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1.1 INTRODUCTION :
Un pont est un ouvrage qui permet de franchir un obstacle naturel ou une voie de
circulation terrestre, fluvial ou maritime, il est constitué essentiellement de trois parties :
*la super structure
*les appuis : appuis intermédiaires appelé pile et appuis d’extrémité appelée culée
*|es fondations : elles permettent d’assurer la liaison entre les appuis et le sol.

1.2 CLASSIFICATION DES PONTS :
La classification se fait selon quatre critéres :

1.2.1 La structure :

*Pont en arc est un pont dont la ligne de la partie inférieure (intrados), est en forme d'arc
*Pont a voutes : usuellement appelé pont en macgonnerie ou pont en pierre ou pont voaté
*pont a poutre est un pont dont 1’élément porteur est une ou plusieurs poutres droites

*pont suspendus : est un ouvrage métallique dont le tablier est attaché par I'intermédiaire de
tiges de suspension verticales a deux fils de cables flexibles dont les extrémités sont encrées
aux culées

*pont a hauban : sont une variété de ponts ou le tablier est suspendu par des cables issus de
pylones.

1.2.2 La nature de la voie portée :

*|e pont route : permettent la circulation des véhicules, des piétons et des bicyclettes
*pont rail : pour la voie ferré

*pont canaux : Soutienne une voie de navigation

*pont aqueduc : serve au passage des canalisations

*pont passerelle : servent uniquement aux piétons

1.2.3 Le matériau principal :

*pont en bois : utilisés actuellement comme ouvrage provisoire
*pont en magonnerie

*pont en béton arme

*pont en béton précontraint

*pont métallique

*pont mixte

1.2.4 Le caractére de pont :

*pont mobile : utilisée pour franchir une voie navigable lorsque la voie portée ne peut pas étre
sur élevée pour permette le passage des bateaux.

*pont fixe : utiliser généralement dans les voies terrestres

1.3 MODE DE CONSTRUCTION :

Les poutres sont préfabriquées en série sur chantier, la précontrainte est assurée par post-
tension, elle est réalisée par des armatures mises en tension par appui sur le béton
suffisamment durci, et elles sont munies d’ancrages a leurs extrémités.

Le mode de construction s’établit comme suit :
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Mise en place des fondations

Mise en place des piles et des culées ;

Mise en tension des cables sortant a I’about ;
Mise en place des appareils d’appuis ;

Mise en place des poutres préfabriquées ;
Coulage de la dalle ;

Mise en place des superstructures

AN NI NN VNN

Les avantages et les inconvénients des ponts a poutres préfabriquées par post-tension :

1.3.1 Les avantages :
v" Le béton coulé en atelier ou sur chantier ;
v Les coffrages peuvent étre utilisés un grand nombre de fois ;
v’ La préfabrication permis d’éviter I’encombrement des échafaudages ;
v Une bonne réutilisation des coffrages.
v' Le délai de construction peut étre fait rapide car les poutres peuvent étre préfabriquées
et stockées pendant la réalisation des fondations et des appuis ;

1.3.2 Les inconvénients :
Les travees indépendantes présentent des inconvénients de deux ordres :

v' Les talons étant plus comprimés que les membrures supérieurs sous les charges
permanentes, le fluage différentiel peut provoquer er une déformation du tablier vers
le haut a long terme.

v' Les joints de chaussées qui séparent les travées sont des organes fragiles qui
nécessitent un entretien couteux.
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2.1 PRESENTATION DU PROJET :

Notre projet consiste a I’étude d’un pont qui permettre le franchissement d’un oued au niveau
de la double voie reliant la route d’ORAN a KHESSIBIA (MASCARA) au PK 0+600 avec
une longueur de 33.4 composé de 2*2 voies.

Notre pont est composé d’une seule travée.

2.1.1 Tracéenplan:
L’alignement en plan donne la définition géométrique du tracé en plan de I’axe de la voie
droite.

2.1.2 Profil en long :

Le profil en long est la ligne située sur 1’extrados définissant, en €lévation, le tracé en plan.
Longitudinalement, le tracé de la voie routiere bidirectionnelle présente une seule pente sur le
tablier : 1%.

2.1.3 Profil en travers :
Le profil en travers est I’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les
équipements de la voie dans le sens transversal.
Le profil en travers de la chaussee est défini par :
v' Largeur roulable Lr = 7.00m.
v Nombre de voies de circulations = 2*2 voies.
v’ La pente: 2.5 %.

2.2LES EQUIPEMENTS DU TABLIER :
2.2.1. Introduction :

Les équipements d’un ouvrage d’art jouent un role trés important et fondamental dans
la conception, le calcul et la vie d’un ouvrage .Tout d’abord, ce sont eux qui permettent a un
pont d’assurer sa fonction vis-a-vis des usagers. Ces équipements sont représentés par leur
poids, ils sont un des éléments de dimensionnement et du calcul de la structure.

La conception de 1’ouvrage serait donc incomplete si elle ne comportait pas de détails
concernant les équipements.

Les différents équipements sont :

v’ Etanchéité ;

v La couche de roulement ;
v’ Les trottoirs ;

v’ Les corniches;

v' Les dispositions retenues.

2.2.2. Etanchéité :

C’est une couche imperméable disposée sur la surface supérieure de la dalle pour
protéger les armateurs passifs et actifs vis-a-vis d’une corrosion accéléré, et est nécessaire de
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disposer une chape d’étanchéité sur toutes les dalles de couverture en béton des ponts. Cette
équipement joue un réle trés important a couse de sa fonction.

Le chois de type d’étanchéité correspond au site de I’ouvrage (les conditions thermo
hygromeétriques.)

Les qualités demandées a une étanchéité sont évidentes :

v L’adhérence au tablier.

v’ La résistance mécanique (fatigue, fissuration, fluage).

v La résistance au choc thermique lors de la mise en ceuvre de la couche de
roulement

v Ladurabilité.

2.2.3. La couche de roulement :

La couche de roulement doit, sur ouvrage d’art comme en section courante, présenter
un bon confort et offrir de bonne, caractéristique, antidérapante (I’adhérence entre le pneu et
la chaussée) pour assurer la sécurité des usagers.

Généralement cette couche est composée par un tapé d’enrobés tel que 1’épaisseur
varie entre 5et 10cm.

Dans notre projet on prendra 8 cm pour la couche de roulement.

2.2.4. Les corniches :

Les corniches sont situées sur la partie haute des tabliers, elles sont toujours bien
éclairées et dessinent la ligne de I’ouvrage. Le role essentiel de la corniche est esthétique et
aussi d’éviter le ruissellement de 1’eau de pluie sur les parements de la structure porteuse.
Il'y a plusieurs catégories de corniches :

v' Les corniches en béton coulé en place ;
v" Les corniches en béton préfabriqué ;
v' Les corniches métalliques.
Dans notre projet on prendra une corniche de 20 cm de largeur et 75 cm de hauteur.

2.2.5. Les dispositions retenues :

» Les garde-corps :

Les garde-corps sont retenue pour protégées les piétons ; et aussi an point de vue
esthétique surtout dans les zones urbaines, les garde-corps sont renforcé parait difficile a
mettre au point et ne semble pouvoir au plus retenir que des voitures légers dans des
conditions relativement favorables.

IIs sont classés en trois catégories les suivantes :

v' Les garde-corps de type S ;

v Les garde-corps de type | ;

v" Les garde-corps de type U.
La hauteur des garde-corps pour pietons doit étre comprise entre les limites résultantes de la
formule suivante :
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0.95 + 0.005. H + 0.05 m.

Avec un maximum de 1.20 m.

H : représente la hauteur maximale du trottoir au-dessus du sol de la bréche ou du plan d’eaux
franchies par I’ouvrage.

Dans notre projet : H = 13.85m.

Donc la hauteur du garde-corps égale a 1.07m.

On prend la hauteur de garde-corps 1.10m.

> Les glissieres de sécurités :

Le role de ces glissiéres est de diminué les conséquences des accédants de la route,
Telle Qu’elles aident les véhicules pour le freinage.
Elles agissent essentiellement au niveau des roues des véhicules, elles sont
relativement esthétiques et résistantes mais seuls pour les véhicules légers.
Elles sont classées en trois catégories les suivantes :
v' Les glissiéres rigides ;
v' Les glissiéres souples ;
v' Les glissiéres élastiques ;
» Les barrieres des sécurités :

Sont considérées comme dispositifs a retenir les véhicules d’un poids en ordre de
marchent supérieur ou égale a 3.5t.

2.3 DONNEES GEOTECHNIQUES :

2.3.1 Résultats des essais :

2.3.1.1 Sondage carotteés :
a) Sondage SP1 de 30.0ml de profondeur :

0.00 & 1.40 m: Remblai constitué d’argile plus ou moins sableuse et fragments
hétérogeéne ;
140 a 6.0 m: Argile sableuse concrétionnée admettant quelques fragments
hétérogéne de calcaire grésseux ;
6.0 a11.0 m : Sable fin marmeux jaunatre a jaune verdatre ;
11.0 a 30.0 m: Mame grisatre plus ou moins sableuse a certain niveaux, verdatre a
grisatre au sommet ;

B) Sondage SP2de 30.0ml de profondeur
0.0 2 0.50m : Remblai hétérogéne ;
0.50 a 10.0 m: Sable fin jaunatre admettant quelques passages ou blocs de calcaire
gréseux beige a gris calcaire ;
10.0 a 25.0 : Mame grisatre, gris —verdatre au sommet.
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Profil géologique général du terrain passant par les deux culées :

L’examen lithofaciologique du terrain en profondeur, a travers les deux sondages carottés a
permis de mettre en évidence, de haut en bas les formations suivantes :

- Un remblai d’épaisseur variant de 0.50 a 1.40 metre constitué d’argile sableuse et
fragments hétérogénes ;

- Passage d’argile sable concrétionnée avec fragments varieés de calcaire et grés ;

- Sable fin marneux, jaunatre avec des blocs de calcaire-gréseux beige a gris ;

- Mame grisatre, légérement verdatre au sommet

2.3.1.2 Essais préssiometriques :
a) Les essais préssiometriques ont été réalisés progressivement en cours des deux forages
dans les trous deux sondages effectues et ce, au nombre de 13 essais au niveau de SP1 et
de 12 sondages au niveau de SP2 et ce par intervalles de 20 metre, a partir de la
profondeur de 2 .0 metres.

2.3.1.3 ESSAIS DE PENETRATIONS DYNAMIQUES:

a) rappelons que quatre essais de pénétrations dynamiques étaient programmeés a raison de
deux essais de part et d'autre de chaque sondage. Néanmoins le deuxiéme essai K2 a fourni un
refus assez proche (& 1.55 m de profondeur). Ce qui a conduit a reprendre un autre essai K2
bis & proximité de K2 pour s'assurer du faux refus enregistré.

b) Résultats des essais des pénétrations dynamigues enreqistrés :

N° essali Rp totale enregistrée Refus, profondeur Observations
(bar) (m)
K1 366.0 5.90 Essai normal
K2 3160.0 1.55 Faux refus
K2 bis 3440.0 0.95 Essai de confirmation
K3 2466.67 2.13 Essai normal
K4 4740.0 1.30 Faux refus

Tableau 2.1 : Résultats des essais des penétrations dynamiques enregistrés

2.3.1.4 ESSAIS GEOTECHNIQUES DE LABORATOIRE :
Des essais mécaniques (Cisaillement UU et résistance a la compression simple) ont été
programmeés sur les échantillons intacts et paraffinés préleves des sondages SP1 (profondeurs
11.40 et 13.5) et SP2 (profondeur 10.20). Néanmoins I'ensemble des échantillons n'ont pu
s'appréter au taillage normalisé pour étre soumis aux essais prescrits
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24CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX DE CONSTRUCTION :
Les matériaux utilisés dans notre ouvrage sont :

2.4.1 Béton :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours qui est
Notée fc28.
Densité : la masse volumique du béton armé y =2.5 t/m3

a) Resistance a la compression :

Pour un béton agé de j jours, on a: feos =35 MPA si j > 28 jours.
I B
" 4.76+0.83%j
35 MPA pour le béton du tablier.

27 MPA pour le béton d'appuis et fondation.

foos X foog sl j <28 jours.

Avec fog= {

b) Resistance caractéristique a la traction :

La résistance a la traction est liée a la résistance a la compression :
fj = 0.6+0.06f; = 0.6+ 0.06(35) = 2.7 MPA  pour tablier.
fij = 0.6+0.06f;; = 0.6+0.06 (27) = 2.22 MPA pour I’infrastructure.

¢) Contrainte de calcul pour (E.L.U):

fo= 0,85 fcj
bu 0.yb
=1 ——> lorsque la durée probable d’application
Avec d’action considérée est supérieure a 24h
0 = 0.9 ——> lorsque cette durée est comprise entre 1h et 24h
0 = 0.85 ——=> lorsqu’elle est inférieure a 1h
_(15 en situations durables
On ayy = {1.15 en situations accidentelles.
. « ~ _(19,83Mpa pour fc28 = 35 MPA o
D’ou : fy, = { 15,3 Mpa pour fc28 = 27 MPA ———"> en situation durables.

25.86 M fc28 = 35 MPA ] ] ]
fou = { pa —pour € ———"> en situation accidentelles.

19.95 Mpa pour fc28 = 27 MPA

d) Contrainte Limite De Service (E.L.S) :

La contrainte a I’état limite de service est donnée par :

_ {0.5Xf€28 en service.
0.6xfc28 en construction.
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e) Coefficient De Poisson :

Le coefficient de poisson v représente la variation relative de dimension transversale
d’une Pi¢ce soumise a une variation relative de dimension longitudinale.
Le coefficient v du béton pour un chargement instantané est de 1’ordre de 0.3 mais il diminue
avec le temps pour se rapprocher de la valeur 0.2. Quand au cas d’un béton fissuré, v devient
nul. On retendra pour les calculs de béton précontraint la valeur :

v=0.2 pour un béton Non fissuré

{ v=_0 pour un béton fissuré

f) Module de déformation longitudinale du béton E :
Module de déformation instantanée (courte durée <24 heures).

Eij =110003/fcj = 35981.7 MPA
Module de déformation différée (longue durée)
Ejj =37003/fcj = 12102.9MPA.

2.4.2 Aciers passifs :
On utilise pour les aciers passifs des barres & haute adhérence de classe FeE500.

Ona:
cS = Y—z Avec ys : coefficient de pondération pris égale a 1.15
D’ou:
500
0S = — =434.78 (Mpa).
1.15
2.4.3 Aciers de précontrainte (actifs) :
Concernant notre ouvrage, Les aciers utilisés pour la précontrainte sont des aciers a trés haute
résistance qu’on appelle aciers durs et qui ont la plus forte teneur en carbone. Alors on utilise
des cables T15 super car ce type de cable est réservé aux ouvrages de trés grandes portées 130
a150 m.
a) Caractéristiques des cables :

Selon FREYSSINET :

v Unité de précontrainte : 12 torons.
v Poids de 1T15S =1.12 (kg/m).
v Section de 1T15S =140 (mm?).
v Force de rupture nominale = 252.1 kN.
v Force maximale sous ancrage = 241.3 kN.
{fprg = 1860 MPA Avec { fpeg : limite élastique conventionnelle a 0.1%.
fpeg = 1553 MPA fprg : contrainte de rupture garantie.

b) La valeur max de la tension a I’origine cp .
060 < min(0.8fprg, 0.9fpeg)
60 < min (1488 ; 1397.7) = 1397.7 MPA

Il doit étre : {
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c) Gaine :
v ®int: 80 mm.

v’ ®ext: 88 mm.

d) Frottements :
v’ déviation parasitaire : 0.003 m-1
v' Coefficient de frottement : 0.2 rad
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CHAPITRE 03: PRE DIMENSIONNEMENT ET DESCENTE DES CHARGES
3.1. INTRODUCTION :

L’objectif est de déterminer du point de vue technique, esthétique et économique (cott
et délais...), le type d’ouvrage capable de satisfaire le mieux possible a toutes les conditions
imposées et les contraintes existantes.

Avec le choix du type d’ouvrage, on prend en considération les éléments Principaux
Suivants :

v" Les conditions aux sites ;
La nature du terrain ;
Le profil en long ;
La position possible pour les appuis ;
Le gabarit a respecter ;
Portée de I’ouvrage ;
Délais de réalisation ;
Durée de 1’utilisation ;

AN NN N N

3.2. PRE DIMENSIONNEMENT DU TABLIER::

3.2.1. Largeur des voies :

La largeur roulable d’une voie sur une route nationale est de 3.5m, pour deux voies, on aura
une largeur roulable de 7m.

Terre plein centrale (TPC) : on a une largeur de 1.5m (0.75m pour bande d’arrét droite et
0.75m pour bande d’arrét gauche et 0.5m pour bande moyen)

Pour les trottoirs, on prendra deux trottoirs de 2 m de largeur, d’ou la largeur du tablier totale
est de:

Iy = (2x2.00) +4x3.5+2x0.75+0.5= 20.00m.

3.2.2. Longueur des travées : On a 1seul travée.
3.2.3. Pré dimensionnement des poutres :

«———Table de compression

¥
e Gousset

< Ame

L Talon

Figure 3.1 : coupe transversale d’une poutre

10
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a) Nombres des poutres et leur écartement :

Le nombre des poutres dépend essentiellement de la largeur du tablier et de la position des
poutres de rive. L’espacement des poutre est donné par la formule suivante :

E=Lt/(N-1)

Avec :
Lt : largeur de tablier
N : nombre des de poutres
De plus on doit respecter la relation suivante :
I.5<E<25
Tableau 3.1 : Les longueurs des travées

NP" poutres 10 11 12 13

espacement 1.80 1.63 1.50 1.38

On adopte 12 poutres avec un espacement de 1.5m.

b) La hauteur de la poutre :
La hauteur des poutres doit étre dans I’intervalle :
L/ 22<ht< L/ 15

1.49<ht< 2.22

Avec :

L =33.4m

1.49<ht< 2.22

Donc on prend ht =1.50m
c) Section des poutres :

> lalargeur du talon by .

La largeur des talons dépond de 1’¢lancement des poutres mais elle est pratiquement
insensible a leur portée, Le S.E.T.R.A proposé la formule suivante

btT > l* (£)2
ht
Avec : ber: sommes des épaisseurs de tous les talons (12 poutres)
| : la largeur du tablier 1= LT=20 m
L: longueur de la poutre L=33.4 m

ht: hauteur de la poutre hi=1.5m

Kt: coefficient sans dimension 1100<K;<1300 on prend Kt =1200
20 33.4
btT = —— * (—)*=8.26m
1200 1.5

bt = btT/nombre de poutre Donc la largeur d’un talon b=0.7 m

11
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Le pied de poutre a une hauteur qui varie entre 10 et 20 cm pour permettre un bétonnage
correct du talon on adopte 20 cm

Le gousset de jonction doit étre suffisamment incliné de facon a faciliter le bétonnage
I’inclinaison est entre 45° et Arc tg (2/3)=56° on prend 45°

DOﬂC Hgosset: tg 450 * 25d0nC Hgosset = 25 Cm
> Lalargeur de table de compression :

Selon ‘SETRA’ I’ordre de grandeur des semelles est environ entre 0.6H et 0.8H,
Avec : H : la hauteur de la poutre +la dalle .avec 1’épaisseur de la dalle e=25 cm
H = Ht + H dalle =1.5+ 0.25 =1.75m

0.99<b<1.36

Onprend  b=1m et inclinaison de 45°

> épaisseur de ’dme
e=20 cm

d) Epaisseur de I’hourdis hd :

L’hourdis est une dalle en béton armé permet de reporter les charges au droit des poutres.

Selon SETRA I’épaisseur de la dalle qui est de 16 420 cm  on adopte hg=25 cm

e) Entretoise :

Les entretoises assurent la répartition des charges entre les poutres, elles permettent en plus de
bloquer les poutres a la torsion sur appuis

Hentretoise > Ht - bentretoise avec: bentretoise:0-3m

3.2.4. Caractéristiques géométriques des sections :
3.2.4.1 notations :
b : la largeur de la section
h : la hauteur de la section
B : la surface de la section
Z : la distance du centre de gravité de la i°™ section a la base de la poutre ;
S : le moment statique
Vsyp © distance du centre de gravité de la section totale a la fibre supérieure
Vins : distance du centre de gravité de la section totale a la fibre inferieure

| : le moment d’inertie de 1’iéme section par rapport & son centre de gravité
lo: le moment d’inertie total par rapport au centre de gravité de la section totale

p : Rendement de la section p= lo total/ B* VsupVint

12
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3.2.4.2 Caractérisation geométrique de la section d’about a vide:

a) Caractéristiques géométrique de la section médiane a vide (poutre seul):

Les caractéristiques géométriques de la figure.3.2.sont données dans le tableau. 3.2.

h=

A

100

\/

11=h,

150

A

70

v

6=¢l
10=¢e2

Fig.3.2 : Section médiane a vide

Tableau 3.2 : Caractéristiques de la section médiane a vide

Eléments | B H B Z S=B*z lo=bh®/12
(cm) (cm) (cm2) (cm) (cma) lo=bh®/36 I/A=10+SxZ°
(cma)

(2) 100 11 1100 144 5 158950 11091.66 22979366.7

2*(2) 10 6 120 136 16320 180 2219700

(3) 20 119 2380 82 186960 2469240 17799960

(4) 70 20 1400 10 14000 46666.66 186666.66

2*(5) 30 6 180 137 24660 180 3378600

2*(6) 10 10 100 129.66 12966 277.77 1681449.34

2*(7) 25 25 625 28.33| 17706.25 10850.69 512468.75

;L Z% _ 431562.25 _ 74.343

OnaiV =3s™ 5805  /Foocm

v = 150 — 74.343 = 75.657cm
Et: I/A= 48758211.4cm”

IG=I/A — S X Vi =16674494.7cm”
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Le rendement de la section est donnée par :

p_

G
-=0.5106
Bxvxv

p =51.06 % = Donc, notre Section est normale.

b) caractéristique géométrique de la section médiane composite (poutre+dalle) :

Les caracteristiques géometriques de la figure.3.3 sont données dans le tableau.3.3

150

150

A

100

A

70

\/

\4

Fig.3.3 : Section de La poutre avec hourdis a mi travée

Tableau 3.3 : caractéristique de la section médiane composite

Eléments | B H B Z S=B*z lo=bh®/12
(cm) (cm) (cmg2) (cm) (cms) lo=bh®/36 I/A=10+SxZ?
(cma)
(1) 100 11 1100 144.5 158950 11091.66 22979366.7
2*(2) 10 6 120 136 16320 180 2219700
(3) 20 119 2380 82 186960 2469240 17799960
(4) 70 20 1400 10 14000 46666.66 186666.66
2*(5) 30 6 180 137 24660 180 3378600
2*(6) 10 10 100 129.66 12966 277.77 1681449.34
2*(7) 25 25 625 28.33| 17706.25 10850.69 512468.75
Dalle 150 25 3750 162.5 609375 195312.5 99218750
Z§

v=175-108.94 = 66.06cm

ET: I/A = 147976961.5cm*

14
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IG=I/A — S X Vins= 34575563.4 cm4

Le rendement de la section est donnée par :

IG

P= Brvsv'

0.5028 p=50.028 % =———> Donc, notre Section est normale.
C) Caractéristique de la section d’about a vide

Les caracteristiques géometriques de la figure.3.4.sont données dans le tableau 3.4.

100
A T
11
3 3 j
6 el
150 o
2
133
v —
-« pt———P———————>
15 70 15
Figure 3.4 : Section de La poutre sans hourdis a 1’about
Tableau 3.4 : Caractéristique de la section d’about a vide
Eléments | B H B z S=B*z lo=bh%/12
(cm) (cm) (cm2) (cm) (cms) |o=bh3/36 I/A=10+SxZ?
(cma)
(1) 100 11 1100 144,5 158950 | 11091.6667 | 22979366.7
(2) 70 139 2780 66,5 647045 |15666110.8| 58694603.3
2*(3) 15 6 90 137 12330 | 6428382.5 8117592.5
S
r_ _A _
On a: vV = 5s = 89.71cm

v =150 —74.93 = 75.07cm

ET: I/A = 89791562.5cm*
IG=I/A — S X Vis=28467770.8 cm*

Le rendement de la section est donnée par :
_1G
p

Bxvxv'

=0.4634  p=46.34%

15
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d) caractéristique géometrique de la section composite d’about (poutre +dalle) :

Les caractéristiques géométriques de la figure.3.5.sont données dans le tableau.3.5.

150
h 100 -
< >
FEE : B tzs
A 1 $ 1
3 3 ¢ 6
150
2
v
‘T’

Fig.3.5 : section de La poutre avec hourdis a I’about

Tableau 3.5 : caractéristique de la section composite d’about

Eléments | B H B z S=B*z | ls=bh%12
(cm) cm) |(m2) | (cm) (cma) lo=bh%/36 | I/A=10+SxZ?
(cma)
(1) 100 11| 1100| 144.5| 158950| 11091.66| 22979366.7
(2) 70 139| 9730 66.5| 647045 | 15666110.8| 58694603.3
2%(3) 15 6 90 137| 12330| 6428382.5| 8117592.5
Dalle 150 25| 3750| 162.5| 609375| 195312.5| 99218750
S
on a: v =55 =97.32em

v =150 — 97.32 = 77.68cm
ET: I/A = 189010313cm*

IG =I/A — S X Vi =50065030.3 cm*

Le rendement de la section est donnée par :

16
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IG
=0,4514339 ——> p=45.14%

Brvsv'

p:

3.4 ETUDE DES CHARGES ET SURCHARGES :

Il s’agit d’étudier les charges sur la chaussée et leurs effets annexes, les trottoirs, les
charges de vent, les charges sur les gardes corps et sur les dispositifs de sécurité applicables
au calcul des ponts routes.

Les actions et les sollicitations correspondantes sont multipliées par divers
coefficients fixés par les circulaires particulieres .D’autres charges sont prise en compte telle
que :

v’ charge permanent.

v' charges appliquées en cours d’exécution.
v Action sismiques

v’ Effort de freinage

Deux systemes de charge A’ et B’ peuvent étre disposés sur les chaussées des
ponts, ils sont distincts et indépendants et la comparaison de leurs effets dépond non
seulement de la classe du pont, mais aussi de la largeur et de la nature de la structure porteuse.

Ces facteurs se traduisent par des coefficients de majorations dynamiques (coefficient
de sécurité) et surtout des coefficients d’excentrement différent sous charges non concentrées
sur I’axe mécaniques de la structure.

On distingue aussi la circulation des matériels militaires lourds ou des convois exceptionnels.

3.4.1. Calcul de Charges permanentes :

a) Le poids propre des poutres :

Section médiane S1=0.5805

Section d’about S2=1.0920
G1=(S1.L1+S2.L.2)(mv/Lp).nbr des poutres
G1=(0.5805x 28.2+1.0920x5.2) x (2.5/33.4) x12
G1=19.80 t/ml

b) La Dalle :
Le poids de la dalle est :g2 = ed x Ld x pd

ed : épaisseur de la dalle.
Avec 4 Ld : largeur de la dalle.

pd : masse volumique du béton.
Donc  ¢,=0.25x20x2.5=12.5 t/ml.

c) Revétement De La Chausses :

Le poids du revétement est: g3 = erx Lrx pr

17



AMGHAR M.H. /BELBACHIRI.

Chapitre 03: Pré dimensionnement et descente des charges

er : ¢paisseur du revétement.
Avec 4 Lr: largeur de la chaussée.

pr : masse volumiques du revétement = 2.2 t/ml.

Donc  g3=0.08 x 14 x 2.2=2.464 t/ml.

d) Corniches et trottoirs :
D’apres le guide S.E.T.R.A,ona:
04=2*1.12=2.24 t/ml.

e) Le poids propre de 1’entretoise :
g4=b*h*L*y,
G4=181

f) Garde-corps :
D’apres le guide S.E.T.R.A,ona:
05=2*0.1=0.2 t/ml.

g) Poids de la glissiére de sécurité :
96=0.06 t/ml x 2=0.12 t/ml.

h) La charge permanente totale :
G= (G1+G2+G3+G5+G6)*L+G4
G=1264.62 t

3.4.2 Surcharges d’éxploitation:
La largeur roulable: Lr=7.5m
Nombre de voies : n=2

Les différentes charges appliquées sur notre pont sont :

= Lasurcharge de type A (L).

= Systéme B (Bc, Br, Bt)

= Lasurcharge militaire Mc 120.
= Les surcharges sur trottoirs.

= Convoi D240

Tableau 3.6 : La classe du pont

La classe La largeur roulable
1 Lr>7m
2 550m<Lr<7m
3 Lr<5.50m

D’aprés le tableau ci-dessus notre pont est de classe 1

18
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3.4.2.1 Systeme de charge A(l) :

Employé¢ pour la justification de la stabilit¢ d’ensemble d’une structure

36000 kg
=12 | /]

A(L) = 230 +

Avec .
L : portée de la travée (L= 33.4m)
A(L)=1.0229 t /m?

Tableau 3.7 : Le coefficient a;

Nombre de voies
chargées
Classe 1 2 3 4 5
du pont
1 1 1 0.9 0.75 0.75
2 1 0.9 - - -
3 0.9 0.8 - - -

D’aprés le tableau (2.7) : al=1
A;= a;x A(L) =1,0229 t /m?

a, = 20
27y
Tableau 3.8 : Valeur Vg
Classe du pont Vo(m)

1% classe 35
2°" classe 3
3*M classe 2.75

Avec :

Vo=35m (pont de 1¥° classe)

V : largueur de la voie (v =3.5m)

35
%= 3.5_:L

QA(D)=A1xa2yLr
QA (I) =1.0229 x1x7=7.1603t / ml

3.4.2.2 Systéme des charges B :

Elles se composent de 3 systéemes distincts
* Le sous-systeme Bc qui se compose de camions types (30t)
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* Le sous-systeme Bt se compose de groupes de 2 essieux dits « essieux tandems »

* Le sous-systéme Br se compose d’une roue isolée (10t)
a) Systéme Bc:

Il se compose de camion types. Dans le sens longitudinal, le nombre de camions par file est
limite a deux .dans le sens transversal, il convient naturellement de disposer moins de files
que de voies de circulation si cela est plus défavorable, mais on ne doit disposer plus de files
que de voies méme si cela est géométriquement possible. En fonction de la classe du pont et
du nombre de files considérées, les valeurs des charges du systeme B¢ sont multipliées par
des coefficients ‘b.” montrée dans le tableau.3.9, les charges du systeme B sont multipliéspar
le facteur de majoration dynamique.

Longitudinalement
%—O_OJJ L 2.50m 250m
o 1T [ 11
= x W TR L = =
0w 450 m [1.5m 450m | 450 m  |) 52,500 (T e A T Y
¥ S0EN ¥ GOKH Q25 200 0.5 zpg 028
B e e
Transversalement
120EN w w 120K 120EH ¥ w 120K

4.50 m 1.5m
-

2.00 m

2.00 m

Enplan

Figure.3.6 : Les dimensions du systéme Bc

L: longueur de la travée

=140t L 06 Avac- G : poids total des charges permanentes
14+0,2*L 1+4+G/S

S : poids maximum des surcharges
que peut supporte I’hourdis

20
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Tableau 3.9 : Coefficient de bc

Nombre de
fil considére
Classe du | 1 2 3 4 5
pont
1 1.2 1.10 0.95 0.80 0.70
2 1.00 1.00 - - -
3 1.00 0.80 - - -
D’apres le tableau.3.9: {Le nombre de files = 2 =———> CPC b.,=11

S 1= 2x (2x30) = 120t
S=S;1x b

S=120 x 1.1=132t
Bc=Sxd

0=1.114

Bc =147,048t

b) Systeme B :

Classe du pont I

C’est un groupe de deux essieux appelés ‘essieux tandems’ (voir figure.3.7), la valeur de la

surcharge ‘B’ est a multiplier par un facteur ‘b;’ dépendant de la classe du pont (bi=1 pour un

pont de classe 1).

21
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Enplat
Transversalement
1,35m
3.00m 300m ]

0,60m
—

0.5m 5 om 10m 5o

JOm , ]

0,60m
e
|
1
1
00

Longitudinalement S
[}
g I I -------- r
w
o
[ 35m 0280 D,I25m
1&0KN  180KH

Figure.3.7 : Les dimensions du systeme Bt
Le poids d’un essieu tandem =32 t alors B =2x32=64 t.
S=Bix b;=64x1=64t
Le coefficient de majoration dynamique sera égal a :

L = 33,4
Oopt=1.059avec {G = 646.7 t
S=64t

D’ou: Sp;=1.059x64 =67.77 t

c) Sous Systéme Br :

La roue isolée, qui constitue le systtme Br peselO tonnes. Sa surface d’impact sur la
chaussée est un rectangle uniformément chargé dont le coté transversal mesure0.60m et le

coté longitudinal 0.30 m.
Le rectangle d’impact de la roue Br, disposé normalement a I’axe longitudinal de la

chaussée peut étre placé n'importe ou sur la largeur roulable.

Longitudinalement [ransversalement En plan

f]',ﬁml

3

100KN 100KN

Figure 3.8 : Disposition du systeme B;
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d=1.054
S=10t
B r=10x 1.053 = 10.53

d) Surcharge militaire :

d.1) Surcharge militaire M2 :

Les véhicules types militaires sont souvent plus défavorables que les systemes A et B, on
distingue particulierement le convoi Mcizo qui comporte deux chenilles, et le rectangle
d’impact de chaque chenille est suppose uniformément charge (voir figure.3.9), sa masse total
est de 110 t Dans le sens transversal un seul longitudinal, le nombre des véhicules du convoi
est limite a un seul engin Mcizo par travée

350KH 1.0m
| A
J 1100 EN 23m
100m, — 330m — jqopm 61m 550KN 10m
T | g = L)
, 430m
I 1 o 6.1 m .
Transversalemen Longmtudinaleme En Flan

) ) T

6 10m 36,60m 5 10m bl 36,60m 6 10tm

Figure.3.9 : Les dimensions du systeme Mc120

0.4 0.6
6 =1+ 1+0.2L+ 1+4%
Avec : S=110t;
G=1264.62
0=1.064

Mc120= 6*S=1.064*110=117.04t

d.2) Charge exceptionnelles (convoi type Da4p) :

Les rectangles d’impact des essieux sont disposés normalement a I"axe longitudinal de la
chaussée, et peuvent étre placés n“importe ou sur la largeur chargeable, sans pouvoir empiéter
sur les bandes de 0.50 m reservées le long des dispositifs de retenue.
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Long;tud:noleﬁwént

e ﬁ//_ej‘\—?,

! 11.00 ! : B8.00 1 ) 1‘1.00 1
| En plan

11.00 800 ] 11.00

Figure 3.10 : les dimensions du systeme D240

L=334m
Avec {G = 1264.62 t
S =280t
o= 14— 06 = 1.1045

Tt02x334 1+4(1264.62/280)
Sposag= 0*S = 1.1045*%280=309.26

e) Surcharge De Trottoirs :

C’est une charge uniformément repartie de 150kg/m? produisant 1’effet maximal envisage,
pour chaque trottoir :

St =0.15 t/m2
f) Efforts De Freinage :

Dans les cas courants, la résultante de ces efforts horizontaux peut étre supposée centrée sur
I’axe longitudinal de la chaussée.

f.1) Efforts de freinage dus a A(l) :

HF (A(D) = QAWL)

20+ 0.0035 * S

Avec : S : surface chargé
$=33.4*14=467.6m"

QA(L) =qA(L) *L

Avec q A(L) : lacharge par metre linéaire ;
QA(L) =7.16*33.4=239.144t ;

HE(AQD) = 239.144t
"~ 20+ 0,0035 * 467.6

HF(A()) = 11.05t
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f.2) Efforts de freinage dus a B¢ :

Chaque essieu d’un camion B¢ peut développer un effort de freinage égal a son poids.
Parmi les camions B¢ que 1’on peut placer sur le pont, un seul est supposé freiner donc :

HFBc:3O t.
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CHAPITRE 04: MODELISATION DU TABLIER

4.1 INTRODUCTION :

La modelisation est la parties essentielle dans I’étude d’une structure quelque soit la complexité du
modeéle, elle a pour objet I’élaboration d’un modéle capable de décrire d’une maniére plus au moins
approchée le fonctionnement de 1’ouvrage sous differentes conditions.
En général, la modélisation d’un ouvrage comprend :
V' définition de la structure
définition de différent section de I’ouvrage
définition de matériaux utilisés
définition des conditions d’appuis
le choix de la méthodologie de calcul
v’ la définition des cas de charge et des combinaisons de calcul
Dans notre projet, la modélisation a été effectuer par le logiciel SAP2000 V12

LSRN NN

3¢ New Model [
Mew kodel Initialization Project lnfarmation
+ |nitialize Model from Defaults with Lnits EM. m.C - Madify/Shaw Info

i Initiahize Model from an Exizting File

Select Template

Elanlk. Grid Only Beam 20 Trusses a0 Trusses 20 Frames

a0 Frames e all Flat Slab Shells Staircaszes Storage
Structures

Underground Solid Model:  Cable Bridges  Caltranz-BAG Guick Bridge Fipes and
Concrete Plates

Figure 4.1 : Bibliothéque des modeéles.
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4.2 DEFINITION DE LOGICIEL :
Le SAP2000 est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie
particulierement adapté aux batiment et ouvrage de génie civil , il offre de nombreuses
possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques avec des compléments de conception
et de Vérification des structures en béton armé, charpente métallique, Le post-processeur
graphique disponible facilite considérablement 1’interprétation et 1’exploitation des résultats et
la mise en forme des notes de calcul et des rapports explicatifs.
e les chargements considéres sont :
-G : charge permanente définie comme une charge statique
-Q : surcharge de trottoir
-A(l) : surcharge uniformément répartie sur la largeur roulable, définie comme charge statique
-Bc : surcharge des camions types, définie comme une charge mobile
-Mc : surcharge militaire, définie comme une charge mobile
-D280 : surcharge exceptionnelle, définie comme charge mobile
» Les combinaisons utilisees sont :
e ELU1L:1,35G+1,5Q+1,6A(l)
e ELU2:1,35G+1,5Q+1,6Bc
e ELU3:1,35G+1,5Q+1,35MC120
e ELU4:1,35G+1,5Q+1,35D240

e ELSL: G+Q+1,2A (1)
e ELS2: G+Q+1,2Bc
e ELS3: G+Q+Mc120
o ELS4: G+Q+D240
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4.3 Modélisation :

Le tablier est modélisé par des poutres et une dalle supportée par des appuis, les poutres sont
modélisées par des éléments FRAME (barre) et la dalle est modélisée en élément SHELL

4.3.1 Modélisation de la poutre :

Les poutres constituant le tablier sont modeélisées de la maniére suivante

3¢ Precast Concrete I Girder L_‘:'__L_E_I_JQ

Section Name ISECTIDN MEDIANNE Display Color r_

~ Set Section Dimensions Based on a Standard Section

Bulb Tee

3
Section Dimensions ] ] [

X Material -
_+ || 4000Psi

i~ Properties-

Section Properties...

Z Property Modifiers
Set Modifiers...

~ Section Notes -

Modify/Show Notes...

Cancel |

Figure 4.2 : modélisation de la poutre
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4.3.2 Modélisation du tablier :
La dalle est modélisée en élément SHELL

File Edit View Define Bridge Draw Select Assign Analyze Display Design Options Tools Help
D HE v /6D PPOPL M 3dywyp wGé 8 U@ %4 _nfz-w I~ B~

3D View
=

% s/

B [ 04 i

B B

o &

=

Figure 4.3 : modélisation du tablier
4.3.3 Moment fléchissant :

4.3.3.1 Moment fléchissant dans les poutres :

Belect Display Component Load Case/Load Combo
' Case/Combo  |DEAD ﬂ

@+ Force & =

Show Forces For

Moment About Horizontal Axis (M3) _ﬂ

Bridge Response Plot

I~ Show Selected Girder o [1—

-4000, BOBJ1 - Left Exterior Girder (Case DEAD] Moment About Horizontal Axis (M3]

4000, Max Value = 3829,8623 Min Value = -277.502
B f

Figure 4.4 : Moment fléchissant dus au poids propre de poutre extérieur gauche
(kn.m)
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Tableau 4.1 : moment fléchissant dans les poutres

Poids Surcharge Al Surcharge Convoi
propre G Bc Mc 120
D 280
Poutre 3.829 0.135 1.823 0.046 0. 565
gauche
Poutre 3.593 0.948 1.800 0.067 0.748
intérieurl
Poutre 3.589 0.289 1.881 0.101 1.049
intérieur2
Poutre 3.595 0.428 1.943 0.144 1.407
intérieur3
Poutre 3.603 0.594 1.984 0.207 1.860
intérieurd
Poutre 3.609 0.785 2.007 0.301 2.38
intérieurs
Poutre 3.611 1.003 2.014 0.374 2.784
intérieur6
Poutre 3.609 1.066 2.007 0.377 2.901
intérieur7
Poutre 3.603 1.028 1.984 0.378 2.653
intérieur8
Poutre 3.595 0.837 1.943 0.295 2.213
intérieur9
Poutre 3.589 0.675 1.881 0.216 1.773
intérieur10
Poutre 3.829 0.460 1.823 0.139 1.263
droite
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4.3.3.2 Moment flechissant dans les poutres sous combinaisons en ultime :

IBDBJ1 L] |Area Object Show Table... I Export To Excel... l KN, m,C -

Select Display Component Load Case/Load Combo

Show Forces For ILefl Exterior Girder LI Case/Combo I ELU1 ;J
¢ Force [ : &

I~ Show Selected Girder

2 ) ) R

: =

IMomen! About Horizontal Axis (M3) LI

Bridge Response Plot

-12000, BOBJ1 - Left Exterior Girder [Combo ELU1] Moment About Horizontal Axis [M3)

12000, Mar Value = 11870,824  Min Value = -924,0824
«| [ >

Figure 4.5 : Moment fléchissant dans les poutres sous combinaisons en ultime

Tableau 4.2 : moment fléchissant sous combinaison ultime (MN.m)

ELU1 ELU 2 ELU 3 ELU 4

Poutre gauche 11.870 9.171 9.017 9.523
Poutre intérieurl 11.059 8.498 8.270 8.926
Poutre intérieur2 10.981 8.437 8.105 9.012
Poutre intérieur3 10.957 8.532 8.042 9.255
Poutre intérieur4 10.961 8.736 8.066 9.626
Poutre intérieur5 10.970 9.014 8.163 10.088
Poutre intérieur6 10.974 9.355 8.256 10.475
Poutre intérieur7 10.970 9.450 8.267 10.60
Poutre intérieur8 10.961 9.431 8.296 10.382
Poutre intérieur9 10.957 9.188 8.246 10.038
Poutre intérieur10 10.981 9.051 8.263 9.744
Poutre droite 11.870 9.691 9.141 10.217
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4.3.3.3 Moment fléchissant dans les poutres sous combinaison en service :

Select Display Component Load Case/Load Comba f
Show Forces For Left Exterior Girder Cass/Combo: IELST ~| C
=
&+ Force & C & '
[~ Show Selected Girder o h—
IMoment About Horizontal Axis [M3) _v_]
Bridge Response Plot
-10000, BOBJ1 - Left Exterior Girder [Combo ELS1) Moment About Horizontal Axis (M 3)
0 & N -
'1 0000, ) : Max Value = 8820,2106  Min Value = -685,3744
Figure 4.6 : Moment fléchissant dans les poutres sous combinaisons en ultime
Tableau 4.3: moment fléchissant sous combinaison service (MN.m)
ELS 1 ELS 2 ELS 3 ELS 4
Poutre gauche 8.820 6.795 6.679 7.202
Poutre intérieurl 8.218 6.298 6.126 6.806
Poutre intérieur2 8.162 6.261 6.004 6.945
Poutre intérieur3 8.145 6.326 5.957 7.221
Poutre intérieur4 8.149 6.480 5.974 7.608
Poutre intérieur5 8.155 6.688 6.047 8.077
Poutre intérieur6 8.158 6.944 6.115 8.466
Poutre intérieur? 8.155 7.015 6.124 8.501
Poutre intérieur8 8.149 7.001 6.145 8.364
Poutre intérieur9 8.145 6.818 6108 8.003
Poutre intérieur10 8.162 6.714 6.120 7.677
Poutre intérieurll 8.218 6.699 6.223 7.500
Poutre droite 8.820 7.185 6.771 7.885
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4.3.4 Effort tranchant :

4.3.4.1 Effort tranchant dans les poutres sous combinaison en ultime :

2000, BOBJ1 - Left Exterior Girder [Combo ELU1) Shear Vertical [V2)

0 — -
-2000, Max Value = 1545,8386  Min Value = -1545,833
K1 L 2

Figure4.7 : Effort tranchant dans les poutres sous combinaison en ultime

Tableau4.4 : effort tranchant sous combinaison ultime (MN)

ELU1 ELU 2 ELU 3 ELU 4

Poutre gauche 1.545 1.274 1.274 1.274
Poutre intérieurl 1.342 0.987 0.981 1.002
Poutre intérieur2 1.325 0.952 0.940 0.982
Poutre intérieur3 1.324 0.960 0.933 1.024
Poutre intérieur4 1.326 1.002 0.944 1.142
Poutre intérieur5 1.328 1.111 0.989 1.326
Poutre intérieur6 1.329 1.311 1.036 1.594
Poutre intérieur? 1.328 1.332 1.004 1.637
Poutre intérieur8 1.326 1.313 1.039 1.475
Poutre intérieur9 1.324 1.119 0.978 1.244
Poutre intérieur10 1.325 1.028 0.960 1.089
Poutre droite 1.545 1.274 1.274 1.275
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4.3.4.2 Effort tranchant dans les poutres sous combinaison en service :

1200, BOBJ1 - Left Exterior Girder (Combo ELS1] Shear Vertical [V2)

-~
o
e

200, MarValue = 11476251 MinValue =-1147 625
[ [

Figure4.8 : Effort tranchant dans les poutres sous combinaison en service

Tableau 4.5 : Effort tranchant sous combinaison service (MN)

ELS1 ELS 2 ELS 3 ELS 4

Poutre gauche 1.147 0.944 0.943 0.943
Poutre intérieurl 0.988 0.731 0.727 0.748
Poutre intérieur2 0.985 0.705 0.696 0.740
Poutre intérieur3 0.984 0.712 0.691 0.785
Poutre intérieur4 0.986 0.743 0.699 0.904
Poutre intérieur5 0.985 0.825 0.732 1.125
Poutre intérieur6 0.988 0.975 0.767 1.357
Poutre intérieur7 0.988 0.990 0.744 1.400
Poutre intérieur8 0.981 0.976 0.769 1.237
Poutre intérieur9 0.984 0.831 0.724 1.005
Poutre intérieur10 0.985 0.762 0.711 0.846
Poutre droite 1.147 0.944 0.944 0.945
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4.3.5 Conclusion :

> ELU:
Mmax =11.870MN.m
Tmax=1.637 MN

» ELS:
Mmax=8,820 MN.m

Tmax=1.400MN

Chapitre 04: Modélisation du tablier
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5.1 INTRODUCTION :

Jusqu’a ces dernicres années, le dimensionnement et la sécurité¢ des ouvrages étaient basés
sur les méthodes de calcul dites « aux contraintes admissibles ».

Au cours des dernieres années, des recherches approfondies ont abouti a la mise au point
d’une nouvelle méthode de calcul prenant en compte le comportement des matériaux au dela
de leur limite élastique et jusqu’a leurs déformations et contraintes ultimes avant rupture.

5.2 DEFINITION DE LA PRECONTRAINTE :

Précontraint une construction ¢’est la soumettre avant application des charges a des forces
additionnelles déterminant des contraintes telles que leur composition avec celles provenant
des charges données en tous ponts, des résultats inférieurs aux contraintes limites que la
matiere peut supporter indéfiniment sans altération.

Autrement dit, en béton précontraint on applique en général ce principe de maniére que le
béton reste toujours comprimé ou ne subisse tout au moins que des contraintes de traction
faibles et jugées alors admissibles.

Dans les zones qui doivent subir des tractions créent artificiellement une contrainte de
compression préalable (une précontrainte) et ainsi 1’effort de traction dangereux n’engendre
qu’une décompression du béton ;  celui-ci ne risque alors plus de se fissurer a condition que
la contrainte de compression préalablement appliquée ne soit pas inférieure a la contrainte de
traction en cause.

En résume :

» La précontrainte transforme le béton en un matériau homogene et élastique.

» La compression dans le béton et la traction dans 1’acier de précontrainte forment un
couple de résistance interne égal au moment fléchissant produit par les charges
appliquées.

> L’effet de la précontrainte est équivalent a un chargement agissant dans le sens
contraire de celui du aux charges appliquées puisque la précontrainte compense une
partie de ces charges.

On applique ces trois principes a bon terme, les matériaux seront utilisés d’une maniere
efficace et il en résulte un ouvrage économique.

5.3 PROCEDES DE PRECONTRAINTE :

» Utilisation des cables d’acier a trés haute résistance que 1’on place sous gaine dans
le coffrage avant bétonnage.

» Lorsque le béton a suffisamment durci, on exerce sur ces cables restés libres a
I’intérieur de leur gaine une treés forte traction sur chaque extrémité a 1’aide de
Verins spéciaux prenant appui sur le béton.

» Quand leur mise en tension est ainsi réalisée, des dispositifs d’ancrage placés aux
extrémités permettent de bloquer ces cébles et de les maintenir ainsi en tension ou
par réaction toute la zone de béton comprise entre les ancrages se trouve ainsi
comprimée.
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5.3.1 Précontrainte par pré-tension :

C’est la mise en tension des armatures avant le coulage du béton. Cela suppose donc que
I’on doit tendre ces aciers en s’appuyant, soit sur le coffrage lui-méme, soit sur des culées
ancrées dans le sol ou tout autre dispositif qui permet de transférer I’effort d’une extrémité a
I’autre. Ce procédé peut étre réalisé en usine ou sur chantier.

5.3.2 Précontrainte par post-tension :

A T’opposé, la précontrainte par post-tension suppose le coulage du béton, avant la mise en
tension et transmettre 1’effort d’un ancrage a ’autre extrémité.

Plagque d'appui

Téte d‘ancrage
Clavettes

Tube
d’'injection

Gaine

Trompette

Torons

X = entraxe
Xg = Distance
au bord
1

Xg = — X + recouvrement de la frette
2 selon normes

— Frette @K x n tours

Figure 5.1 Ancrage de précontrainte

e Phases d’exécution :

Nous ne décrivons ici que le cas le plus courant de post-tension par cable et gaines avec
cables réalisés sur chantier :

>
>

Mise en place du coffrage ;

Mise en place des armatures passives (cadres, épingles, étriers, aciers
longitudinaux, chaises de support des gaines) ;

Mise en place des gaines et fixation solide sur la cage d’armature pour éviter
tout déplacement lors du coulage du béton ;

Mise en place d’étanchéité des gaines par collage de rubans adhésifs sur les
raccords ou trous accidentels faits lors des travaux ;

Mise en place des plaques d’appui et des frottages adjacents aux extrémités des
gaines sous 1’emplacement future des ancrages ;

Coulage du béton ;
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» Durcissement du béton pour atteindre la résistance minimum spécifiée par le
bureau d’études pour autoriser la mise en tension ;
> Durcissement du béton, enfilage des cébles.

Fil par fil ou toron par toron pour les cables réalisés sur le chantier, on procéde alors par
poussage a l'intérieur de la gaine. Un accrochage avec la gaine, n’a pas une grande
importance car le béton extérieur servira a défaut de la gaine, de coffrage ou coulis
d’injection.

Le cable en entier, par traction au moyen d’un fil pré enfilé dans la gaine est attaché a une
chaussette en téte de cable pour faufiler le glissement.

» Mise en place des plaques d’ancrages et des clavettes de blocage des torons
dans le vérin d’ancrage et dans la plaque d’ancrage.

» Mise en place d’un seul coté pour les cables courts (ancrage actif a une seul
extrémité et ancrage mort a 1’autre) ou des deux cotés pour les cables longs.
(un ancrage actif a chaque coté) on mesure la longueur de cable sortant
derriére le vérin et chaque étape de la mise en tension du céble tout au long de
son tracé est correcte pour s’assurer d’un bon début de mise en tension des
cables.

On ne mesure pas 1’allongement obtenu de 0 a 10 MPA car il correspond a une remise en
ordre des torons ou fils et & une régularisation de tensions pour chaque fil par rapport a la
moyenne. On corrigera cet oubli en comptant deux fois 1’allongement de 10 a 20 MPA.

Lorsque 1’allongement du céble est supérieur a la course du vérin on est obligé de bloquer
les clavettes de la plaque d’appui, de bloquer les clavettes du vérin en position fermée,
remettre les clavettes du vérin, remettre en tension le vérin pour une deuxiéme course.

A la fin de I’opération, on procéde de méme pour bloquer les clavettes, remettre le vérin en
position fermée et enlever le vérin pour procéder a la mise en tension d’un nouveau cable.

5.3.3 Qualités Et Défaut Du Béton Précontraint :
Comme principaux avantages du béton précontraint, on peut citer :

» Une meilleure utilisation du matériau puisque contrairement au béton armé, il
n’ya pas de béton tendu inutile (tout au moins en classe I et II).

> Le béton situé autour des armatures précontraintes est toujours comprime, il
limite sérieusement les risques de corrosion des aciers.

» Les armatures a haute limite élastique utilisées en béton précontraint sont
moins cheres, a forces égales que les aciers de béton armé.

» L’effet de précontrainte agissant en sens inverse des charges extérieures
limites déformées. On obtient ainsi une diminution des charges fleches de
poutres et donc une diminution de leur hauteur.

» Possibilit¢ d’assembler des éléments préfabriqués sans échafaudage, ni
bétonnage de deuxiéme phase.

» La possibilité¢ de franchir de plus grandes portées, qu’avec des ouvrages en
béton arme.

Comme inconvénients, on retiendra :
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» La neécessité de fabriquer du béton plus résistant, principalement avant 28

jours ;

» La nécessité de disposer d’un personnel qualifié pour la vérification de la pose
des gaines et cables et pour que la mise en tension soit faite pour pouvoir

décoffrer ;

» Des calculs en général plus complexés que pour les ouvrages en béton armé.

5.3.4 Comparaison Avec Le Béton Armé :

Du point de vue économie, il est évident qu’une pieéce précontrainte exige moins de béton et
d’acier qu’une pi¢ce en béton armé pour résister aux mémes charges, puisque toute la section
de la piéce précontrainte est efficace pour résister aux charges appliquées et que les matériaux
sont de meilleur qualité. Les piéces sont donc plus petites, et plus élancées et par conséquent

plus légeéres, cette légereté est favorable a la préfabrication.

L’économie de matériaux par rapport au béton armé augmente avec la longueur des portées.

5.4 Le calcul de la précontrainte :

Le B.P.E.L définit deux forces de précontrainte P1 et P2 selon que la section est sous

critiques (cas au le fuseau de passage est strictement situé hors de la zone d’enrobage) ou sur

critique (cas ou le fuseau de passage a une de ses frontiéres qui coupe la zone d’enrobage),

ainsi la valeur prise est le maximum « P sous » et « P sur ».
La classe de précontrainte est la classe Il.
5.4.1 Section sous critique :
P sous = %1[ + % (oti.v + ots. V)

Avec :

AM=M max -M min= (MG+MQ)-MG=MQ

M max : moment du a la charge permanente plus la surcharge.

M min : MG : moment du a la charge permanente.

MQ : moment du a la surcharge.

h : hauteur de la poutre.

p: Rendement géométrique.

S : section de la poutre.

oti : Contrainte admissible en traction sur a fibre inférieure.
ots Contrainte admissible en traction sur la fibre supérieure.

e Les Contraintes admissibles :

ocs =0,6 .fc28= 21Mpa

oci 0,5 .fc28 =17,5Mpa

oti =-ft28= (0,6+0,06.fc28)=-2,7Mpa
ots =-1,5.ft28=-4,05Mpa
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Avec :

fc28 : résistance caractéristique du béton a 28 jours (fc28= 35Mpa).
La section la plus sollicitée est la section médiane (poutre +dalle).
La poutre la plus sollicitée sous 1’effet du A (1) est les poutres 1 et 6.
Les valeurs des moments sous la combinaison E .L. S sont :

M max=8,82 MN .m : M min= 3,84 MN .m
2% 4+ 221-2.7(0.743) + (—4.05)(0.756)]

0.51(1.5) 1.5

P sous =4.51 MN

P sous =

5.4.2 Section sur critique :

M max +p.s.v.cti

P == ’ ’r
sur p.v+ (v —d)

Avec :
d’ : la distance du centre de gravité des cables jusqu’a la fibre inférieur.
d ’=ht-0.9 ht =1.5-0.9 (1.5) = 0,15 m

b 8821 ((051)(059)(0,756)(~2,7))
S = T 0.51)(0.756) + (0.743 — 0.15))

P sur=6.08 MN
P =max (P sous ; P sur)
P=6.08 MN  (sur critique)
o L’excentricité «e»:
e=-(v’-d)=-(0.756 — 0.15) = -0.606 m
5.4.3 Détermination du nombre de cébles :

Fixons a priori I’intensité des pertes AP & 25% de la tension initiale Po.en tenant compte de
ces pertes, la valeur de la précontrainte sera de :

PO = P
0.98 — 1.2. (@
Po
6,08
PO = B
0.98 — 1.2(0.25 x =2
Po
P0=8.94 MN
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e Nombre de cébles :

Avec :

P : précontrainte développée pour un cable.
P=ocpox Ap

Avec :

Opo. contrainte a 1’origine.

cpo=Mmin (0.8 .f prg; 0.9 .F peg)

Avec:

f prg: contrainte garantie a la ruine.

f peg : CONtrainte garantie élastique.

Dans notre cas, nous avons choisis le type d’acier suivant 12T15 a T.B.R (trés basse

relaxation) en classe de résistance Il, dont ses caractéristiques sont :
fog: 1860 Mpa ;  fpeg: 1553 Mpa ;  Ap: 1668 mm?
opo=min (1488; 1397.7) =1397.7Mpa

p=1397.7 x 1668 x 10° =2.33

= % = 3.83 On prend 4 cables.

e Lavaleur de la précontrainte réelle :
Po=nxP=4x233=932M

Tableau 5.1 : Récapitulation des résultats de précontrainte

Précontrainte Excentricité Nombre de cables Précontrainte
P max = P sur (MN) initiale Po(MN)
6.08 -0.606 4 cables 12T15 8.94
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5.5 VERIFICATION A L’E.L.S:

5.5.1 La mise en tension:
On calcul les contraintes caractéristiques :

e P1=1.02 Po-0.8 AP=1.02 (8.94) — 0.8 (0.25 X 8.94) = 7.33 MN
e P2=0.98py-1.2 AP=0.98 (8.94) — 1.2 (0.25 x 8.94) = 6.07 MN

{ P1=7.33 MN

P2 =6.07 MN
Fibre Supérieure : os > ots = —1.5ft28 = —4.05 Mpa.
Fibre Inférieure : oi < oci = 0.6fc28 = 21 Mpa.

MminV 1 e0V
= 7 P1< i ) = om

Donc il faut vérifier que : {

B

3.84x0.743 1 —0.606x0.743
5= 701667 33 (0.59 01667 ) = 9.74 > ots = —405 Mp
oi = Mmin V' + P1 (l + €0 V') < oci
i B
_ 3.84x0.756 1 —0.606x0.756 )
ol = 01667 + 7.33 (059 + 01667 ) = 9.69 < oci = 21 Mpa

5.5.2 En exploitation a long terme :
La vérification est faite a 28 jours, en considérant la section composite
Ona: P,=0.98P; - 1.2 APp —= P, =6.07MN

Ona: Mp=8.82MN
Fibre Supérieur : oi < ocs = 0.6 fc28 = 21 MPa.

Donc il faut vérifier que : {

Fibre Inferieur : os = oti = —ft28 = —2.7 MPa
_ Mmax V' 1 e0V’
or= i b (E I )
. _ 8.82x1.089 N .07( 1 N —O.606x1.089) — 1948 < ocs = 21Mpa
0.3457 0.9655 0.3457 =
Mmax V 1 e0V
O'S=—1 PZ(E+ )2 om
8.82x0.66 1 —0.606x0.66 .
oS = 03457 + 6.07 <0.9655+ 03457 >= 16.12 > oti= —2.7 MPa
— La section est correctement dimensionnée
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5.6 TRACE DES CABLES :

0.6

DICRSRST

3
035

A 4 A 4

Fig. Section d’about

04

03 4

0000

Fig. Section médiane

0,1

Figure 5.2 : L’emplacement des cables dans les sections des poutres.

En utilisant le document FREYSSINET INTERNATIONAL, le tracé s’effectue de la manicre

suivante :

On choisit un repére (X, y), dont I’axe x passe par I’extrémité inferieur de la poutre et ’axe y
passant par le milieu de la poutre.
L’équation du cable moyen : y=Ax?+B.

Equation des cébles :

Céble 01 : x=0—y=0.1—b=0.1
x=16.7—y=0.35—a=y-b/x*=0.00089

Céble 02 : x=0—y=0.2—b=0.2
x=16.7—y=0.6—a=y-b/x’*=0.00143

Céble 03 : x=0—y=0.3—b=0.3
X=16.7—y=0.85—a=y-b/x*=0.00197

Céble 04 : x=0—y=0.4—b=0.4
x=16.7—y=1.1—a=y-b/x*=0.0025

} y=0.00089x%+0.1 [m]

} y=0.00143x%+0.2 [m]

} y=0.00197x%+0.3 [m]

} y=0.0025x%+0.4 [m]

Tableau 5.2 : Les cordonnées de tracé des cables/fibre inferieure.

0 1/8=4.175m 1/4=8.35m | 3x1/8=12.525m | 1/2=16.7m
Cable 01 0.1 0.1155 0.1620 0.2396 0.2482
Cable 02 0.2 0.2249 0.2997 0.4243 0.5988
Cable 03 0.3 0.3343 0.4373 0.6090 0.8494
Cable 04 0.4 0.4435 0.5743 0.7921 1.0972
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1,2

: /

/

—— CABLE 1
0,6 / CABLE 2
/ / CABLE 3
04 / ——CABLE 4
0,2 /

0 4,175 8,35 12,525 16,7

Figure 5.3 : Positions des cables longitudinaux.
5.7 CALCUL DES PERTES DE PRECONTRAINTES PAR POST- TENSION :
5.7.1 Perte instantanées :

5.7.1.1 Frottement des cables « Ag# » :
Ces pertes sont provoquées par le frottement de I’acier des cables sur leurs gaines lors de la
mise en tension.

Acfr = op9 - 6,(X)
Avec :

op(X) : la tension en un point.
op(x) = po. €~

Avec:

f : coefficient de frottement de la section des cables par rapport a la gaine.
p : Coefficient d’imperfection de la section des cébles.

a : angle de déviation du céble.

X : le point de calcul de la tension.

Remarque :
Le calcul des pertes se feront pour le cadble moyen : cable 2

y=0.00143x°+0.2
o = y’=0.00286. X

D’aprésleBP.EL : =018 ; p =0.002
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3 2

Tableau 5.3 : valeurs numériques des coefficients ‘f’ et ‘a

x(m) 0 8.35 16.7 25.05 33.4
y(m) 0.2 0.299 0.598 1.097 1.795
a (rd) 0 0.023 0.047 0.071 0.095

op(X) = 1397.7. ¢ = (1870002 X)

Tableau 5.4 : les pertes dues au frottement

x(m) 0 8.35 16.7 25.05 334
op(X) (Mpa) 1397.7 1368.80 1340.39 1292.51 1265.39
AG§ = 0 28.9 57.31 105.19 132.31
Gpo - Op(X)

1420

1400 l\
1380

1360 \

1340 \\

1320

1300 \

1280 N~
1260 T~

1240

Figure 5.4 : Tension dans les cables aprées perte du au frottement

5.7.1.2 Pertes dues au recul a I'ancrage :
Ces pertes correspondent a un glissement des torons ou fils dans les clavettes, et des
clavettes dans les plaques d’ancrage lors de la détention du vérin et du blocage des clavettes.
Si: d<L/2 il fauttirer le cable par les deux extrémiteés.
Si: d> L/2 il fauttirer le cable par une seule extrémité.
La distance de glissement « d » :

g x Ep =0.006 x 1.9 x 10° = 1140 MN / m
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Avec :
g : le glissement du cable a I’intérieur de la gaine ou le recule d’ancrage (g =6 mm).

v Pour x=L/4=8.35m

Aire 1 = (1397'7‘13628'80)*8'35*2 = 24131<1140 MN.m

v Pour x=16.7m

_ (1397.7-1340.39)16.7%2

Aire 2 = . =957.07<1140 MN.m

v Pour x=25.05m

(1397.7-1312.51)%25.05%2
2

Aire 3 = =2134>1140 MN.m

Donc 16.7<d<25.05

g E, LAB . _ . o
d= — =18.30>L/2 m ——— il faut tirer le cable par une seule extremité.
PO-0pAB

Opo— 6p(16.7) 16.7

(6po — op (d)) X 16.7 = d X (op0 — op (16.7))

—[dx( csp106f7csp (16.7))] + Goo

op (d) =

—[16.7 x ( 1397.7 - 1340.39)]
16.7

op (d) = +1397.7
op (d) = 1340.59 M pa

Tableau 5.5 : Les pertes dues au glissement.

X (m) 0 8.35 16.7 25.05 334
Aog = 136.527 78.727 21.907 0 0
Aoy - 00

5.7.1.3 Raccourcissement élastique « Agg » :
Ces pertes dues au non simultanéité de mise en tension des cables.

Acel = =2 E—? .ob (x)
2N Eij
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Avec :

op (X) : contrainte normal du béton.

N : nombre de cébles.

E ij : module d’¢élasticité instantanée du béton.

op - contrainte moyen du béton au niveau du cable a la mise en tension.

E ij =11000. /fc28 = 11000. /35 = 35981.73 Mpa

_4-1 1.9.105
2.4 ° 3.598.10%

.ob (x) = 1.98.0,(X)
Pour x =L/2 =16.7 m Acq =57.31 MPA

Aoy =21.907 MPA

On calcul la précontrainte a partir de la section des cébles :
P = Ap (GPO - Acfr = Acg)
P =4.1668. 10% (1397.7—57.31 -21.907)

P =8.795 MPA

e La détermination de ’excentricité “ ep” :

Tableau 5.6 : Les caractéristiques géométriques nettes des sections.

X (m) B (m?) V’ (m) V (m) I (m°) ep (M)
0 1.0920 0.897 0.750 0.2846 0.1446
L/4 =8.35 0.5805 0.743 0.756 0.3457 0.4437
L/2 =16.7 0.5805 0.743 0.756 0.3457 0.5443
3L/4 = 25.05 0.5805 0.743 0.756 0.3457 0.4437
L =334 1.0920 0.897 0.756 0.2846 0.1446

gxL2

Mg = 5

Mg = 2,023 MN.m

Tableau 5.7 : les valeurs des moments Mg selon la longueur de la poutre.

X (m) 0 L/4=8.35 L/2 =16.7 | 3L/4=25.05 L =334
Mg 0 2472 3.829 2472 0

Tableau 5.8 : les pertes dues au raccourcissement élastique.

X(m) 0 8.35 16.7 25.05 33.4
Ao 17.22 33.64 25.27 25.70 12.25
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Tableau 5.9 : les pertes instantanées.

X (m) 0 8,35 16,70 25,05 33,40
AGt 0 28.9 57.31 105.19 132.31
Ac, 136.52 78.72 21.90 0 0
AGe 16.47 32.47 32.98 32.84 16.79
A 152.99 140.09 112.19 138.03 149.1

5.7.2 Pertes Différeées :

Elles résultant des déformations ou des contraintes appliquées aux matériaux constitutifs,
elles se produisent pendant un certain temps de la vie de l’ouvrage et se produisent
simultanément. Le B.P.E.L a retenu le principe de les étudier séparément et de tenir compte
de cette simultanéité par une valeur forfaitaire.

5.7.2.1 Pertes dues au retrait du béton :

Le retrait est un phénoméne de raccourcissement du béton dans le temps du a une
évaporation de I’eau excédentaire contenue dans le béton.
La perte totale par retrait s’exprime :

t
r(t0) = —2
_ 0+ 91
A 0rt= Ep gr(1-r(to)) avec Air de la section nette
rm = [cm]

périmétre de la section
t0 : jour de la mise en tension.
er = 2,5.10 — 4 étantle retrait total du béton.
Ep = 1.9 X 105Mpa.

rm : rayon moyen exprimé en(cm).

Avec :

Ona rm= gzm =8.08 cm

B : I’aire de la section = 3970 ¢cm?

U : périmétre de la section 491,1c m

1(28) = ——>

—=0.277
28+9%8.08

Ao ret= 2.5%10™*1.9%10°. (1-0.227) =34.34 MPA

5.7.2.2 Pertes dues a la relaxation des aciers :

6 P1000 (Gpi(x)

Ac rel = 100 \fprg Ko ) opi(X)

Avec :

P1000 - Coefficient de Relaxation a 1000 h (p;1090 = 2.5)

fprg : contrainte limite garantie a la rupture (fprg = 1860Mpa)

U, : Coefficient pris 0.43 pour les armatures a TBR (tres basse relaxation).
0pi(X) = (0po —Ao0i (X))

Pour x =L/2 =16.7 m
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05i(16,7)=1397.7-112.19=1284.8MPA

Ao rel = 6 2= (Z22£ — 0.43) 1284.8=5.18 MPA
M= ﬁ ;
Tableau 5.10 : Les pertes dues a la relaxation des aciers.
X (m) 0 8.35 16.70 25.05 33.40
opi (X) 124471 1256.8 1285.51 1259.67 1248.6
M 0.669 0.675 0.691 0.677 0.671
Aoy 44.65 46.31 50.35 46.71 45.19

5.7.2.3 perte due au fluage « Aoy »:

Le fluage est caractérisé par une augmentation de la déformation du béton dans le temps.
Pour le calcul du fluage, on va considérer les caractéristiques géométriques brutes ; apres
injection du coulis c- a- d poutre + dalle

Tableau 5.11 : les caractéristiques géométriques brutes (poutre + dalle).

X (m) B (m’) V’ (m) Vv (m) I (m’) €p(m)
0 1.467 0.9732 0.776 0.5006 0.4812
8.35 0.9655 1.089 0.660 0.3457 0.7803
16.70 0.9655 1.089 0.660 0.3457 0.889
25.05 0.9655 1.089 0.660 0.3457 0.7803
33.40 1.467 0.9732 0.7768 0.5006 0.4812

A0|:| = 2.5GbEp/Eij =13.201 AGb

P .ep2 M
Aop=2+ —L +

Pour x =L/2=16,7
P=8.65 MN

A0b212.18

g €p

I

Aoy =160.77 MPA
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Tableau5.12 : Tableau récapitulatif des pertes.

X(m) 0 8.35 16.7 25.05 334
Act 0 28.9 57.31 105.19 13231
Ao, 136.527 78.727 21.907 0 0
AGq 16.47 3247 32.98 32.84 16.79
Ao 152.99 140.09 112.19 138.03 149.1

Ac rel 45.19 46.71 50.35 46.31 44.65

Ao 160.77 376.69 412.64 381.34 176.78
Ac 316.57 397.64 450.75 366.68 303.46

Ac% 22.64 24.45 26.24 25.23 21.71

On remarque que le pourcentage des pertes est environ 25% — Donc la condition est vérifiée.

5.8 VERIFICATION DE LA FLEXION A Ml TRAVEE :
5.8.1 Calcul aux ELS :

La vérification est effectuée a mi travée point critique en flexion, on vérifiera que les
contraintes restent dans le domaine des contraintes admissibles suivant :
-Phase 1 : A la mise en tension en considérant la poutre seule avec une précontrainte a 50%
le B.P.E.L donne Pmax=1.02po-0.8Ap;
- Phase 2 : ce commence dés que la dalle est coulée jusqu'a la mise en service de la structure
dans cette phase en considére les pertes instantanées et déférées

e ala mise en tension

Pour le calcul, on utilise les caractéristiques géométriques de la section nette

Il faut vérifier que :

Ple0V Mmin V

% + - + - > ot =-4.05MPa.................. Fibre supérieure
% + Plelo v + Mmin V' <o=21MPa................... Fibre inférieure

Avec : P1=0.5 (1.02P,-0.8A;) a la mise en tension, on considére 50% de précontrainte.

p0=8,94 MN
APi=22p,
opo
Tableau 5.13 : Détermination des contraintes.
0 8,35 16,7 25,05 33,4
Ac 152,99 140,09 112,19 152,99 140,09
APi (MPA) | 0,978 0,89 0,717 0,978 0,901
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P.(MN) 4,168 4,203 4.27 4,168 4,199

Mmin(MN.m) | 0 2,79 3,82 2,79 0
os(MPa) | 2,22 9,26 10,62 9,23 2,24

si(MPa) 1,93 9,20 10,57 9,22 1,01

Toutes les conditions sont vérifiées
e enservice

On utilise les caractéristiques géomeétriques brutes pour sections composite

le B.P.E.L donne Pmin=0.98py-1.2Ap et les pertes instantanees et differées

Il faut vérifier que :

P2e0V Mmin V

%+ - + — <Ocs =2IMPa.................. Fibre supérieure

P2 P2e0V’ Mmin V'

-t +— >o=-2.7MPa................... Fibre inférieure

Avec : P,=0.98 Po-1.2A,=9 MN

Aci

APi=o—-*P,
Tableau5.14 : Détermination des contraintes.
0 8.35 16.7 25.05 33.4

Ac (MPA) 316.57 397.64 450.75 366.68 303.46
APT(MPA) 2.02 2.54 2.88 2.34 1.94
P2(MN) 6.37 5.74 5.34 5.98 6.47
Mmax(MN.m) 0 3.79 5.65 3.79 0

os(MPa) 2.22 4.62 7.25 4,51 2.24
ci(MPa) 291 8.13 2.70 8.95 2.93

e Conclusion :

Les contraintes en E.L.S sont inferieur aux contraintes admissibles, dont les sollicitations

agissant restant dans le domaine de sécurité.

51



AMGHAR M.H./BELBAHIR I. Chapitre 05: Etude et calcul de Précontrainte

5.9 FERRAILLAGE PASSIF LONGITUDINAL :

Nous choisissons des armatures (H.A) constituées d’acier dur de nuance F.E500.
F.=500MPa

5.9.1 Armatures de peau :

Le but de ces armatures est de répartir les effets de retrait différentielles et des variations
de température.
Selon le B.P.E.L on doit disposer 3 cm?/ ml d’armatures dans le sens longitudinales et 2 cm?

dans le sens transversales.

Soit: 0.1% X 1.092 =10.92

Prenons : 3HA 12 (3,39 cm 2)  sens longitudinale
3HA 10 (2,36 cm 2) sens transversale

Ses armatures sont suffisantes pour reprendre les tractions du béton en zone centrale.

5.9.2Armatures longitudinal dans la zone tendue :

B, . N fy

A=1000 " To,

avec: NBt: Intensité de la résultante des efforts de traction.

Bt : Air de la partie de béton tendu.

fe : limite élastique des armatures utilisées fe = 500 Mpa.

obt : contrainte maximale de traction dans la section tendue.
ftj : contrainte caractéristique de traction du béton a j jour.

Dans notre cas : 26,16 Mpa
4,65/ y =26,16 / (1,5-y) = y=2lcm

Donc Bt=base x hauteur/2

Bt = 4,65 x 0,21x 0,5 = 0,4882

NBt = Btx obt NBt = 2,27 MPa

At= (0,4882/1000) + (2,27 x 2.7)/ (500 X 4,65)

At = 31,24 cm®

On choisit 10T20 de section 31,42 cm?

5.10 : VERIFICATION DE L’ EFFORTTRANCHANT :
5.10.1 Vérification a L’ELS : -4,65 Mpa

T < Min(tq,73)
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Vred -
bn z

T=
Vyeq . L effort tranchant réduit

Z: bras de levier;

Z=1,23

S: moment statique par rapport au centre de gravité;
S=0.301m°

I= 0.345m"

bn=bo— @ =0.625 m

Vyea= V-P sin a

V=1.147 MN

P=4.168 MN

a = 3.80°

Vieq=1.147-4.168*0.06 =0.8719 MN

7 =0.8719/0.625*1.23 =1.134 MPa

7, = /04, (f + 2/30%)

f .
T2:J4ftjf—2(0.6fcj— oX)

Pm 4.168
oX=—=
B 0.9655

=4.31 MPa

T, = |04 % 2.7(2.7 + 2 4.31) =2.45MPa
3

T,= \/4%(0.6 « 35 — 4.31) =2.26 MPa
T = 1.134<min (t;,7,) CV
Vérification a la contrainte de compression:

ox=4.31MPa< 0.4 f;=14 Mpa ................ cVv

5.10.2 Vérification a PELU :
— Vred <h

T, . Contrainte de cisaillement

Vyea= Vu-P sin a
Vy=14MN
Vreq=1.14 KN
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=% -1 48MPa<l? =5.83MPa CV

U7 0.625+1.23 4y}

> Ferraillage transversales

At f_e sin( a+pu)
U = bnStys sinBu
Armatures transversale : comme il ya reprise de bétonnage nous prendrons pu=45°
Dans notre cas on a des armatures passives perpendiculaires a= 90°
bn.ys
fe

At _
S > (1, — ftj).tgBu.

2.1y _ 2(1,48)

tg2fBu = eT
Bu=18,95° ,  selonle BPEL on limite Bua 30°
bn.ys

At>( )t
St Tu)- tgpu. fe

At
St > 1,48 * tg30 * 1,15 % 0,625/500 > 12,28 cm?

On prend 6T16

e [’écartement maximum des cadres :
min (0,8h ;3 hp;1)=min (1,2;0,6 ;1) =0,6m
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6.1 ETUDE DE L’HOURDIS

6.1.1 INTRODUCTION :

L’hourdis est une dalle en béton armé, qui sert de couverture pour le pont. Cette couche est
destiné a recevoir la couche de roulement (revétement, chape d’étanchéité) et les surcharges et
a transmettre ces derniers aux poutres, L’hourdis a un role d’entretoisement, et assure la
répartition transversale des efforts.

En suppose que le pont est rigidement entretoisé ca veut dire que dans une section
transversale, les poutres restant dans un méme plan et les moments correspondants seront
données par 1’effort local (flexion locale).

6.1.2 MOMENT FLECHISSANT :
Les valeurs des moments présentées dans la sont obtenues d’apres notre model, et on a pris la
valeur maximum.

000 v14.1.0 Advanced - HADI PFE - [ Resultant M11 Diagram (ELU2 - =al =]

Edit View Define Draw Select Assign Analyze Display Design Options Tools Help

PR oo 2@ D PLOOAO My e Pt 48 TRE % mFrde L @

oS0 w0

6,487, MAX=86,497, Right Click on any Area Element for detailed diagram = ‘ = | GLOBAL v |{KN, m,(

Figure 6.1 : Schéma statique de calcul

Tableau 6.1 : moment max longitudinale (KN.m)

Moment longitudinale ELU ELS
Moment longitudinale en travée 86.49 68.92
Moment longitudinale en appuis 66.79 55.136
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Tableau 6.2 : moment max transversale (KN.m)

Moment transversale ELU ELS
Moment transversale en travée 94.25 81.22
Moment transversale en appuis 75.4 62.13

6.1.3 EFFORT TRANCHANT :
e Transversalement: T, = 219,526 KN.
e Longitudinalement : T, =162.271KN.

6.1.4 DETERMINATION DE FERRAILLAGE :
6.1.4.1 Sens transversale :

» Etat limite ultime
e en travée

On détermine le ferraillage par un metre linéaire, pour cela, on prend la largeur b=1m.

Le moment en travée est : M yravees= 94.25KN.m

a Fbc = —0'85*5 28 _ 19,83

= — Avec Y
b.d2.Fbc Fc28 = 35 MPA

_ 0.09425
H 1%(0.225)2%19,83

pn=0.0993< pr =0,392........ section a simple armature
a=1.25%1—-,/1—-2u)=1.25x (1 —v1 — 2x0.0993) =0.104

Z=d x (1-0.4a) =d x (1-0.4x0.104) =0.215m

Mu _ 0.09425
AS = =
Z.os 0.215%434.78

Donc le ferraillage sera: 8T16 A=16.08 cm?®/ ml

=10.08 cm?/ ml

e enappuis

Le moment en appuis est : Mappuis=75.4KN.m

0.85xFc28
- bdM% e Fbc = — o =1983
EDe Fc28 = 35 MPA
0,0754

H " 1%(0.225)2%19,83
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pn=0,075<ur=0,392........ section a simple armature
a=1.25*%1—-/1-2p)=1.25x (1 — V1 — 2x0.075) = 0.0977

Z=d x (1-0.40) =d x (1-0.4x0.0977) =0.216m

Mu _ 0.160
“7.0s 0.216%434.78

As =8.02 cm? ml

Donc le ferraillage sera: 8T14 A=12.32 cm?®/ ml

6.1.4.2 Sens longitudinale :

> Etat limite ultime
e en travée

Le moment en travée est : M travges= 86.49KN.m

__ 0.85xFc28

Mu Fbc = 19,83
W= —— Avec
b.d*.Fb
‘ Fc28 = 35 MPA
_ 0,0864
 1%(0.225)2%19,83
pn=0,086 < ur=0,392........ section a simple armature

a=1.25%(1 — \/1 — 2p) = 1.25 x (1 — V1 — 2x0.086) = 0.112

Z=d x (1-0.4a) =d X (1-0.4x0.112) =0.214m

_ Mu _ 0.0864
" Zos 0.214x434.78

Donc le ferraillage sera : 8T16 A=16.08 cm?/ ml

As =9.20 cm?/ ml

e enappuis
Le moment en appuis est : Mappuis=66.79KN.m

0.85+Fc28
Mu Fbc = ———— = 19,83
M= bz Fbe Avec v°
o Fc28 = 35 MPA
_ 0,0667
H " 1%(0.225)2%19,83
pn=0,066< pr=0,392........ section a simple armature

a=1.25%(1 — /1 — 21) = 1.25 X (1 — v/1 — 2x0.066) = 0.085
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Z=d x (1-0.40) =d x (1-0.4x0.085) =0.217m

Mu 0.0667
As = =

= 2
= Zos  0zi7wa3azs . oeem/ml

Donc le ferraillage sera : 8T14 A =12.32 cm?/ ml
6.1.5 VERIFICATION A L’ETAT LIMITE DE SERVICE :
6.1.5.1 Sens transversale :

> entravee:

Ms=81.22 KN.m

Il faut vérifiée ces deux conditions :

n.Ms. (d — x 2
ost =# < ost = (§fe; 110,/n.Ft28).
Ms. x
obc = < obc = 0.6 *xfc28 = 21MPa.

=
On détermine la valeur de x :

g .2+ n.Asc. (x - d’) —n.Ast. (d-x) =0
Ona:Asc=0........ simple armature
D’apres les calculs, on a obtenu la valeur de x : x=0.1m
La valeur de I’inertie I est donnée par :

I = Ibc + n.Isc + n.Ist

bx3
= %+ nAsc * (x —d")2+ nAst * (d — x)2

Donc: | = 8.48*10™* m*

Ms.x _ 0,081%0,08
I 848+10—4

chc= =9.55 MPA < cbc =0.6x35 =21 MPA

n.Ms.(d-x) _ 15x0.08x(0.225-0.1)
I B 8.48x10—4

ost = =179.09 MPA < ost =228.63 MPA.

Donc les deux conditions sont vérifiées.
» enappuis

Ms=62.13.m

X=0,08m

1=7.66 .10* m*
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obc= 7.62 MPA < obc =0.6x35 = 21 MPA
ost =207.2 MPA < ost =228.63 MPA.
Donc les deux conditions sont vérifiées.
6.1.5.2 Sens longitudinale :

> entravée:

Ms=68.92KN.m
X=0,08m
I= 7.2*10* m*

cbc= 7.55 MPA < obc =0.6x35 =21 MPA

ost =205.41 MPA < ost =228.63 MPA.
Donc les deux conditions sont vérifiées.
> enappuis :

Ms=55.136KN.m
X=0,07m
1=6.2%10* m*

obc= 6.2 MPA < obc =0.6x35 =21 MPA
ost =192.94 MPA < ost =228.63 MPA.
Donc les deux conditions sont vérifiées.

6.1.6 RESISTANCE A L’EFFORT TRANCHANT :
6.1.6.1 Justification du béton :
> Transversalement :

Tu =219,526 KN

! Tu _ 0,219
"[ = —_—

bxd  1x0,225
tu=0.973MPa

tadm = min (0,15% : 4MPa)

tadm = 3,5MPa

Tu=0.973MPa < tadm=3,5Mpa................... Condition vérifiée
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» Longitudinalement :
Tu=162.271KN
Tu=0.72Mpa < tadm=3,5MPa ............... Condition vérifiée

6.1.6.2 Condition de non poingconnements :

60

A

U}

Figure 6.2 : La transmission de la charge « Br »

Le cas le plus défavorable est celui de la roue Br de 10 t
Qu <(0.045 x Uc x h x fg) / vy
Avec:

Qu : la charge totale a 1’¢état limite ultime.

U, : périmetre de contour au niveau au feuillet moyen.
h : épaisseur totale de la dalle.

fej : résistance caractéristique du béton a 28 jours.

e La surface d’impact (u’. v’).
v’=1u = u+h+2xhr

Avec :
hr : la hauteur de revétement.
v’=u"=20+30+2x8 =66 cm.
Qu=1.5x0dbrxQ
Qu=15.81t
Uc=2. (v’ +1)
Uc = 264 cm
h=20cm; fps=35MPa ; yp,= 15
15.81 < 0.045 x 2.64 x 0.2 (3500/1.5)
15.81 <554 ———=> condition vérifié, il n’y a pas de risque de poingonnement
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6.2 ETUDE DE L’ENTRETOISE

6.2.1 INTRODUCTION :

Les entretoises assurent la répartition des charges entre les poutres et permettent de bloquer
les poutres a la torsion sur les appuis.

Dans notre cas, nous prévoyons seulement des entretoises d’about, essentiellement pour les
deux raisons suivantes :

Elles sont indispensables pour soulever le tablier en vue d’un changement des appareils
d’appuis.

Leurs exécution est moins contraignante que celles des entretoises intermédiaire puisqu’on se
trouve au droit des piles et des culées.

Pour leur calcul, elles seront calculées comme des poutres reposant sur appuis chargée par les
réactions des poutres.

6.2.2 DIMENSIONNEMENT :

0,3 m

w 7T

¥

Figure 6.3 : schéma présente les dimensions de I’entretoise

ELU ELS
Moment maximum en travée M; = 120.75KN.m M; =83.56KN.m
Moment maximum en appuis Mapp =123.22KN.m Mapp=86.49 KN.m

Tableau 6.3 : Les moments fléchissant de I’entretoise.
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6.2.3 CALCUL DU FERRAILLAGE :
> ELU

My=0,120MN.m

pn=0,119

0=0,159

Z=0,210

As =13.14 cm®

Donc le ferraillage sera:5T20 A=15.71cm
» ELS

Ms=0,083MN.m
X=0,07m
1=6.10*10-4m*

obc= 9.52MPA < cbc =0.6x27 = 16,2 MPA
ost =266.80 MPA < ost =250 MPA.
Donc les deux conditions sont vérifiées.

Espacement d’aprés R.P.A :

Zone nodale (2h) : esp < min (2 ;1261 ; 30 cm) ——> esp=20cm.

h

Zone courante : esp < >

——>  esp=20cm.
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6.3 ETUDE DE PREDALLE

6.3.1 INTRODUCTION :
C’est une dalle préfabriquée servant de coffrage pour la dalle (I’hourdis).
6.3.2 DIMENSIONNEMENT :

On prend une section de : (a x b) = (0.75x1.5), (voir figure.4.4).
On prend comme épaisseur de la dalle : e,= 0.08 m.

o058

Figure 6.4 : dessin de prédalle
6.3.3 DESCENTES DES CHARGES :
6.3.3.1 Charges permanents :
ona { Poids propre: G1 = 0.08+*2.5%1 = 0.2t/ml.
Poids de I’hourdis: G2 = 0.25x25%1 = 0.625t/ml
Donc: G =0.825t/ml.
6.3.3.2 Surcharge :

D’aprés le réglement BAEL : Q=10.1 t/ml
6.3.4 DETERMINATION DES MOMENTS :

On suppose que la dalle est une poutre de 1m de largeur appuyée dans les deux cotés.
Donc le moment est donnée par :
M,=1.35M4+1.5Mq

Mg = G*8L2 _ 0.825*;0.75)2 — 0.058 t.m
Avec
Mg = L2 = 20792 — 000703 t.m

Donc: M;=0.088t.m
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6.3.5 DETERMINATION DE FERRAILLAGE :

0.85%Fc28
Mu 0.00088 Fbc = ——

= =0.0085 avec b
b.d2Fbc  1%(0.072)?+19.83 Fc28 = 35 MPA

a=1.25x (1 — /1 — 2xp) = 1.25x (1 — V1 — 2x0.0085) = 0.0106
Z=d x (1-0.4x0) = d x( 1-0.4x0.0106) =0.071 m

Mu _  0.00088
Z.os  0.072x434.78

Ona p=

Donc As=

=0.28 cm?/ ml

La valeur de ferraillage est faible, donc on ferraille avec Amin

. 0.23xbxdxftj
Amin= T = 0.9 cm?/ ml

On adoptera un quadrillage de g12 avec esp=25cm
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CHAPITRE 07: LES APPAREILS D’APPUIS
7.1 INTRODUCTION :

Les tabliers des ponts reposent, sur leurs appuis (piles et culées) par l'intermédiaire des
appareils d'appui, congus pour transmettre des efforts essentiellement verticaux ou a la fois,
des efforts verticaux et des efforts horizontaux.
Les actions provenant du tablier comprennent le poids propre du tablier, les surcharges et les
actions horizontales dues au freinage, au vent... etc.
Les déplacements du tablier sont dus aux:

- Variation de température.

- Des rotations dues aux surcharges.

- Des déformations différées du béton ainsi que les actions sismiques...
Il existe quatre types d'appareils d'appui:

- Les articulations en béton.

- Les appareils d'appui en élastomeére fretté.

- Les appareils d'appui spéciaux.

- Les appareils d'appui métalliques.

Notre choix c’est porté¢ sur appareil d’appui en élastomere fretté. Il est constitué par un
empilage de feuilles d'élastomeére (en général, du Néoprene), et de tbles d'acier jouant le réle
de fretter, la liaison entre les tOles et le Néoprene étant obtenue par cette adhérisation au
moment de la vulcanisation.

7.2 LES APPAREILS D’APPUIS EN ELASTOMERE FRETTE :
IIs sont constitués de feuillets d’élastomére (en général de néopréne) empilés avec
interposition de toles d’acier jouant le rdle de frettes (appui semi-fixe). lls ne sont donc ni
parfaitement fixes ni parfaitement mobiles.
Ce type d’appareils d’appuis est plus couramment employé pour tous les ouvrages en béton a
cause des avantages qu’ils présentent:

e Facilité de mise en ceuvre ;

e Facilité de réglage et de controle ;

e |Is permettent de répartir les efforts horizontaux entre plusieurs appuis ;

e IIs n’exigent aucun entretien ;

e Leur codt est relativement modéré.
Ils transmettent les charges normales a leur plan, et ils permettent en méme temps d’absorber
par rotation et distorsion les déformations et translations de la structure.
Le principal intérét de ces appareils d’appuis réside dans leur déformabilité vis-a-vis des
efforts qui les sollicitent .ils reprennent élastiguement les charges verticales, les charges
horizontales et les rotations
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Figure 7.1 : Appareil d’appui en élastomére fretté.

La désignation d’un appareil d’appui est :
n : nombre de feuillets élémentaires d’élastomere
A.b.n. (t+e) avec t: épaisseur d’'un feuillet élémentaire

e : épaisseur d'une frette intermédiaire

1 Fret;e intermédiaire (tdle)
2 Feuillets d'élastomere
3 Frettes extérieures (tole)

Figure 7.2 : schéma montre les frettes de I’appareil d’appuis
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7.3 DIMENSIONNEMENT DE L’APPAREIL D’APPUI :
Le dimensionnement de 1’appareil d’appui se fait selon le bulletin technique n°® 4 du SETRA

7.3.1 Dimensions en plan :

N
0 moy

axhbh>

Avec :

N : réaction verticale maximale sur I’appui =1637 KN

omoy - Contrainte moyenne de compression = 150 bars

axb>=2

1500
axb=1091.33 cm® t=12 mm
D’apres le Tableau de FREYSSINET a =400 mm b = 400mm

axb=1600cm?>1091.33 cm?

7.3.2 Hauteur nette de I’élastomere :

Elle est fixée par la condition de non flambement et désignée par T

a a
— < T_<_
10 5

40<T<80
On prend T =80 mm
T=n.t et t=12 mm

T )
n= T =7 nombre de feuillets

7.3.3 Epaisseur des frettes :

L’¢épaisseur des frettes est donnée par la formule suivant :
o moy .a
>

- oge.p
Avec :
oe: limite elastique des frettes = 2150 Kg /cm?

B:Coefficient de forme

axb

B= (a+B)x2t = 833

N
Omoy = ——=102.31 kg / cm?

102.31x40

= >2.28 mm
2150 x8.33

On prend e =3 mm, donc la désignation de 1’appareil d’appui est : 400 x 400x7 (12+3)

67



AMGHAR M.H. /BELBACHIR I. Chapitre 07: Les appareils d’appuis

7.4 REPARTITION DES EFFORTS SUR LES APPAREILS D’APPUIS :
7.4.1 Répartition des efforts horizontaux :
7.4.1.1 Dues aux charges dynamiques :
Les efforts agissent sur le tablier et se transmettent aux différents appuis. La répartition de
ces efforts se fait suivant les rigidités des différents appuis.
Soit :
H :I’effort horizontal
Ki la rigidité de ’appui
e Freinage:
Le freinage la plus défavorable est celui de Bc : H.=30t
e vent:
Hy=f.g.h.L
Avec :
F= % en phase de chantier.

F :g pour Le reste.

g : pression de vent =0.2 t/m?.

h : la hauteur de tablier=1.75m.

L : la longueur de tablier =33.4 m.
Hy =5.845t en phase de chantier
Hy= 7.79 t pour le reste

e séisme:
L’effort sismique est par la formule suivantes : HS= 10%G

Avec {G : poids du tablier = 1264.62 t
HS = 1264t

7.4.1.2 Dus a des charges statiques: (retrait, fluage, température) :

Ils provoquent des déplacements en tétes des appuis, et par conséquent des  efforts
horizontaux .leur répartition dépond de la position du point fixe.
H=293. K avec { 8 = et (xi—x)
ol : déformation de I'appui i

Ti ni3 4.ni?
81= 81y +0 4051 = —— 4102 4
1= O 702 +03I= 1 G Al 3Eli  n.Ri3Es

Soit K; : la rigidité du 1éme appuie==> Ki=
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('TI : épaisseur de I'élastomeére

Ai : surface d’élastomere

G : module de cisaillement
Avecs [ : moment d’inertie de 'appui

H : hauteur de I'appui

N : nombre de poutre sur I'appui

\ES : module d’élastomere

e Remarque :

Les efforts horizontaux a prendre en compte sont :

v’ Effort de freinage
v' Effort de séisme.
v" Les variations linéaires du tablier.

7.4.2 Variation linéaire du tablier :

Elle est due essentiellement au retrait, fluage et la température.
a) retraits :
On suppose que lors de la pose des poutres 60%du retrait total soient déja effectuée.

ALg %‘;’ L.g

ALg =-3.34 mm

b. Fluage:
On suppose que 40%du fluage total s’est effectuée avant la pose des poutres.

On admet que fluage total est 2.5 fois de déformation élastique.
-60
ALg= =X LxZx 2.5
100 E

on = 65Kg/m2: contrainte moyenne dans le béton.

Avec { E = 3.598x105 &
cm

ALg=-9.05mm
c. températures :

Le coefficient de dilatation thermique dans RPOA est de 0.4
Longue durée : ALg= #25 x 10° x Lx0.4= +8.35 mm

Courte durée : ALg= 35 x10™°x Lx0.4 = +£11.69mm
d. Effort dus a la déeformation lentes (retrait, fluage, température) :
Le déplacement maximum est donné par la formule suivante :

Avec :

HT G ab
p=—= H==E
G ab
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G : Module d’élasticité transversale

e G =0.8 MPa pour un effet lent
e G =1.6 MPa pour un effort instantané

H=2.83 1

e . Totale des variations linéaires :

Longue durée

Courte durée

ALmin: '20.74mm
ALmaX: ‘4.04mm

ALmax=10.7 mm

7.4.3 Due a des charges statiques :

Lorsqu’un tablier repose sur des appareils d’appui en élastomere fretté, ce sont ces derniers
qui apportent le plus de souplesse a I’ouvrage.
Il est donc primordial de les prendre en compte dans le modele dynamique permettant de
calculer les périodes propres. En théorie, I’appareil d’appui doit étre modélisé par un ressort
multidirectionnel, fonctionnant aussi bien en traction-compression qu’en rotation, c¢’est-a-dire

par six raideurs.

Les raideurs doivent étre calculées comme cela est indiqué dans le tableau suivant.

Dans la grande majorité des cas, ’appareil d’appui peut étre considéré comme infiniment
rigide en direction verticale et infiniment souple en rotation, ce qui conduit a la formulation
simplifiée de la troisieme colonne.

Tableau 7.1 : les raideurs des appareils d’appuis

Raideur Formule complete selon les Formule simplifiées
notations de NF EN 1337-3
Kx et Ky A Gb/Te A Gb /Te
Kz L3 1 EAN P o0
[z Ar (5 Gb S2i T Eb)]
KO0 rectangulaire asb’ 0
521 n t3i
KO0 circulaire Gb 2° 0
521 n t3i
K6 z - 0

70




AMGHAR M.H. /BELBACHIR I. Chapitre 07: Les appareils d’appuis

Pour notre cas on prend les formules simplifiées

Kx=Ky= AT—?

Epaisseur nominale totale d’¢lastomere :
Te=nti+2e

Kx=Ky= 284.44 KN/m

7.4.4 Déplacement en téte de I’appareil d’appui :

Les appareils d’appuis sont identiques pour les appuis.

TH

_nGab

a,b : dimensions en plan de I’appareil d’appui = (400,400)
T= 60 mm (hauteur nette de 1’¢lastomere).

n: Nombre d’appareils d’appuis

H=1 (charge unitaire)

G : module de déformation transversale

v’ G=0,8 statique
v' G=1,6 dynamique

Culée n=12
0,06X1
T ——————— Us =0,039m.
12 X0,8 X0.16
0,06x1
=— Ug=0,019m
12X%1,6%x0,16

7.5 VERIFICATION DES CONTRAINTES :
7.5.1 Limitation des contraintes de cisaillement :
a. Sollicitation sous charge verticale :

om: contrainte de compression sous N max

_ Nmax

O'm—T < 15MPa

o= 1.637 MN
Om= 01374 =10.23MPa < 15MPa............... CONDITION VERIFIER

T : contrainte de cisaillement qui apparait au niveau du frettage
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_ 1,50m
B

<2,8 MPa

_ ab
" 2t(atb)

B=8.33

T=1842<2,8MPa ....cccviiiiiiiiiiii

CONDITION VERIFIER

b. Sollicitation due a un déplacement horizontal ou un effort horizontal Sous un

déplacement lent (déformation lente) :

1=t 05G=04 MPa
T

T™H =0,15 MPa<0,4MPa.....................o..l

7.5.2 Condition de non glissement :

CONDITION VERIFIER

La stabilit¢ au glissement de I’appareil d’appui doit étre justifiée en tenant compte de la

composante verticale du séisme.
On vérifiera :

O-minZ ZMPa

_ Nmin
Omin— ab

Omin=4.35MPa

H<fN

Ou:

H est I’effort horizontal (effort de freinage)
HBc =0,3 MN

N est I’effort de compression vertical

N min = 0,669 MN

f : est le coefficient de frottement

f a pour expression

0,6

omin

f=0,12+

Lorsque les faces de ’appareil en contact avec la structure sont des feuilles d’élastomere.

F=1.01
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H=0,3 MN<fN=0,17 MN...........cceeevirenn.... CONDITION VERIFIER
7.5.3 Condition de non flambement :

On doit vérifier cette condition

T<

v |

=>§:80mm=T ............................ CONDITION VERIFIER

7.6 FERRAILLAGE D’APPUI :

Les armatures d’éclatement sont constituées par des nappes de frettage disposé au droit des
appareils d’appuis des vérins.

La section totale de frettage doit reprendre un effort de :
0,04 N max=0,04* 1637 KN = 65.48 KN

L’aire de la nappe est donc :

0,04 N max
S= E—
ost

ast = min(: fe ; 110,/7ft28 )= 266.66MPa

_ 65.4810-3
266.66

=2.41cm?

On adopte5¢8 = 2.51 cm?
7.7 JOINT DE CHAUSSEE

7.7.1 Introduction :

Les joints de chaussée sont congus et réalisés pour assurer la continuité de circulation
entre deux éléments métalliques identiques solidarisés aux deux parties d'ouvrage au moyen
de tiges précontraintes.

Dans le plus part des cas, est inséré entre les éléments métalliques, un profil en
élastomére qui empéche la pénétration des corps étrangers.

Le choix d’un type de joint de chaussée fait référence a une classification basée sur
I’intensité du trafic et le souffle, on distingue :

» Les joints lourds pour les chaussées supportant un trafic journalier supérieur a 3000
vehicules ;
» Les joints semi lourds pour un trafic entre 1000 et 3000 vehicules ;
» Les joints légers pour un trafic inférieur a 1000 véhicules.
Tout en satisfaisant un certain nombre d'autres exigences non moins essentielles :

a. Confort et esthétique :

Souple, il assure la continuité de la surface de roulement quelle que soit I'importance
du hiatus.
Absence de bruits de vibrations.
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b. Résistance :
Le choix des matériaux constitutifs (nature et qualité), est garant de bon comportement
sous une circulation sans cesse croissante.

c. Etanche :
En assurant la continuité de I'étanchéité, il participe activement a la protection de
I'ouvrage équipé et aussi une bonne évacuation des eaux.

d. Fiable :

La pureté de sa conception et la simplicité de ces principes de fonctionnement lui
conferent son efficacité a long terme.
Le joint utilise dans notre cas est un joint lourd de type H 25, il comprend :
Une succession de couples d’éléments métalliques comportant chacun une platine et une
remontée matérialisant 1’aréte de la zone a équipe, suivant un trace en plan en forme de w.les
deux éléments sont disposes face a face avec un décalage d’une demi-dent afin de constituer
un joint « a peigne ».leur longueur maximale est de 1m.

JEV POSSIBLE
54 30 mm

PROFILE METALLIOUE &=

DAVETTE

_MORTIER DE POSE

COROON D' ELASTOMERE

CELLULARE

DALLE

Figure 7.3 : figure montre le joint de chaussée.
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7.7.2 CALCUL DES JOINTS :
Le calcul du joint se base principalement sur les deux combinaisons suivantes :

*Déplacement di aux variations linéaires (deplacement, fluage, retrait, température) en plus le
déplacement di au freinage.

*Déplacement di aux variations linéaires plus déplacement di au séisme, déplacement
horizontaux dus a la variation du tablier.

A]-'T + Afreinage< W
On doit vérifier que =——

ALt + Aggisme< 1, 3W

Avec W: Caractérise le type de joint de chaussée choisi.

ALT = ALretrait + ALﬂuage + ALtempérarure
ALt =3.34+9.05+8.35=20.74 MM —0p> 2.074 cm.

a. Déplacement d( au freinage :

Afreinage = ¢y Avec : H=0.3/10=0.03

G : module de déformation transversale (G = 0.8 MPa).
A : Aire de I’appareil d’appui (A = 0.16 m?).
T : Hauteur nette de 1’élastomére (T = 0.060m).

Donc:

0.06%0.03
Afreinage= 0.870.16 =0.01406 m — Afreinage = 1.406cm.

ALt + Afreinage =2.074 +1.406 =3.48 cm <w=10cm ................ Condition vérifiée.

b. Déplacement dd au séisme :

T.H
Aggisme™= G_As Aggisme = 9.92 CM

ALt = AL, + AL¢ + AL; = 2.074cm.

ALt +Agsisme= 2.074 +592=799cm < 1,3W = 13cm............. Condition vérifiée.
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d. Conclusion :
Les deux conditions sont vérifiées donc le choix est bien vérifié.

Puisque on a un pont a poutre en béton précontraintes, isostatique on va disposés les joints
de chaussée sur les extrémités du pont.

7.7.3 EVACUATION DES EAUX :

Sur un tablier de pont, I'évacuation des eaux est nécessaire non seulement du point de vue
de la durabilité de la structure, mais également pour la sécurité des usagers.

De maniere générale, les eaux sont d'abord recueillies sur un (ou les) c6té(s) de la chaussée
puis évacuées par des gargouilles quand ce n'est pas une corniche caniveau.

Le recueil de l'eau dans le sens transversal se fait en donnant & la chaussée une
pente transversale générale (cas des ouvrages autoroutiers) ou une double pente en
forme de toit (cas des chaussées bidirectionnelles a deux voies). La pente transversale
ne doit pas étre inférieure a 2% ; dans le cas des profils en travers en forme de toit
les deux pentes se raccordent paraboliquement sur un metre de part et d'autre de I'axe de la
chaussée. La forme de pente n'est jamais obtenue par un profilage approprié de la
couche de roulement, cette derniére est d'épaisseur constante, et c'est la géométrie de la
structure qui est convenablement exécutée.

Pour des raisons de commodité, on peut étre amené a prévoir une pente générale constante

Dans le sens transversal, méme pour des chaussées bidirectionnelles courantes.

Il faut noter qu'une pente transversale de 2,5 % (valeur courante) n'est pas ressentie par un
automobiliste convient néanmoins de veiller au bon raccordement avec la chaussée
Courante, surtout si l'ouvrage se trouve en extrémité d'une courbe.

Une fois recueillie dans le fil d'eau, I'eau est évacuée, le plus souvent, par lI'intermédiaire de
gargouilles implantées au droit de ce fil d'eau. Leur espacement est compris entre 20 et 30m,
leur diameétre ne doit pas étre inférieur a 10cm et la section totale de toutes les gargouilles doit
étre de I'ordre de 1/10000 de la surface versante.

Les gargouilles peuvent déboucher directement a I'air libre ou étre raccordées a un systéeme
de recueil et d'évacuation des eaux a l'intérieur de la structure du tablier.
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CHAPITRE 08: INFRASTRUCTURES
8.1 INTRODUCTION :

La culée assure a la fois les fonctions d’appui du tablier et du mur de souténement. En tant qu’appui
du tablier une culée est soumise aux mémes efforts que les piles. En tant que mur de souténement,
elle subit la poussée des terres et des surcharges de remblais.

Le choix de la culée résulte d’une analyse globale de :

v Lanature et le mode de construction du tablier.

v" Les contraintes naturelles du site.
v Les contraintes fonctionnelles de I’ouvrage.

La culée remblayée est constituée par un ensemble de murs ou voiles en béton armé. Sur 1’un
d’entre eux, appelé mur de front, s’appuie le tablier de I’ouvrage, les autres sont les murs latéraux,
appelés murs en aile ou en retour selon qu’ils ne sont pas ou qu’ils sont paralleles a 1’axe
longitudinal de I’ouvrage

8.2 PRE DIMENSIONNEMENT DE LA CULEE :
8.2.1 Tétede laculée:

8.2.1.1 Mur de garde gréve :
e La hauteur du mur garde gréve h :

h = hauteur de la poutre + hauteur de 1’appareil d’appui + hauteur dé d’appui+ épaisseur de la dalle
+ épaisseur de prédalle
h=2.1m
e L’¢paisseur :
e= max (0,30 ; h/8)= max (0,30 ; 0,26)
Onprend e=0,30m

e Lalongueur : est celle du tablier + le joint =20m

8.2.1.2 dalles de transition :
e Lalongueur:

L=min (6m ; max (3m ; 0,6H))
L=min (6m ; 6,2m)
L=6m
e Lalargeur:
I=largeur de la chaussé + 1m de chaque cotée.
|= (4 x 3.75) + 2 =17m
e |’épaisseur :

On prend e =0.30
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8.2.1.3 Corbeau :
La partie sur laquelle prend appui la dalle de transition, il a une épaisseur de 40 cm et 40cm de
largeur

8.2.1.4 Le mur frontal :
e=1.2m

La hauteur de mur frontal = 8,22 m

8.2.1.5 La Semelle :
La longueur = 20m

La largeur = 7m
L’épaisseur = 1.5m

8.2.1.6 Mur en retour (M.R) :

Les murs en retour sont des voiles d’épaisseur constante sauf éventuellement, en partie supérieure
pour I’accrochage des corniches ou la fixation éventuelles des barriéres.
Ils sont encastres a la fois sur le mur garde greve, le mur de front et la semelle dans la partie arriere.
IIs ont pour réle d’assurer le souténement des terres de remblai d’acces du pont.
Les dimensions de mur en retour sont limitées comme suit :

e Lapente:

p=2/3
e Lalargeur:

Mi= [(H-Ho)/P]+R

Si: H<5m == R>5m
H>5m == R>H/10m
Avec :

H : hauteur du mur en retour.
Ho : hauteur de la semelle.
Dans notre cas H=10.38 m

H>5m ==  R>1.038 onprend: R=1.1m
M1=14.42m

My= (H-Hp)/2=4.44 m
On prend : M2 =4.5m

o [’épaisseur :

e= 50cm
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e lesdimensionsde (T1: Ty):

h/8 < Ty <h/5 === 129<T,<2.076

Ti=16m
T>=My+0,3
T,=48m
Onprend T,=5m

0.25 Mi=14.42
+“——><

Figure 8.1 dimensionnement de la culée
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8.3 VERIFICATION DE LA STABILITE DE LA CULEE :

La stabilité de la culée sera vérifiée a vide et en service, aussi bien dans les conditions normales
que dans les conditions sismique.

8.3.1 Sous charges permanentes :

Eléments Vi(t) do Mo
Mur garde greve | (1) 0.25x2.1x20x2.5 17.25 2.075 35.8
Mur de front 2 1.2x8.22x20x2.5 127.76 1.6 204.4
Corbeau ?3) (0.4+0.5)x0.4/2x20x2.5 9 2.37 21.33
culée Semelle 4) 7x1.5x20x2.5 525 3.5 1837.5
(5) 5x10.38x0.5x2.5 64.87 4.7 304.9
Mur en retour (6) 6.69x7.42x0.25%2.5 31.024 | 10.34 320.8
(7 1.1x7.42x0.5x2.5 10.20 11.91 121.5
Dalle de transition | (8) 0.3x17x6x2.5 76.5 5.2 392.6
3861.604 $3238.83

Tableau 8.1 : La descente de charge de la culée

e Calcul de I’excentricité Vi/0:

M 3238.83

= =3.75m
I 861604

e C(Calcul de I’excentricité Vi/ a I’axe médiane de la semelle :

ep=e —= =0.25m
e, = 0.25 -=:§ = g = 1.18m la force est a I’intérieur du noyau central de la semelle.

e Contraintes sous la semelle :

F Ge
e =2(1£5)
= A B

— B8564.104
1 140

(1+ =222 ) = 7.49 t/m? = 0.749 bars
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__ B64.104

_ 6lo2s) \ _ 2 _
o, == (1- === ) =484t/m*= 0,484 bars

e Calcul en construction avec remblai :

v" Poussées des terres :
1 2
Ph = E " kﬂu'};- h " L

Avec :

k .:Coefficient actif

¥ : Poids volumique du remblai, on prend 1,8t/m®
h : hauteur de la culée

L : longueur du mur de front — deux fois 1’épaisseur de mur en retour (L=19m)
®=30°

1-zind
kﬂ = -
1+zind

=10,333

B, =(3). (0.333). (1.8). (10.38)2. (19)
Phn=613.52t
v" Poids des terres :
P, =35x 19x10.38x1.8
P, =1242.48 t

v' Surcharge de remblai :

0y =k,.q.s
Avec :

S : surface chargé

q ; surcharge du remblai=1.2t/m?
84 =(1.2). (0.333). (19). (10.38)
5, =78.80t

6,=4q.5

§,=79.8t
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Fg

R

Fg

F.=

Tableau 8.2 : Calcul en construction avec remblai

Désignation Vi (t) Hi(t) d/o(m) Ms/O M,/O
(t.m) (t.m)
Culée 861.604 3.75 3238.83
Poussée des terres 613.52 3.96 2429.53
Poids des terres 1242.48 47 5839.65
Arriére
Surcharge remblai 78.80 4.96 390.84
horizontal
Surcharge remblai 79.8 5.66 451.66
vertical
Réaction du tablier 632.12 1.6 1011.39
>'2816.004 | >692.32 > 10540.88 | > 2820.3

Vérification au renversement :

¥ momentstabilisatrices

Y momentmotrices

__ 1losa0.28
22203

=373>15 =/

Vérification au glissement :

_ 2. forcesstabilisatrices

Y, forcesmotrices

_ 221e.004
&52.32

=4.06 >2

| ——

pas de risque de renversement

pas de risque de glissement
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8.4 CALCUL DU FERRAILLAGE DES DIFFERENTS ELEMENTS DE LA CULEE :

8.4.1 Mur garde gréve (M.G.G) :

Il se calcule comme une console encastrée sur le mur de front, il est soumis aux surcharges du

remblai et a la masse des terres.

a- Cas fondamentale :

+2.1

F1

_>
F2 ;
v

3.996

0.25

2.1

16.58

Figure 8.2 : Les efforts agissant sur le mur garde greve

La surcharge du remblai g=1,2t/m?

oy = ky.y.-h+k_.q

Avec :k, =k, =k, = 0.333

H=0 oy = 3.996 KN/m*

H=2.10 oy = 16.583kn/m*

Tableau 8.3 : les efforts agissant sur mur garde gréve

Z(m) oy (kN /m?) Force(KN) D/o(m)
0 3,996 £,=(3.996).(2.10)=8.39 d1=1.05
2.58 16.583 ,=(16.583-3.996)/2.(2.10)=13.22 d2=0.7
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e Moment d’encastrement :
M=f,.d;+f,.d,

M =18.06 KN.m /ml

— 085X fej — 0852700
vh

M= —=—avec fy =1530t/m? (fc28=27MPa.)

b fypxd®

_ 0.018
Mu 1x15.30%0.27°

=0.016

My = 0.016<p,=0.392 =Section a simple armature (pivot A).
C.-a-d. les armatures de compression ne participent pas a la résistance.
a=125(1—,/1—2u) = 0.020

z=d(1—0.4a)=0.26 m.

Ag= S = 228 _q990me

Zuag 0.26:347.83

b- Cas accidentelle :

e La poussée dynamique des terres :
1 —_ e
Fad = 57 (1+Kv).H*.Kad

Kh=A=0,2

Kv=0,3. Kh=0,06

Avec :
Ko = cos*(gp—8) :: co=(17.99) _ =071
|sing sin(g-—B-8) o |gin(g0) Bi0(17.99)
cos’8 1+»\! coef cos@ ) cos"(12.01) 1+»\! Ccos(1z.01] |:'|:l3::|:-:|:I
B = arctan (—2-) =12.01
1+ky
Avec:

H: la du mur (2,1 m).

¥ : Poids volumiques des terres (v = 1,8 t/m®).
¢ : Angle de frottement interne du remblai sans cohésion (¢ = 307).

B . Angle de la surface du remblai sur 1’horizontal (£ = 0).

Fad= > (18) (1+0,06) (2,1)%(0,71).
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Fad = 29.87KN

e Lapoussee due a la surcharge :

12(2,1)
1

H _ _
Fad[q]=;—sﬁ[1+ffv].f{ad= (1F0,06).0,71

Fad (q) = 18.96 KN

H 2,1
Mu = (Fad + Fad(qj).E = (29.87 + 18.86). >

Mu =51.16 KN. m

M 0.85%fecj _ 0,85%2700
—u _ avec be: =

b fpoxd® vk

e =0.00045

Hu= 11530 %0.27°

Mu= =1530t/m? (fc28=27MPa.)

My = 0.00045<p,=0.392 =Section a simple armature (pivot A).
C.-a-d. les armatures de compression ne participent pas a la résistance.
a=125(1—,/1—2u) = 0.00056

z=d(1—04a)=0.26 m.

Ag= S = 208 =5.63 cm2

Zaag 0.26+347.83

e Ferraillage Min R.P.O.A:

Anmin = 0.6%.B =15.6 cm*

Ast< Anin on ferraille avec Min R.P.O.A

On adoptera alors :

9T16 /ml (18.10 cm?) : partie tendue ; avec un espacement 10cm

9T16 /ml (18.10 cm?) : partie comprimée ; avec un espacement 10cm
e Armature de répartition :

A=25%As = 4.52 cm?

On adoptera alors 4T12/ml avec un espacement de 20cm.
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8.4.2 La dalle de transition :

La dalle de transition consiste a jeter un pont entre le tablier et la culée. Elle est calculée comme

une poutre reposant d’un cote sur le corbeau et de 1’autre cote sur le remblai compacté.

Dalle de transition

Figure 8.3: dalle de transition
8.4.2.1 Evaluation des charges :

Poids propre de la dalle : (0.30).(1).(2.5)=0.75t/ml.
Poids des terres : (1). (2.1-0.3). (1.8) = 3.42 t/ml.
Surcharges des remblais : (1). (1.2) =1.2t/ml.
Revétement de chaussée : (0.08).(1).(2.2)=0,176t/ml.

>.9=5.36 t/ml

8.4.2.2 Ferraillage de la dalle :

e ELU:
Gu=135(0.75+3.42+0.176) +15(1,2) = 7.67ml;  Mu=2= " =451 1m
— M, 03451

Hu = befyoed® 1515350272

My = 0.30 < u,=0.392 = Section a simple armature (pivot A).

c-a-d les armatures de compression ne participent pas a la résistance.
a= 047 = Z=021m.

My

At = = 37.86 cm?
Z

#Oep

Onprend 8 T 25=39.27cm?  avec esp=12.5cm.
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e ELS:

gs=536tml; Ms=2=22E" 22419 ¢m

Tpe =11.81 MPa opc=162MPa .....ccvviiiiiiiiii . condition vérifiée.

o5t =202 MPa < 64=20637MPa.....ccoovveuiiiiiiiiinn. condition vérifiée.
e Armatures de répartition :
Ar = 25% As = 9.81 cm?

Onprend 6T16/ml  (12.06 cm?)  avec un espacement de 15 cm

e Vérification de condition non fragilité :

Amin 0.23fe28
>
bed — fe

Amin = (0.23)(0.27) (2.2) =2 73cm
500

Amin <dst ——=> condition Vérifiée
e V¢érification de I’effort tranchant :

vu=3x, = TP _ 53 01 tml

-

Tu=0.85MPa< 1.26 MPa. ..o, condition vérifiée.

8.5 Etude du corbeau :

Il forme un appui a la dalle de transition encastré sur le mur de gréve. On calcule le corbeau comme
une console encastrée sur le mur garde gréve.

e Condition d’une console courte :
L=40cm ; a=20cm
Les dimensions du corbeau sont :
d >max (a;L).

d > max(20 ;40).

d>50cm.
.L
EBu = G
2
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Ru = 2526 — 3301 t/ml Mu = Rl = B0 _ 450tm
L
Rs — Qs
2
= i | (16. (0.
Rs = =22 = 16,08t /ml Ms =2 =222208 =321 tm
e Cisaillement :
_ Ry _
1, =20 =051 MPa.
Tagm = min{4; [0,03fc28.(2 + ¢)]. min(fc28,30)}
® = min E 4MP3} = min(2.5; 4MPa)=2.5MPa
Donc : T.u, = 4 MPa
T PP condition vérifiée.

e Armatures tendue :

Z =min [0,75d (1+17) ; 1,2a (0,8+)] = = min [0,42 ; 0,31]=0,31.

W = 3.63cm?/ml

JFEL

Ast=

i
Z

e Ferraillage min R.P.0.A:
Anmin=0.6%.B.
Anin = (0.006). (1). (0.5) = 30 cm?.
Donc en adoptera le ferraillage Min RPOA.

Soit : 7T25 /mi (34.36 cm?) : avec un espacement de 15 cm.

e Armature de répartition :
Ar =25%As = = (0.25)(34.36) = 8.6 cm*/ml.

Soit : 6T14/ml (9.24 cm?) ; avec un espacement de 15 cm.

8.6 ETUDE DU MUR EN RETOUR :

8.6.1Introduction :

Du point de vue comportement mécanique, un mur en retour constitue un élément complexe
puisqu’il s’agit d’une plaque encastrée sur une partie de son contour (semelle et avec le mur de
front) et soumise a un systéme de surcharge.

8.6.2 Détermination du ferraillage :
On a modelisé le mur en élement Shell, les resultats des moments sont obtenus par le logiciel
SAP2000.

88



AMGHAR.M.H /BELBACHIR.I Chapitre 08: Infrastructures

Fig 8.4: Modélisation du mur en retour

e Sens horizontal :
E.L.U: My max = 123.15 KN.m.
E.L.S: Mg max = 84.37 KN.m.

e ELU:

—_ Mu
Hu= b f o =d®

My = 0.039 < W, =0.392 ———=> La section est a simple armature (pivot A).
c-a-d les armatures de compression ne participent pas a la résistance.
a= 0.049 = Z= 0.44m.

M
- =8.02 cm2
Zx Tgy

Ay =

On choisit comme ferraillage : 5T 16 = 10.05 cm?2.

e ELS:
{ Ohe =489 MPA < Gpe =18 MPa . oovee oo, condition vérifiée.
6 =193.51 MPa<6g =215.15MPa.....ooveeeeeeeeeeieeeeenn condition vérifiée.

Sens vertical :

M, =151.19 KN.m.
Ms=108.32kn.m

e ELU:

ju— Mu
Hu = b f =d®

My = 0.048 < 4, =0.392 === section a simple armature (pivot A).
c-a-d les armatures de compression ne participent pas a la résistance.

o= 0.062

Z= 0.38m.
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Mu =11.43 cm?

Ze Ogy

Ay =

On choisit comme ferraillage : 7T 16 = 14.07 cm2.ep=14cm

e ELS:
Tphe = 6.32 MPa = Gbc?18 MPa ., condition vérifiée.
6 =20259 MPa <oy =215.15MPa........ooeeeeeeeeen condition vérifiée
e Condition de non fragilité :
fag 2.4 ,
A in =023 «bsd+s—=023%1%0.36%* = 4.55 cm”
f, 500
A = 1407 = A . iiiiiiiiiiiiiiiiiitttiieretteretinatenenas condition vérifiée.

Emin

8.7 MUR DE FRONT :

Le mur frontal est soumis a des sollicitations dues essentiellement aux charges permanentes (poids
propre de la superstructure, poussée des terres), surcharges sur remblais et les surcharges

d’exploitation.

Coeff N (t) H(@) |dm)o| Moment Moment
N(t.m) H(t.m)
Mur garde gréve 1.35 1.76 - 1.075 1.892 -
Corbeau 1.35 0.6 - 1.377 0.826 -
Mur de front 1.35 35.99 0.6 21.59
Poussée des terres 1.35 - 43.59 2.17 94.59
Réaction du tablier 1.35 42.66 - 0.35 14.93 -
Surcharge du remblai H 1.5 - 6.61 3.28 - 21.80
Surcharge du remblai v 1.5 7.2 - 3.2 23.04 -
Surcharge A(L) 1.6 27.32 - 0.35 9.56 -
Effort de freinage B, 1.6 - 12 3.98 47.76
Total 115.53 62.2 71.52 164.15

Tableau 8.4 : Récapitulatif des efforts a ’ELU

a- Ferraillage du mur de front a PELU:

Le mur de front est calculé en flexion composée.

h=12m;b=1m;d =0.05m.

d=h-d’=1.15m.

N, = 115.53t.

M, =164.15-71.52 = 92.63.

e=2u=-080

Ny
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e >

| =

Ma:Mu"'Nu(d‘g).

M. = 92.63 + 115.53 (1.15 - 0.6).

M, = 156.17 t.m.

— Mg
Hu= 52 iy =d®

My = 0.077 < 4, =0.392 = la section asimple armature.

A2:0.

A= —(32- N)

Tat
o= 01

Z=11m.

A, = 1/434.78*(1.561/1.1+1.155)=59.20 cm2.

On choisit comme ferraillage : 8 T 32 = 64.34 cm?2.

b. Vérification a PELS:

=0.2m ——— lasection est partiellement comprimée.

Coeff N (1) H (t) d(m)/ o Moment Moment
N(t.m) H(t.m)
Mur garde greve 1 1.31 1.075 1.40 -
Corbeau 1 0.45 1..377 0.61 -
Mur de front 1 24.66 0.6 14.79 -
Réaction du tablier 1 33.08 0.35 11.57
Surcharge du remblai H 1 4.41 3.28 14.46
Surcharge du remblai v 1 4.8 3.2 15.36 -
Poussée des terres 1 32.29 2.17 70.06
Surcharge A(L) 1.2 20.49 0.35 7.17
Effort de freinage B, 1.2 9 3.98 35.82
Total 84.79 45.7 66.47 120.34
Tableau 8.5 : Récapitulatif des efforts a I’ELS
Ns =84.79t
M = 53.87 t.m.

op. = 5.32 MPa < op. = 18 MPa

o = 92.48 MPa < 6y =215.15 MPa

condition vérifiée.

condition vérifiée.
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8.8 Etude de la semelle :

8.8.1 Pré dimensionnement :
La formule de I’entraxe entre les pieux est donnée par :

L=30, —— L=3.(120)
A>L+@y+ 30cm
A>330+120+03 ————> A>5.1m
On prend : A=7m.
La longueur de la semelle est donnée par :

. L=360

B >max [b; @] + 30cmM ———=> B>max[7;12]+30cm ———> B>7.30m.
Onprend: B =20 m.

La hauteur de la semelle : H=1.5m.

8.8.2 Sollicitations au niveau de la semelle :
Combinaison fondamental : ELU : 1.35G+1.6A(L)+1.6Qr+0.8Q\

Désignation | coefficient | Vj(t) Hi(t) d/o(m) M,/o(t.m) Ms/o(t.m)
Culée 1.35 1163.16 | _ 3.76 _ 4374.34
Poussée des | 1.35 _ 828.25 3.96 3279.87 _

terres

S.R.H 15 - 118.2 4.96 _ 586.27
S.R.v 1.5 119.7 - 5.66 - 677.50
Freinage 1.6 _ 2.4 5.42 13.08 _
Surcharge 1.6 546.63 _ 1.6 - 1230.03
A(L)

Réaction du | 1.35 853.61 _ 1.6 _ 874.60
tablier

Poids des | 1.35 1677.34 | _ 4.7 _ 7883.49
terres

Total 4360.44 | 948.85 3292.95 15626.23

Tableau 8.6 : Récapitulatif des efforts a I’ELU au niveau de la semelle
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ELS: G+Q+1.2A (L) +0.6Qv1+1.20¢

Désignation Coefficient | Vj(t) H;i(t) d/o(m) M(t.m) M;(t.m)

Culée 1 861.6 _ 3.76 3239.61 _

Poussée des 1 _ 613.5 3.96 _ 2429.46

terres

S.R.H 1 _ 78.8 4.96 _ 390.84

S.R.V 1 79.8 _ 5.66 451.66 _

Réaction du 1 632.30 _ 1.6 1011.68 _

tablier

Freinage 1.2 _ 18 5.42 _ 9.75

Surcharge 1.2 409.63 _ 1.6 655.40 _

A(L)

Poids des 1 1242.47 _ 4.7 5839.60 _

terres

Total 3225.8 694.1 _ 11197.95 2830.05
Tableau 8.7 : Sollicitations au niveau de la semelle a I’ ELS

Combinaison accidentel : G+Q+0.6 A(L) +0.5Q\ +0.6Q¢

Désignation Coefficient | Vj(t) Hi(t) d/o M/o M./o

Culée 1 861.6 _ 3.76 3239.6 _

Poussée des | 1 _ 613.5 3.96 _ 2429.46

terres

S.RH 1 _ 78.8 4.96 _ 390.84

S.R.V 1 79.8 _ 5.66 451.66 _

Réaction du |1 632.30 _ 1.6 1011.68 _

tablier

Freinage 0.6 _ 0.9 5.42 _ 4.878

Surcharge A | 0.6 204.97 _ 1.6 327.95 _

(L)

Poids des | 1 1242.47 _ 4.7 5839.60 _

terres

Total 3021.14 693.2 _ 10870.49 2825.17

Tablau8.8 : Les efforts sollicitant la culée a la combinaison accidentelle
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D’abord il faut trouver le moment et 1’effort normal maximums.

Les combinaisons N (1) M = Ms — Mr (t.m)
E.LU 4360.44 12333.28
E.LS 3225.8 8369.9

accidentelle 3021.14 8045.32

Tableau 8.9 : Les sollicitations au niveau de la semelle
Donc on trouve :

Mmax =12333.28t.m ; Nmax =4360.44t (Combinaison E.L.U)

Avec :

B : section des pieux.

V =1,75m.

Soit S : la section d’un pieu.

On a deux fils de 8 pieux ==  donc:B=8.S
La réaction sur chaque pieuest: R =a. S

I: I’inertie des pieux = 2x8xS x (1.75)? = 49.S

Nuo — Mu.w Nu — Muw
R=s.( F—) = —
2= 49 g 2 45

D’ou:

R1=9.85 MN ; R2=1.045 MN

Bmax 9.85
=——=9.03MN

FS = a8 = 1.09

_ 11xFs _ 11x%.03 5
D’onc: A, = = = 228.62 cm*
Tgy 434,78

Ces armatures transversales sont placées dans les bandes axées entre les pieux, ayant pour largeur
telle que :

L=hs+@p=150+1.2=27m
On adoptera comme ferraillage : 26 HA 32 (209.10 cm?).

Entre les différentes bandes, on placera les armatures de répartition telle que :
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238.8
At=== : =79.6 cm?

3

On adopte: 16 HA 25 (78.54cm?).

e  Condition de non fragilité :

A - 0.23 x ft28
bxd 500

20910x 107 - 0.23x(2.22)

1.45x7 500

2.35x10°>1.02x 107 ——— Condition vérifié.

Dans I’espace entre les bandes axées des pieux, on met des barres de HA20 avec espace de 30cm.

e Armatures longitudinales inférieures dans les semelles :

Elles jouent un réle de répartition dans la transmission des efforts entre les futs et les pieux de

fondation.

On prendra comme ferraillage : 17 HA 25 (83.45cm?).

e Armature de construction :

a.Armatures transversales supérieures :

_As _ 2383

=== = 23.88 cm?
10 10

At

Soit : 8 HA 20 (25,136 cm?)

b.Armatures longitudinales supérieures :

A

A ===79.6cm?
3

Soit : 17 HA25 (83.45 cm?)

A la base des cadres verticaux on placera des armatures transversales sous forme de chaise (HA

14), une chaise par m-.

8.8.3 Etude d’un pieu sous charge vertical par la méthode préssiomeétrique :

8.8.3.1 Calcul de la force portante ultime :

Qadm = 0.5 X qu +0.7 X Qsu
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a. La force limite de pointe « Qp »:
Qpu = Gpu - Sp

Avec :

(pu - CONtrainte limite de pointe

Sp : section de pieu

Qpu = Kp . ple*

ple* :pression limite nette equivalente

Kp, : facteur de portance

ple* = 3/py.p2-P3 P, = 23 x6.80x19.30 = 14.45 bars
Profondeur (m) Pression limite (bars)
4 23
8 6.80
10 19.30

Tableau 8.10 : pression limite /profondeur

Kp = 1.2 (selon le fascicule 62. p : 92)
Opu = 1.2 X 14.45 = 17.34 bars
Qpu =173.4x (3.14 (0.6)%) = 196.01 t

b.Frottement latéral de pointe :

Qs = f: gsudz . p,
Qsu : contrainte due au frottement latéral de pointe

P, : périmetre de pieu
gsu =Tf(pl) (article 3 —fascicule 62. p:93)
Qsu = 0.4 bars
Qu=(8%x4)x(2x3.14x0.6) = 120.57 t
Donc la force portante admissible égale :
Qadm = 0.5 (196.01) + 0.7 (120.57)
Qadm =177.904 t
Alors un pieu peut reprendre une charge de : 177.904 t

La charge verticale vient de culée : V¢yge = 861.604 t

On a 8 pieux dans la culée, si on faire une répartition de charge sur les pieux :
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Vcuiee + poids propre des pieux/ 8 = 129.93 t
Chaque pieu subit une charge de 129.93 t <177.904 t
Pour cette raison on va ferrailler avec le minimum R.P.0.A

8.8.3.2Ferraillage de pieu :
a. Armature longitudinale :

Anmin = 0,6 %. S = 0.006 x (3.14 x (0.6)) = 67.82cm?
Soit : 14 HA25 (68.72 cm?)

b. Armature transversale :
On adopte @t =14 mm
Espacement des cerces 12 @1 = 24 cm
Puisqu‘on a des pieux en béton, on met des renforts sue une profondeur : 2d = 2.2 m a partir de la
tete du pieu avec un espacement de 10 cm.
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CONCLUSION

Ce projet de fin d’étude, nous a permet de bien visualiser le travail de conception et le calcul
des différents ¢léments de 1’ouvrage d’art et habituer le travail et I’application des réglements

(BPEL et BAEL) et d’acquérir des connaissances sur les logiciel (SAP2000, Auto CAD,
Excel) d’autre part

Dans la partie de la conception, nous avons essayé de répondre a la problématique du choix de
la variante la plus satisfaisante qui est pont a poutres en béton précontrainte.

L ensemble des éléments principaux a été dimensionné notamment la poutre conformément
aux directives imposées par la réglementation.

La modélisation nous a permis de déterminé la poutre la plus sollicité.

A partir des sollicitations maximales nous avons dimensionné la précontrainte. Les cables
sont mis en tension suivant les phases de construction.

Apres I’évaluation des pertes instantanées et différées, I’estimation prise initialement a été
vérifiée.

Toutes les vérifications faites sur les contraintes normales et tangentielles ne dépassent pas les
contraintes admissibles.

Finalement le travail a été achevé avec I’étude de I’infrastructure a savoir la culée.

En fin, I’¢laboration de ce travail a été bénéfique pour nous et elle nous a ouvert les portes du
monde professionnel.



RESUME

Gréce aux grands projets exécutés et les autres en cours d’exécution au domaine de travaux
publics .le nombres des ponts a été augmenté d’une fagon énorme. Chose qui nous a

encouragés a proposé 1’étude d’un pont en béton précontrainte comme théme de notre projet

de fin d’étude.

Ce pont qui permettre le franchissement d’un oued au niveau de la double voie reliant la route
d’ORAN a KHESSIBIA (MASCARA) au PK 0+600 avec une longueur de 33.4 composé de

2*2 voies et composé d’une seule travée.

Ce travail est composé de trois axes principaux : La conception, le dimensionnement et le
calcul de la différente sollicitation appliquée aux éléments du pont.

Les résultats sont traduits par un ferraillage des différents éléments composant de la structure.



ABSTRACT

Our project in this memory consists in study of bridge in prestressed concrete
beam, in the main road link between ORAN and KHESSIBIA PK O+600.

This work is to study a technical design and calculation of reinforcement of the
various elements of the bridge, the superstructure (the slab, device support, the
spacer, the predellas and floor joints) and infrastructure (the abutments,
footings).

The work studies consists of one spans for 33.4 m; of twelve (12) beams with
1.5m and a hallow floor concrete unit of 25cm.
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CARECTERES SPECIAUX

Chapitre 02
Y la masse volumique du béton armé
feos Resistance a la compression
fij Resistance caractéristique a la traction
v Coefficient De Poisson
E Module de déformation longitudinale du béton
YS coefficient de pondération
f prg contrainte garantie a la ruine.
f peg contrainte garantie élastique
Chapitre 03
Lt largeur de tablier
N nombre des de poutres
L longueur de la poutre L=33.4m
Ht Hauteur de la poutre Hi=1.5m
Kt coefficient sans dimension
b la largeur de la section

h la hauteur de la section
B la surface de la section ,
Z la distance du centre de gravité de la i®™ section a la base de la poutre ;
S le moment statique

Vsup distance du centre de gravité de la section totale a la fibre supérieure
Vin distance du centre de gravite de la section totale a la fibre inferieure
eme

I le moment d’inertie de la i~ section par rapport a son centre de gravité

lo le moment d’inertie total par rapport au centre de gravité de la section totale
o Rendement de la section

gl Le poids propre des poutres

g2 Le poids de la dalle

g3 Le poids du revétement

g4 Le poids des Corniches et trottoirs

g5 Poids de Garde-corps

g6 Poids de la glissiére de sécurité

G La charge permanente totale

ed Epaisseur de la dalle

Ld Largeur de la dalle

pd Masse volumique du béton

er Epaisseur du revétement

Lr Largeur du revétement

pr Masse volumique du revétement

A(l) surcharge uniformément répartie sur la largeur roulable, définie comme charge statique
Bc surcharge des camions types, définie comme une charge mobile

Mc surcharge militaire, définie comme une charge mobile

D280 surcharge exceptionnelle, définie comme charge mobile



Chapitre 05

Mmax  moment du a la charge permanente plus la surcharge.
M min  moment du a la charge permanente.

MQ moment du a la surcharge.
h hauteur de la poutre.
p Rendement géométrique.
S section de la poutre.
oti Contrainte admissible en traction sur a fibre inférieure.
ots Contrainte admissible en traction sur la fibre supérieure.
d’ la distance du centre de gravité des cables jusqu’a la fibre inférieur
P précontrainte développée pour un céble
Opo contrainte a I’ origine
0p(X) la tension en un point
F coefficient de frottement de la section des cables par rapport a la gaine.
p Coefficient d’imperfection de la section des cables.
A angle de déviation du céable.
X le point de calcul de la tension
G le glissement du cable a I’intérieur de la gaine ou le recule d’ancrage
op (X)  contrainte normal du béton.
Eij module d’élasticité instantanée du béton.
Op contrainte moyen du béton au niveau du cable a la mise en tension
t0 Jour de la mise en tension
rm Rayon moyen exprimé
U périmeétre de la section
P1ooo  Coefficient de Relaxation a 1000 h
NBt Intensité de la résultante des efforts de traction
Bt Air de la partie de béton tendue
fe Limite élastique des armatures utilisées
obt Contrainte maximale de traction dans la section tendue
ftj Contrainte maximale de traction du béton a j jours
V'red L’effort tranchant réduit
Z bras de levier
S moment statique par rapport au centre de gravité
Ty Contrainte de cisaillement 1,
Chapitre 06
Qu la charge totale a 1’état limite ultime.
Uc périmeétre de contour au niveau au feuillet moyen.
h épaisseur totale de la dalle.
fej résistance caractéristique du béton a 28 jours.

hr la hauteur de revétement



Z ® ~ 5

Omoy

Chapitre 07

Nombre de feuillets élémentaire
Epaisseur de feuillets ¢lémentaires d’¢élastomere
Epaisseur d’une frette intermédiaire

réaction verticale maximale sur I’appui

Contrainte moyenne de compression

Limite élastique des frettes

Coefficient de forme

la rigidité de 1’appuli

pression de vent

Epaisseur de I’¢lastomere

Surface de 1’¢élastomeére

Module de cisaillement

Module d’inertie de 1’appui

Module d’élastomeére

contrainte de compression sous N max

contrainte de cisaillement qui apparait au niveau du frettage
I’effort de compression vertical
Caractérise le type de joint de chaussée choisi
module de déformation transversale

Aire de I’appareil d’appui

Hauteur nette de 1’¢lastomére

Chapitre 08

Poussées des terres
Coefficient actif
Poids volumique du remblai
Surcharge de remblai
Angle de frottement interne du remblai sans cohésion
Angle de la surface du remblai sur 1’horizontal
: contrainte limite de pointe

section de pieu
pression limite nette équivalente
facteur de portance

contrainte due au frottement latéral de pointe
périmeétre de pieu



