan d~éclatement des organes
d ancrage placés a ce niveau j.

‘ Ferraillage d~éclatement (B.P.E.L ANNEXE 4 1.2.22)

Pour chaque niveau d~ancrage j,on calcule,une section d-acier
Rj
d'éclatement Aej =
’ Kixoalim

.

Rj résultante de contrainte d~éclatement, elle est donnée par

0.25(1- aj) Fjo

Rj =
d;

Kj =1 S1 , est un niveau extréme

Kj 1.5 Si j est un niveau intermédiaire

On dispose en définitive,une section d~acier transvesaux

max(Aej)
Ae = BUP } 5,985 pax(Fje)

oalim

2/ Justification vis-a-vis de 1l'équilibre général de diffusion

Justification des contraintes (B.P.E.L ANNEXE 4 1.3.1) La

contrainte totale maximale de cisaillement est limitée A :

Tmax = Max (txd + 7) = 1.5 ftrj
Twxd = ._2..._‘..],‘_
e'xe

T : contrainte de a 1'éffort tranchant.



:Le férraillage doit assurer la couture des

_.,..__.__,._.,_.._,._.__._.,_.,_....

différents plans de coupure.

Le férraillage nécéssaire est :

|Vumau | - Vte

Ae = avec oslim =—§-fo

oalim

frj 2
= Vumax = Vmax [1 - —) ]
3rmax
Vrmax .

- Nite etant 1'éffort normal concomitant a



APPAREIL D'APPUI

Rotation d'appui

- Sous poids propre

3
pa =321 . avec : Ei = 21000 v350
24 ET
Ev = Ei1 /3

q = 10.9/40 = 0.2725 t/ml

by = 0.002
l = 40 m
I = 27771097.2E-2

Dou 3¢ = 0.002

- Sous surcharges

A(l) = 21.551 x 1.1 = 23.705 t/ml
Les rotations diies aux surcharges sont pondérées par 1.1.

BRa(l) = 0.06 x 1.1 = 0.066

- Trottoirs
a
Btrott . & . avec q = 3.21 —— pBtrott = 0.0088
24 EI1
- Systéme Be
iflllﬂ
A - A

-
12.2 4.5 1.5 4.5 4.5 1.5 11.2

i =4 At 15 i) (21-ai)
6EI 1
61 = 0.00164 ; ©a = 0.0023 ; ©5 = 0.00173

1

o2 0.0023 ; e« 0.00159 ; es = 0.00157

ofc = z . x 1.1 = 0.01224 .



[

A A
15. 03
P a o 2 2 2
& =—— (417 -4a" -a”) ; a = 1/2
24ET 1
P ot 2
a = (315" ) ——y e = 0.0073
48FT

- Efforts horizontaux

. Vent : 250 Kg/ m-
f = 753.846 Kg
. freinage
1) Be _— F = 1.68 t

2) A(l)

- q
20 + 0.0035 s
avec q = 862.04 t

8 = 410 = portée x largeur roulable

= A(l) = 40.21

F = 1.547 t

TABLEAU
chafhes rotation efforts horizontaux{¥g) |
verticales (t) (rd) freinage vent
charges 10.9 0.002 // 753;g;g-
permanentes ’r/
A(l) 15.02 0.0066 1547 /;“——
Bc 166.62 0.0122 1680 s
—
Mc120 12.71 0.0114 ne freine pas / ;




Trottolirs 2.14 0.0022 // /i

La combinaison la plus défavorable sera
Rrwax = (charge permanente + 1.2 3c) = 210.844 t.

- Sous precontrainte

sections N(Kg/cmz) e(m) Mp = N*e
milieu 377.79 -0.9998 377.714
0.25 1 574 -0.9504 545.53
appui 91.68 -0.342 31.354

« X

L) I~

- - L3

54

La valeur du moment statique est l1'aire du trapsze que multipl:e
distance d de A au centre de gravité de ce trapsze.

d =h2B + Db

3 B+b
Trapsze AQQ'A' .
aire = 2884.42 , d = 6.485 , S+ = aire x d = 18706.9
Trapeze QMM'Q’
aire = 4616.22 , d = 5.303 , Sz = aire x d = 24479.8

S -S1-S2 = -43186.714

S L'INTM x DX DE

]

iy

[



CONTRE FLECHE DE PRECONTRAINTE

Lr2
J Mx dx
ja)

fp :ﬁ: -0.123 v fp = -12.3 cm

L
1
ﬁF’:Wgﬂxdx
L

S Mo dx = -7500.64 s pBp = 0.0107

CALCUL DES DEFORMATIONS LENTES

* RETRAIT : Er - 3 10°* (EN ALGERIE)

6 10 "m

o8
-
-
1
L)
-
—
~
[\*]
i

* FLUAGE : Alf :-%r g avec om' = 204.534 ———» ALf = 3.12Z

Ev

4 3

* TEMPERATURE : ALT = +2.5 107" 1/2 = 5 10

AR = 6.525 10
DEPLACEMENT MAXIMAL
a 3

Amax = 20.647 10 " m ,Amin = 5 10 " m

CALCUL DES APPAREILS D'APPUIS

Les appareils d'aébuis en élastoméres frette servent du type
FREYSSINET " CIPEC " ils seront dimensionnés selon le bultin

téchnique N*4 du SETRA.

T = nt , G = 0.8 Mpa (module d'élasticité transversal)

t : épaisseur nominale d'un feuillet (élémentaire d'élastomére)

10



ts : épaisseur d'une frette intermédiaire

n : nombre de feuillet d'élastomé

re

Les éalisseurs seront exprimes en mm

DIMENSTONNEMENT

Soit a.b les dimensions de 1'appui.

m :contrainte moyenne de compréss

a.b 2-E§%5- ; a.b =z 1378 mm>

HAUTEUR NETTE D'ELASTOMERE (T)

T =2 2Amax (condition prépondéra
T= 41.29 mm ; T = nt = 60 avec
t:frette intermédiare

e:épaisseur de frette (d'l feuill

jon 15 Mpa + 153 Kg/cm’

nte)

T=(e+t).t

et)

CONDITION DE NON GLISSEMENT ET DE NON CHEMINEMENT

l)om(min) = gmgn 2 2 Mpa = 7.266

vérifiée on prévoit des taquis.

2) H < f.N
N : valeur minimale de 1'éffort

f : coéfficient de frottement

Kg/cmz la condition n'est pas

tranchant

H - 1680 Kg , £.N = (0.1 + 0.6/4.215).1900 = 2641.6 Kg

— c'est vérifié

CONDITION DE NON SOULEVEMENT
2 -
aL S tz oM oy &t = 0.0005

? a G

—— c'est vérifié

tz om
==l 0.01234

et Qi
7 a G



CALCUL DU JOINT DE CHAUSEE

DEFINITION ' .

C'est un organe placé en bout du tablier entre celui ci et le garde
gréve, 1l est destiné A assurer la continuité de la chaussée toul
en permettant le mouvement de 1'éxtremité du tablier sous 1'éffet
de 1z dilatation, du freinage et du seisme. Il doit aussi remplir
les condit tons suilvantes.
1- Absence de bruit et vibrations linéaires (retrait, fluage et)
+ deplacementdu au freinage < W
2- Déplacement du au variations lineaires + déplacement du au
sersme < 1.3W telque W le type de joint choisi
dt - 2/3(dret + dil + dr) + dt , dt = 15.4

. %
direinrnage :—H-j-——!}——-"- 1.0294

GxAxB

PDeorama ;—M_i_ = 1.289

2xGxAxB
Avec H= = 1/26 x 10%xG

G:étant le pds propre du tablier.

Calcul et ferraillage des bossages (des et appui)

Les bossages sont dqs piéces soumises a des éfforts de compréssion
et d'éclatement, les armatures seront donc constituées par un ou
plusieurs nappes de frettes croisées. Pour leur détermination on
supposera que la section totale d'armatures dans ch%gue diréction
doit pouvoir ééuilibrer un éffort au moins égal a 0404 Rmax ou
Rmax est la réaction d'appul maximale relative a 1l'appareil

d'appul considere ; Rmax - 210.844 107 Kg.
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L'effort d'éclatement vaut : 0.04 Rmax

0.04 N 2
_‘.dﬂ- Koo » = 25 cm
) dr + dt - W

—— c'est vérifiée
2) dv ¢+ d= 1.3 W

Le soullle w quil est juste supérieur a

Donce nous optons pour un joint type"MONOBLOC W507.
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ETUDE DE LA PILE

dessin

Etude du chevetre

Le role du chevetre est de transmettre les efforts provenant du
tablier aux autres elements de la pile tels que les futs, ia
fondation.Le chevetre doit etre concu pour pouvoir reprendre son
propre poids et les appuis.

Evaluation des efforts

Ferraillage de la chevetre

Nous considérons la console suivante: R4 .
R,
| NT\rTjaT“rﬁ~mﬁ
- Poids propre de la chevetre. - Al
gt = 0.7 x 2.5 x 2 = 3.5 t/ml R Rt
gz = 0.6 x 2.5 x 2 = 3 t/ml
- Efforts provenant du tablier
Nous admettons que les efforts provenant du tablier sont eglement

repartis aux poutres gqui les transmettent a notre chevelre en



en charge concentrée.

* Poids propre du tablier dans chaque poutre

pg = 27.75*40 = 284.45 t "
pg/9 = 31.6

* poids de la surcharge

pe = 2*166.66/9 = 37.035 t
* Charge concentree.
p = 1.35 pg + 1.6 pe = 101.92 t

Calcul des moments

- Moment du au poids propre
Mgt = 4.898 tm
Mgz = 17.144
Mot = 22.042 tm
- Moment du aux surcharges
M = 341.062 tm

* Ferraillage de la chevetre

m = 0.0783
1 =0.102 —— As = 82.4 cm”
zb = 1.189
Asmin = 52 cm”
D'aprés la conditi?n de non fragilité , As = 136.5 cm

dans ce cas on prendra cette section.

* Ferraillage du voile

Le voile est soumis aun moment du au freinage.
Mt = H x L = 144 tm.
et un effort normal

N = 939.78 t

On a donc une flexion conposée.
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ETUDE DE LA CULEE

DEFINITION : oOR appelle culée, un appul d'extrémite d'un ouvrage.

a culée joue un double rdéle,assurer 1*'appui du tablier d'une part

et le soutenement des terres d'autre part.

o

-

MORPHOLOGIE : une culée courante est formée d'un groupe€ de murs.
Un mur de front: sur lequel s'appuie le tablier et qui soutient
les terres.

Un mur garde-greve: destiné a isoler tablier du contact du rembl
Des murs latéraux .leur role est d'assurer le soutenement des

{eorres, des remblais.

Les dalles de transition : gquil sont realisées pour empecher la
dénivilation eventuelle pouvant se produlire entre la chaussée
ot le tablier de l'ouvrage—denivéllation est die au mauvals-

compactage du remblai.

HIFFHRENT§.EXEE§ DE CULEE

Le Lype de culée a adopter depend de la nature du sol (sondages
ot essais). Il est ifluencé par le mode de fondation et par la
gualité des terralns sur lesquels les remblais d'accés a3 l'ouvre
sont placés.Les genres de culées les plus fréquement utilisés sc¢

_ culées remblyées

_ culées a murs de front

- culees a mars de front en te renverse

- culdées creuses



DETERMINATION DES EFFORTS
* Mur garde greve
be mur garde greve est soumis A des efforts importants dis a la
poussce des lTerres a laquelle s'ajoute la poussée des surcharges
placdées sur les remblais d'accés.
* Mur de front
Les efforis auquels sont soumis les mures de front sont:
- la poussee des terres.
- les poussées de surcharges sur le remblai.
= les reactions verticales du tablier a4 vide ou en charges.
iecs eftforts de freinage(horizontales) sur le tablier transmis par
les appuls.
* Mur on retour
Dans le cas de mur massifs en béton (mur de faible hauteur) leur
¢patsseur  moyenne est de
- Mur en aire
- Mu: en rotour
* Stabalite des culees
On verifie la stabilite d'exemple de culée,en supposant qu'elle

constitue un solide indeformable si la fondation est infouiable,

la stabilite sera verifie a vide et en service aussi bien dans

les conditions exceptionnelles (sismimiques) en plus des efforts
ramenes par le tablier.Il sera tenues compte de la poussee des

terres,d'une surcharge de 1lt/m et des actions verticales usseée
g

des terres

1 2
P —2— KCI. h re H L
Iian= les conditions normales :

Ko tgz(%--—zi)



En condition sismique, le coéfficient de poussée sera determiné par

la formule de " MONOBE-OKABE ".

cosztp + a - &) cos(éd - a)
Kak =

cos” (o) cos{é—a—e)f/gin(p+é) sin(&-R2-9)
cog(5-a+8) cos(a+f3)
ou

© rangle de frottement(30).

F :rinclinaison de la culee(0).

o :angle de talus avec l'horizontale(0).
& ranate de frottement sol-beton0)

v arctyg

¥ densite de la terre du remblai=2t/m
e :18.27 longueur de culee

h : 106.5 m , hauteur de la culée

S —

K = V,H U O - - sv)z
avec . £H 0.1 : coéfficient sismique horizontal
£v =0.07 : coéfficient sismique vertical

L'equation devient :

cos (6-6)

COS(GJV/;+ sin(g) sin(s5-o)
cos(e)

En condition normale K = 06.333 .
En condition sismique : les valeurs de k calculees sont résumée dans

le tableau suivant.



' ACTION BU SKISME |NOTATION| <&H £v K v(0) Kah

| horizontal Sw 0.1 | © 1.005 | 5.71 | 0.395
?p- verbinal Sv 0 |-0.07 | 0.930 | © 0.310
?' e Sv 0 0.07 | 1.070 | © 0.357
SR

|ovenesd b 0.1 {-0.07 | 0.935 | 6.14 | 0.374

horizon

L Y -
| vertiacl V+H 0.1 6.07 1.075 5.34 0.420

Horazont

CALCUL DES FFrORTS SUR LA CULEE (A VIDE) ET PAR RAPPORT AU POINT A

Mo :designe e moment stabilisant
Mr :designe le moment renversant. Pour plus de securite il ne sera
pas tenu compte du remblai en avant de la culée.

d : designe le bras de levier

') Determination des pids propre des elements constituants la culee

ainsi que ia position de leur centre de gravite par rapport a A

a) Mur garde greve

P = 1.85% x 0.3 x 16.27 x 2.5 = 22.58 t ‘H
F |
Xxa i.45/72 =0.925 m Gy%
;7

ya 0.3/2 v

<
dv 2ottty + 0415 = 2.15 m

%'—4 30

b) Corbeau

P = ((0.8+0.5)/2) x 0.3 x 16.27 x 2.5 = 7.94 ¢

Si = 0.% x 0.3 = 0.15 m Y
Sz - (0.3 x 0.3)/2 = 0.045 m
o
n
o)
m




Y+ = 1/2 x 30 = 0.15 m

X1 = 1/2 x 50 = 0.25 m

Yz = 1/3 x 30 = 0.1 m

Xz = 1/3 x 30+0.5 = 0.6 m

Xa - (z X Su) / z St = 0.33 m

Ya (z Y. Si) / z S. = 0.14 m

c) Mur en retour

Pio- 5.95% x 0.5 x 1.00 x 2.5 = 7.444 t 1%
P2 (5.95 x 3.5)/2 x 1.00 x 2.5 = 26.03 t 8 .
Pa = 9.00 x 5 x 1.00 x 2.5 = 112.5 t ”
P - 7.44 126.03 + 112.5 = 145.97 t a| _s.95
X1 0.2% m , S1 = 2.975 m , Y= = 7.975 m ﬁl
' Xe .67 m , Sz - 10.41 m , Y2 = 6.98 m ’
X3 4.50 m Sz = 35.75 m , ¥sa = 2.5 m
Xa i.b5 m , Ya = 3.78m , dv = 6.08 m , dh = 6.85 m

d) Mur de {ront

P = .15 * 16.27 * 1.3.% 2.5 = 378.07 t

Xa =7.15/2 3.975 m , dv = 1.65 m I!

115

— o

Yo = 1.3/2 - 0.65m , dr = 5.075 m |

T | W |

TABLEAU



Sollireg
i
F
Poussec }
| ‘
DES I~
terres !
I
{
e eere—
i E
| Poussee |-
| ]
f |
bode la ¢}
|
| sureh L
! |
1t/ |-
h.__..____“__.#__
———————F
1 i_
Pds des |
=
terres
L
pds des F_
surch S“ri
E |
| remblais
i 4
B |
|
‘ Pds des |
! |
| murs de -
! garde -
, |
\
| greve =
L.

| EFFORT

| EFFORT
i HORLZT VERTIC d Me ) He:.cm)
cN | 670.75 /7 3.5 2347.63 /7
sV | 719.09 /7 /7 2516.82 /7
v.u'{ 845.99 /7 // 2960.97 /7
Vit | 753.34 /7 // 2636.69 /7
sh | 795.64 g /7 ./83.69 | 7/
CN | 76.66 // 5.25 402.47 //
sV 82.18 /1 /7 431.45 /7
ViH | 96.6 /7 // 507.62 //
Von 86.1 /7 // 455.03 //
SH | 90.93 /7 /7 477.38 /7
S Y, 761.44 | 4.9 /7 3731.04
sV // 814.74 | // /7 3992.23
w7/ 708.14 /7 // 3469.88
SH h 76.14 // 6 456.84 //
CN /7 95.04 4.9 . 465.67
sv /7 101.64 | // /7 495.27
o | /s 88.38 /7 /7 433.08
su | 9.5 /7 10.5 99.75 /7
N /7 22.58 | 2.15 // 48.55
o 24.16 /7 /7 51.95
W/ 21 // /7 45.15
sHo | 2.26 // 9.575|  21.64 //




| N /) 7.94 2.44 /7 19.37
rds du Ty /1 8.5 // /7 20.74
corbeau F'Qv /7 7.38 // /7 18.01

; : SH 0.79 // 8.87 7.00 /7

S PSR S | ;

i

| pas L CN /7 292 6.08 /1 1775.36

% ST SV // 312.44 /7 Y 1899.64

,  de [ sy // 271.56 | 7/ // 3302.17

o retour | | 29,2 /7 6.85 200.02 /7

;: E— .

. Ppds i CN /1 378.07 | 1.65 /7 625.82
du mur |y /7 404.54 | // /7 667.49

2 | sV /7 351.61 /7 /7 580.16

. front j SH 37.81 /7 5.07 191.7 //

e __mi, -
pds de | CN /1 525.09 | 3.75 /7 1969.09

| la t sV /7 561.85 /7 /7 2106.94
semel e E-Qv // 488.33 /7 // 1831.24

| s 52.51 // 0.75 59.38 //
Nous résumons «i1-aprés la somme des éfforts agissant sur la culée

(a vide )

deux condil 1aons

Stabilite .
M

M.

| 'egard du renversement:

b=

t oujours par rapport au point A tout en

- 1.5 ( condition normale)

vérifiant les




'E;' 2 LD (condition sismique)

I'= : coéfficient de sécurité

Stabilite au glissement

Vrale) Loy 5 (en)
H
Y '8 . 1.0 (C.8)
1
TARLEAU
| COND® . VL) H{L) Mr (tm} Me (tm) Ms/Mr |V/Hxtg
| AR (- .
| a-CN | 2082.16 747.41 2750.10 8632.90 3.14
S }
b-5SH i 2082.16 1094.78 4277.37 8632.90 2.02 1.10
i e .
| c-8VisH 1946.40 1047.65 4108.02 9679.69 2.36
| S )
| d-SV+SH | 2227.92 1150.89 4484.89 9237.26 2.06
b
La semdlle dee notre culée repose sur 8 pieux de 1. im de diametre

chacun. sclon ia disposition schématisee ci1 dessous.

."éffort revenant 3 chaque pieu est calculé par la formule
VixSe My Xi St " Mx Yi St

S S E si xt* Y soyi®

Les picux ¢Lant de méme section.
) 7\."7 . M"‘, X + Mx Yi
2 2
T

A fin de déterminer les moments par rapport au centre de gravité

PFi

de la semelle¢, 1l nous faudra calculer les éxcentricités ei

Msi —Mro
Vi

8L =




D' ou T -
! w
c1 2.83 m , ez = 2.09 m { R
> O f
o3 2.8 m , es = 2.13 m ' g
~
, ) )
Ms - V (X —-e¢) - H x B/2 n
—— — = == __16'3 _>x
Les moments Ma seront donc ) . ()
Mai 1355.03t m g
Mo 2635.30t m QO v O I~
(7]
Mi  898.93t n 4op 2351235 400 *
M 2746.06t m
avece B 1.5 epalsseur de la semelle
i : ¢ffort horizontal
Y, : effort vertical
Xa .75 m
* vérificalion de la stabilité avec pieux (a vide )
1- genre Frax = portance du pleux
['.Irss.'|'| :.:. 0
2- genrc toax = 1.5* portance du pieux
=V + Ma x Xi
TABLEAU
e T
| CONDITION | CN SH SV+SH SV+SH
| Fmws (£} | 321.86 380.06 282.91 403.32
E Bieow o5 L ) | 198.68 140.49 210.19 153.67
[l parait que la stabilité a vide est vérifier,il reste a vérifier
la stabiiite on service( présence des charges et des surcharges du

tablier).



* vérification de la stabilité en service

- Effort de freinage : HEf = (30*1.2)/2 = 18t
12 [ P 2 12 €
- Surcharge 8c: i I l | | 1
Pour une fi1le de roue : Rs =48.525t A5 4S5 _ 45 IS 4.8 23.5

Four 4 files de roue : R==194.08t
R==555.025t

R = Re + Ra

TABLEAU
| EFFORTS | V(L) H(t) d(m) Mr (tm) Ms (tm)
Tablier
‘ i 749.105 /7 1.5 // 1123.675
surch |
S—— . :
Freinage' I/ 18 10.5 189 V&
pulee a
I 2082.16 747.41 // 2750.10 8632.90
vide é
Total { 2831.265 765.41 /7 2939.1 9756.5575
|

vtae) - 5 136 > 1.5
M
e = 2.4 ; Mc = 3225.711 tm
Frnax = 500.52 <« 550 t
E‘l'{l'i. 123 = 2”‘7 - 27 7 7 0

D'ol la stabilité est vérifiée pour 2 files de 4 pieux.

* verification de la stabilite en service (condition sismique)

- Effort du au seisme : Hs =54.7t




" —

| efforts

— T

! [ Vi(t) H(t) d(m) Mr(tm) Ms (tm)
.}W&M R 1 B
| tablier I
[ 749.105 // 1.5 // 1123.657
surch |
| seisme | // 54.7 10.5 574.35 7t
S ,4:44 S B!
culee a ’
; | 2227.92 1150.89 [/ 4484.89 9237.26
| vide
TEG— ‘ S—
total L 2977.025) 1205.59 // 5059.24 [(1036.091
L |
Votgee) 1.426 > 1.00 , Me / My = 2.048 > 1.5 , e = 1.78
H
Ma 4957.97 Fraax = 597.488 t < 1.5 x Q
e = 146.768 £ > 0
Dou la stabivj1té est verifiée.
ETUDE D¥ 1A SEMELLE DE LIAISON
) Evaluat ion de 1'éffort vertical
Etani donne gque la meéthode des bielles n'est pas appliquable
pour |

o terraillage de notre culée alors on procéedera par la

méthode d'R.D.M classique.

i H_(;Hix'u.'l;. eff vert V(t) Xi /A X1 * Vv
{ eelis o g CN 22.58 2.15 48.547

| garde greve cs 24.16 /7 51.944

i Pds du B CN 7.49 2.44 19.374

f corbeau cs 8.5 // 20.74

| pds du CN 292 6.08 1775.36
[ mur de :

| retour cs 312.44 /1 1899.635
;_vdg du CN 378.07 1.65 623.816
E ”?fuﬂ? cs 404.54 /1 667.491
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* Calcul des armatures longitudinales (inférieures)

Nrax

On suppose que cette charge est repartie .

q = 10

M <0
M > 0
M1
M
Le

mome: n

M o

el ~ 0.
* Calcul

Azrmin

L

| S—

Pds de CN 525.09 3.75 19€9.088
la
semel le CS 561.85 /7 2106.938
Pds des CN 95.04 4.9 465.281
surch du
remblals CSs 101.69 /7 498.821
Pds des CN 761.44 4.9 3731.056
terres CS 814.74 // 3992.226
Pds du CN 749.105 1.5 1123.65
tablier
surch CS 801.54 // 1202.314
CN 2831.265 // 9756.172
Tl a ]
CS 3029.46 /7 10418.08

2002.08 t

(le-

Max (4u

r

q- 103,83 tfud

: 0l
Leaddd b J AT JL LTI 11 ]

i Ml Ma. 14
Ma Ml MA

7.235 t/ml & < € e %
— - M1 = -qgq a‘/2 , M2 = - q 1* /10 avec a # 0
2 . 2
- Ma =g 1™ /12 , Mv = q 1 /12
102.85% tm/ml = Mz = 25.02 tm/ml
251.02 tm/ml : M:e = 251.02 tm/ml
t maximum est M = 251.02 tm/ml
: .””-_UE - 0.0843
fr. b d
110, A= = 52 cm° , Zb = 1.386

la section minimale

0.2 x A-/100)



Az n 50 t'mz

* Condit 1on de non fragilité
A= = Ab x tiza/ fe
A= = 78,75 cm” on prendra As = 78.75 cm-
Calenl des armatures longitudinales (supérieures)
Meae  150.61015 tm/ml , mbu = 0.05056 , 1 = 0.65 , Zv = 1.412
Az 30.64 om ; Aamin = 90.52 cm
on prendra Az = Aarin
Caleul des armatures transversales (supérieures)
0 JR41.265 t/ml , Fr 0.04 x ©Q = 113.2506 t
i/ mi 6.066 t/ml

A= 1.743% cm” /ml , Asff = 8.04 cm” , e = 25 cm

on prendra 4HAL6 on prevoit des chaises T10 (tous les metres)
MUR DE GARDE GREVE
* Actions: L. mur garde greve est soumis éssentiellement a l1'action
des forces horizontales sur la face arriere.
- Poussce des terres.
- Poussee des charges locales en arriére du mur.
- EBeffort e freinage.
2) wvaluat ron des efforts

4 ) Moment du a la poussee des terres Mt

En ne fonant pas compte de la presence de la chaussee le moment

maximal . | 'cncastrement a pour expression
M: {/6 k. d h°
on ka u.33

d !

h  :hauteur du garde greve.



b)Y Mp : moment du a la poussde des charges locales

Pour 0.5m = h = 3m i1l a éte verifier que seule la sollicitation
totale due sux camions type Be (poussée de charge ' _.ale+frein-
age) étart la plus défavorable, 1'effet le plus defavorable est
produit par ies deux roues arrieres de 6t chacune de camions acco-
les de tetle manicre que les deux rectangles d'impact soient au
contact avec la lace arriére du garde gréve compte tenu des incer-
titudes sur g transmition des efforts, les charges reelles,
soirent deux roucs de 6t distantes de 0.5m  soient remplacees par
une roue unilorme cquivalente de 12t repartie sur un rectangle de
dimensions .25x0.75 .

On admet que la pression sur le rectangle d'impact ainsi definie

SC repartie o 44 ialecralement et en arriére du mur. Par consequent
I-moment 4 | 'encast rement a pour éxpression
h
| I h = X
M = o e = dx en tm/m
3 0.75 + 2h f 0.25 + x
(8]
H K(l P I
ks @ cocliicront de pousseee
¢  voeftioront de ponderation.
L.0 toowticrent de majoration dynamique pour charges sur
tremb lans
b t.ol {eocitiorent de réeduction)

NOoUus avons dons

K < . h,.h*-1.85,.e:‘—‘U.5,Mp=7.0SK,bc:0.8



S S e

|
| htm) 0.5 0.75 1.00 | 1.5 2.0 255 3.0 |

r. i .i- DSSNE= S

1/K Mp

2.23 3.4 4.41 6.11 7.45 8.56 9.49

|
I
[ (tm/ml)
L

D'apreés le tableau précedent en fonction de h, hauteur du mur gar-
de greve ) nous avons diréctement la valeur Mp/k et connaissant
K 0.52 nous determinons finalement le moment Mp.

h-1.85 m

Me entre b.ll et 7.45 ———— Mp/K = 7.049

K .52 - s Mp = 3.67 tm/ml
.

Moment du au {reinage

on considere un essieu lourd d'un camion Be au contact du garde

qrove ol “on neglige 1'effet de l'esslieu situe a 1.50m en arriere
compte Leone de | 'eccartement des roues et pour une hauteur couran-
le du garde greve on ne considére que l'effort d'une seule roue (6t)
Soit Mf bh - 3.37 to/ml

0.25 + 2h

Le moment total a l'encastrement est:
Mt < M. + Mg + Mi = 8.10tm/ml
REMARQUE : On pouvait prendre le moment emprique donne par la formule
Suitvante 3

M - 2.5 (1 + 1 ) = 7.125 tm/ml



* Ferraillage vertical
Le moment maximal est : Moax = 8.10 tm/ml
on prend le moment a 1'E.L.U
Moo 11.7775 , me = 0.1229 , a = 0.1644 , A= = 13.93 cn?
1 0.1644 , Zu= 0.243
D'apres la veérification A4 la non fragilite, on prendra As = 15.75 cm-

FERRAILLAGE DU CORBEAU
La reaction maximale du chevétre due a la dalle de transitioﬁ peut
étre égale a P - 15 + D,

B : étant la longueur de la dalle de transition (m)

77777 > P 19 t/ml , M = 2.85 tm/ml , A= = 1.17 cm?

("a"i(‘Tl:ll de AL

Azwin  Max (40,0.2 Ab/100) = 3 cm?

A= = Au x liza/fa = 39.37 cem”

On prendra A 39.37 cm
MUK en roetoas

4) Actions ot sollicitations

T

Chagque mur on retour est soumis aux charges qui peuvent étre
appliquécs cnsemble.
= Pords propre
Pords des superstructures évalue a 0.3]
- Pousscée horizontale (h/3 + 0.5) (t/m°) appliquée sur toute
la surtace du muar
- Forces concentrées (Fv = 4t et H = 2t) appliquées a4 1lm de

I"extremit ¢ théorique.



b) bkvalation des efforts
L'eévaluation des éfforts se fera par rapport a la section
d'encastrement (e x ht = 0.4)
- Forces verticales : Ces forces entrainent un moment Mv d'axe
hosizont ol et un éffort tranchant Tv.
Mo (2.5 17 ht/6) x e + 0.3 1°/2 + 4(e-1)
T Z.5 1 ht e/2 + 0.3 1 + 4
Forces horizontales: Ces forces produisent dans la section
d'encast rement un moment Mh d' axe vertical et un éffort
t ranchant  Th
M. (ht/s o+ 0.5) 1% ht/6 + 2(1-1)
(i (ht/3 + 0.5) 1 ht/6 + 2

APPLIILCATTON

I i, e = 0.5 , ht = 3.5

i Ettoet é axe horizontal axe vertical
I TENTVR. 44.32 50.925
b
T | 7.785 18.8
rervra il tagye
Les o iicurs tu tableau c¢i dessus sont largement évaluees dans

fes condit ton normales d'éxploitation et non concomitantes.
On gt ' apres cette méthode, vérifier de facon separe
Yt tache o mur sous les valeurs des deux moments.

Axer ver b veal



n - 0.05072 , & - 0.065096 , As - 33.38 cm’ , z5=0.4383
~—~—~—; Azriin = 35 cm”
D'aprés la condition de non fragilité, As = 91.875 cmz; on prendre
“alors cette section.
aae horizental
m - 0.00526 , & = 0.006585 , As = 4.6 cm' , zb=3.44
—> Aawmin = 35 cm’
D'aprés la condition de non fragilité, A; 91.875 cm”.
On prendra alors cette section.
SECTION D'ATTACHE
La section d'attache (chevétre - mur en retour) sera ferraillée
sous |'action de Mv -44.32 tm.
m - 0.04 , o - 0.0511 , A= = 12.93 cm" , zb=1.224
D'aprés la condition de non fragilite, As = 34.125 em” ; dans o
cas on prendra cette section.
DALLE DE TRANSITION
C'est une dalle placée sous la chaussée aux entrées du pont.
Au voisinage des maconneries constituant les appuis d'un ouvrage d'
art on peut difficilement ésperer pouvoir compacter parfaitement
les remblais adjacent. Il s'ensuit une deénivellation entre la
chaussée courante et la dalle de 1'ouvrage d' art. Ces denivellations
sont 1nacceptables aux abords des passages, inférieurs autoroutiers
ou des passages superiéurs interéssant des voies tres impertants.
Elle constituent de véritables marcche d'éscaliers(qgq cm) tLres
¢
dangereux pourlles usagers circulant a grandes vitesses pour parer

a ces inconvenients. On a adopté la solution dite "la dalle de

transition™ qui consiste a Jjeter un pont entre le tablier de =



culée (qul ne peut tasser) et le terrassement général éxeculé avec
des moyé;s de compactage pulssants.

Note de calcul: Il s'agit d'une travée independante simplement
-appuyée d'un coté sur la culée et de 1'autre coté sur le terrain.
Fondation de la dalle : La dalle de transition est coulée sur un

béton maigre (dosé a 150 kg/m3) et d'une épaisseur de 10 cm.

Ferraillage de la dalle de transition

a) Evaluation des charges permanentes et surcharges

1) Charges permanentes
- Poids propre : 2.5 x 30 10°° = 0.75 t/m"

- Poids du remblais : 2(1.30-40)= 1.8 t/m"

2) Surcharges : 1 x 1.2 = 1.20 t/m

- Poids total : 3.75 t./m2

b) Calcul des efforts M et T

479 tm/ml

I}

M

q 1°/8

T =q 1/2 7125 t

il
It

c) calcul de la section d' armature

m= 0.066 , a = 0.085 , A= = 9.298 cm® , zb= 0.26

4

D'apreés la conditron de non fragilité —— Az - 15.75 cm”

]
(
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Le comportement d'un élément flexible dans le sol peut s'expr:mer

mathématiquement a l1'aide de 1'équation différentielle 3u 4 ordre.

.
El—g—¥-+ cu x b xy =20
dz
avec b : diameétre du pieu
cu : Module de reaction du sol
y : déplacement en tete du pieu

4
Une solution de cette équation o = v//guEé

a :appellée longueur élastique du pieu.
Le pieu est soumis & un moment flechissant =» cha-ve dauxaicr

\
section. Ce moment est déterminé par la Méthode du Dr WERNER, 1e

pieu étant encastrd en téte ce qui 1mplique que le déplacemen! ou

la rotation est nulle. On applique la relation suivante

M(z) = Hem x M“I * Hpu-%—-
avec M‘- : moment en tete du pieu. ¢
A =-ér | : coefficent d'armortissement.
Hem et Hen : coefficients donnés par les abaques du Dr WElN:K
fonction de la nature du sol et de .l dus a

H : effort tranchant en téte du pieu.



C

b

E

I

. Hem H

T
Hem X
alculons
= 120 cm , cu = 4 Kg/cmz (sol argileux humide)
Module de déformation différe = 392874 Kg/cmz
Moment d'inertie du pieu = 10178760 cm®
A o= 0.2341
pour » x 1 = 3.512 et en fonction du diagramme de la réacticn
du sol, les tableaux de WERNER nous donnent:

A x 1 = 3.512

On i1nterpole entre X 1 = 3 et X x 1 = 4
Aox ] 3 ~———— Hen = 1.16
X ox 1l = 4 —3 Hew = 1.26

A x 1 = 3.512 -—> Hen = 1.21ih
A x 1 = 3.512 -— Hem = ?
On interpole toujours entre 3 et 4.
» x 1 = 3 —— Hem = 1.48

XN x 1l = 4 — Hem = 1.54

A ox 3.512 —4m@— Hex 1.511

Done 1.211 1.511

LE MOMENT M EN TETE DU PIEU

1/ Condition normales

H - 815.01/8 = 101.88 t/pieu , Nmin = 193.56 t/pieu
M - -348.79 t.m
CALCUL DES MOMENTS LE LONG DU PI

>
M(z) = HemM x M+ Hpu-g——

z 0.01 -0.11 [(0.21 |0.31 (0.41 |0.51 [(0.61 |0.71

M(z)| -348.79|-198.2(-74.5|21.29|58.82(78.08(65.12|38.2




2/ CONDITIONS SIMIQUES

H = 1304.91/8 = 163.11 t , Nmin = 237.16t/pieu
M - -558.42 t.m

'CALCUL DES MOMENTS LE LONG DU PIEU

2z 0.01 0.11 0.21 0.31 |(0.41 [0.51 0.61 0.71 |0.81 !
|

M(z)|-558.42|-317.32|-119.36{34.07|94.17{125.01|104.26{61.17/41.75;

FFRRAILLAGE DES PIEUX
Le pieu est considéré comme une piéce soumise a la flexion
composée et doit é&tre armé sur toute la longueur.
a) Conditions normales
M = -348.79 t.m , Nmun = 193.56 t.m
e M/N - 1.8 m
R/4 = 0.15m , e > R/4 N est l'effort de compréssion alors la
section est partiellement comprimée.
D'aprés les abaques de Pierre Charon , on trouve
Ae - 329.74 cm” , e = 9.5 cm
b) Condition sismigue

M -558.42 t.m

Nmin = 237.16 t.m
* £

. =-§ = 9,36 m ,-§-= 0.15 ——— . e>R/4

. N : effort de compréssion alors

la section est
£
patiel lement comprimée.
D'aprés les abaques de Pierre Charon , on trouve

Ae = 339.3 cm2 , e = 9, cm



Diagramme du moment Clechissant

du pieu dans les condibions normales
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