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RESUME

Le présent mémoire de fin d’études présente une étude limitée au calcul du tablier d’un pont a poutres
en béton armé a travées discontinues. Ce pont franchit un carrefour dénivelé situé dans la capitale de
la Mauritanie Nouakchott. Dans le cadre de notre étude, nous nous sommes fixés les deux objectifs

suivants a atteindre :

- utilisation du logiciel SAP 2000 pour évaluer les efforts internes dans les éléments structuraux du
tablier provoqués par les charges permanentes fixes et les charges mobiles dues aux actions du trafic
routier préconisées par ’EN 1991-2 ;

- dimensionner les poutres principales et le hourdis du tablier suivant les normes actuelles Européennes
EC2 au lieu du BAEL 91 qui est toujours en vigueur en Algeérie ainsi que dans les autres pays du

Maghreb a I’exception de la Libye.

Ce mémoire ne comporte pas seulement les résultats obtenus par le logiciel SAP 2000, mais aussi nous
avons essaye de présenter un guide pour faciliter I’utilisation de ce logiciel a tous les intervenants dans

le domaine de calcul et de conception des ponts et aux futurs étudiants.

En comparant les régles BAEL 91, que nous avons éetudié durant notre cursus universitaire, et les
Eurocodes, nous avons constaté que pour utiliser ces derniéres, le concepteur doit posseder des
connaissances plus avancées dans les domaines du béton armé et du calcul des structures. Cette étude

nous a donc était tres utile pour notre formation.



ABSTRACT

This Master thesis presents a study limited to the design of the deck of a reinforced concrete girder
bridge composed of simple spans. This bridge crosses a height difference crossroads located in the
capital of Mauritania Nouakchott. As part of our study, we set ourselves the following two objectives
to achieve:

- use of SAP 2000 software to evaluate the internal forces in the structural elements of the deck caused

by the permanent fixed loads and the moving loads due to the actions of road traffic imposed in EC1;

- design of the main beams and the slab of the deck according to the current European EC2 standards
instead of the BAEL 91 which is still used in Algeria as well as in the other Maghreb countries with
the exception of Libya.

This thesis does not only include the results obtained by the SAP 2000 software, but also we have tried
to present a guide to facilitate the use of this software to all those involved in the field of calculation
and design of bridges and to future students.

By comparing the BAEL 91 rules, which we studied during our university course, and the Eurocodes,
we found that to use the latter, the designer need more advanced knowledge in the fields of reinforced

concrete and structural analysis. This study was therefore very useful for us.
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CHAPITRE 1
PRESENTATION DU PROJET

1.1. Présentation de I’ouvrage

L’ouvrage s’inscrit dans le cadre de I’aménagement d’un échangeur du carrefour HEY SAKEN dans la
ville de Nouakchott situées en Mauritanie. Il sera le premier ouvrage du genre construit en plein coeur
de la ville de Nouakchott. L’ouvrage est un pont a poutres de 200 m de long constitué de dix travées
discontinues de portée 20 m réalisées chacune en béton armé (Figure. 1.1). Ce type d'ouvrage est
utilisé pour une gamme de portées allant de 10 a 20 métres de portée .Le tablier du pont supporte une
chaussée de 9,90 m de large (2 voies de 4,50 m chacune et d’une aire résiduelle de 0,90 m) et un
trottoir de 1,05 m de part et d’autre. Le tablier comporte six poutres principales par travée qui sont
reliées par un hourdis de 25 cm d’épaisseur. Les piles et les deux culées reposent sur des fondations
profondes faites de deux files de 4 pieux forés. Chaque appui central est composé de deux fats
circulaires de 1,50 m de diametre et de hauteur variable. Les deux flts sont solidarisés en téte par un
chevétre de longueur 12,96 m, de largeur 2,00 m et de 1,25 m de hauteur. Les deux culées du pont sont
constituées chacune par un voile d’épaisseur 1,00 m et de longueur 12,96 m. Chaque culée est munie
d’un mur garde gréve de 0,30 m d’épaisseur, d’un corbeau sur lequel s’appuie une dalle de transition
de 0,30 m d’épaisseur et de 5,00 m de long et de deux murs en retour de 0,30 m d’épaisseur. Les dalles
de transitions sont reliées aux corbeaux a 1’aide de goujons en barre d’acier de diametre 10 mm

espacés environ tous les 20 cm.

9.9 —_—

1,05 4,95 4,95 1,05

0.4 192 0,4 1,9 0.4 192 0.4 1,92 0.4 1,92

L L

Fig. 1.1. Vue en élévation de la pile

Présentation du projet 1



B. Belaati M. Kali Chapitre 1

1.2. Emplacement du projet
L'emplacement du projet est trés important, et le choix de site est nécessaire pour le but commun
Les objectifs vises par la réalisation de cet ouvrage sont :

. améliorer la sécurité des cyclistes et des automobilistes ;

« Sécuriser les traversées piétonnes ;

« redonner plus de temps aux piétons ;

«+ résoudre le probleme de stationnement anarchique ;

« privilégier I’écoulement du trafic aux heures de pointe.

La Figure 1.2 illustre le plan de situation de 1’ouvrage.

Figure 1.2. Emplacement de projet

Une visualisation plus étendue de la zone du projet et son tracé avec coordonnées géographiques

s’illustre dans la carte de la Figure 1.3. La Figure 1.4 montre une vue en plan du projet.

Figure 1.3. : Zone et tracé du projet
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3
3

Fig. 1.4. Vue en plan du pont HEY SAKEN

1.3. Données relatives a I’environnement
La capitale de la Mauritanie Nouakchott jouit tout au long de l'année d'un climat chaud et
désertique avec des températures élevées et des précipitations quasiment nulles. Les précipitations
et les températures moyennes dans la région sont respectivement de 94 mm par an et de 25,8° C.
La Figure 1.5 montre la température et les précipitations moyennes mensuelles pour une année

type. Le climat de Nouakchott est classé en tant que BWh (climat désertique) par le systéeme de

{ }

| I‘l |

‘-_.,- - - I--‘
2 N ” . 1 2

Fig. 1.5. Températures et précipitation moyennes annuelles pour Nouakchott
Source : (CLIMATE-DATA.ORG.2018)

Kdppen-Geiger.

Les mois les plus secs sont avril et mai avec une pluviométrie quasiment nulle. Avec une moyenne de
36 mm, c'est le mois d'aodt qui enregistre le plus haut taux de précipitations. Le mois le plus chaud de
I'année est celui de septembre avec une température moyenne de 29,7° C. Au mois de janvier, la

température moyenne est de 21,4 ° C.
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1.4. Données sismologiques

Dans la zone de Nouakchott, le risque de séisme est trés faible, d’aprés les informations actuellement
disponibles. Cela signifie qu’il existe une probabilité inférieure a 2 % qu’un s€isme susceptible de
causer des dommages survienne au cours des 50 prochaines années. D’aprés ces informations, les
conséquences d’un séisme peuvent ne pas étre prises en compte dans les étapes du projet, en particulier
lors de la conception et de la construction. Méme si, d’aprés les informations dont dispose Think

Hazard, le risque est jugé trés faible ou inexistant sur le site du projet.

1.5. Prédimensionnement

L'élancement, le rapport entre la hauteur du tablier (poutre + hourdis) et la portée de la travée
considérée, est couramment compris entre 1/15 et 1/17. 1l peut atteindre 1/20 en augmentant le nombre
de poutres, lorsque des problemes de gabarit imposent un tablier plus mince.

l
—<h,<

l
17 — 15

20.00 20.00

——<h, <
17 — hy < 15
1.176 < h, < 1.333
Pour ce projet nous avons adopté h, = 1.6 m

L’¢épaisseur de la poutre est déterminée a partir de la formule de prédimensionnement suivante :
b, = (l + l) h, = (0.32=+0.53)m

5 3/P
On adopte by, =40 cm.

L'épaisseur du hourdis depend de la distance entre axes des poutres longitudinales. Dans ce projet nous
avons 2.32 m entre axes. Une épaisseur du hourdis de 0.25 m a été adoptée.

Pour les entretoises d’about, une hauteur de 1,35 m et une épaisseur de 0.3 m a été adoptée.

1.6. Construction du pont

Le tablier du pont est réalisé au moyen de poutres préfabriquées de section rectangulaire de hauteur
1.35 m et de longueur 20 m coulées au voisinage de 'ouvrage et mises en place sur leurs appuis
définitifs par des grues. Les avantages de la préfabrication des poutres résident essentiellement dans
leur rapidité d’exécution, leur bonne qualité d’exécution lors de la mise en ceuvre du coulage du béton,
un contrdle absolu sur le moulage technique correct et surtout moulage comme contre fleche et leur
caractére économique dans le cas d’ouvrages répétitifs permettant une industrialisation de la

fabrication.
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Fig. 1.6. Coffrage de la Poutre

La dalle est coulée sur place par-dessus des poutres sur toute la largeur du tablier pour assurer un
coffrage avec liaison transversale. On utilise des coffrages perdus constituées de dallettes en forme de
plaques en fibre de ciment d’épaisseur 5 cm pour le coffrage de la dalle. L’avantage de ce type de
coffrage est lié a sa faible épaisseur. La légereté des éléments constitue un avantage facilitant la
manutention et la pose des coffrages et limitant par conséquent le poids propre supporté par la
structure. Le coffrage repose sur les extrémites des tables de compression dans de petites engravures

qui permettent d'absorber cette faible épaisseur et ainsi de disposer facilement les aciers du hourdis.

_ Dalle

\
\
>

16

(W
s
-
&

o
Iy
N

M I [T T
Fig. 1.7. Coffrage perdu

1.7. Apercus sur la réglementation utilisée

1.7.1. Introduction

Les Eurocodes sont des normes rédigées par un ensemble d'experts de différents pays européens dans
le but de disposer d'une base normative commune a tous les états membres du Comité Européen de
Normalisation (CEN), sur laquelle viennent se greffer des Annexes Nationales, permettant de tenir
compte des spécificités de chague pays (notamment en matiére de données climatiques et de
coefficients de sécurité). Cette uniformisation de la réglementation en matiere de conception et de
calculs d'ouvrages de batiments et de génie civil permet d'ouvrir I'ensemble du marché européen a tous

les pays membres du CEN.
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1.7.2. Rdles des Eurocodes

A I'image du Code de la Route, qui permet a tout usager (qu'il soit piéton, cycliste ou automobiliste) de
circuler en harmonie en instaurant les mémes régles pour tous, les Eurocodes ont pour but de fixer les
notations et terminologies utilisées dans les calculs afin de permettre aux ingénieurs des différents pays

de mieux se comprendre.

En second lieu, ils énumeérent la liste des points principaux a vérifier et qu'il serait impardonnable
d'omettre, afin qu'un méme type d'ouvrage soit dimensionné de la méme maniére dans tous les pays
membres de la CEN. Bien sdr, il est quasiment impossible de fixer tous les points critiques, et la
vérification de chaque construction dans le moindre détail nécessiterait un temps de calculs et des
colts trop importants par rapport aux risques réel. 1l est néanmoins capital de lister les cas les plus
courants et généraux, ainsi que les mesures a prendre en compte pour remédier aux pathologies
constateées.

Enfin, les Eurocodes représentent les nouvelles « Régles du jeu » pour le jugement des appels d'offre
provenant de pays membres de la CEN, et permettent la comparaison de propositions ayant le méme
niveau de qualité et de fiabilite. Cependant, les Eurocodes ne détaillent pas les méthodes de calculs ni
les modalités d'applications des régles qu'ils imposent. lls doivent donc étre complétés par des manuels
et guides d'application, ainsi que par une formation solide dans le domaine afin de limiter les

mauvaises interprétations

1.7.3.  Historique des Eurocodes

L'élaboration de méthodes uniformisées pour le calcul des structures a débuté au niveau européen au
début des années 70, avec la publication de la premiére directive européenne sur les marchés publics
de travaux, publiée en 1971. Dans un premier temps, ce travail a été accompli a petite échelle au sein
de quelques organisations comme I'UIC (Union internationale des Chemins de fer), le CEB (Comité
Euro-international du Béton), la FIP (Fédération internationale de la Précontrainte), la RILEM
(Réunion internationale des Laboratoires d'Essais sur les Matériaux), le CIB (Conseil international du

Batiment) ou I'AIPC (Association internationale des Ponts et Charpentes).

Vers le milieu des années 70, la Commission Européenne commence a s'intéresser a cette démarche En
effet, la création du marché unique pour les produits de construction ne pouvait se concevoir sans
normes européennes, non seulement pour les produits, mais également pour la conception des
ouvrages Elle décida donc d'engager un programme d'action dans le domaine de la construction, basé
sur larticle 95 du Traité de Rome, dont I’objectif était I'élimination des entraves techniques aux

échanges commerciaux et I ‘harmonisation des spécifications techniques.
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Dans les années 80, la Commission secondée par un comité de pilotage compose de représentants des
états-membres de I'Union Européenne, fit ainsi établir une premiére série de documents, n‘ayant pas le

statut de véritables normes les « Eurocodes de premiére génération ».

L'Acte Unique Européen, dont I'objet était de modifier et de compléter le Traité de Rome en affinant
les procédures de décision (vote a la majorité qualifiée) fut signé en 1986. Deés lors, les directives
communautaires, dites directives de « nouvelle approche », ne s‘attachérent plus qu'a définir des
exigences essentielles en laissant le soin a des organismes reconnus d'établir des normes de conformité
a ces exigences. Les Eurocodes furent alors rattachés a la Directive 89/106 CEE, dite Directive
Produits de Construction (DPC) approuvée en 1989 par la Commission Européenne dans le but de
créer un marché unique de la construction en introduisant les exigences essentielles pour les ouvrages

et le marquage CE pour les produits de construction.

Selon cette directive, les produits de construction ne peuvent &tre mis sur le marché européen que s'ils
comportent un marquage CF, certifiant qu'ils « ont des caractéristiques telles que les ouvrages dans
lesquels ils doivent étre incorpores, assemblés, utilisés ou installés, puissent satisfaire aux exigences
essentielles de stabilité et de résistance mécanique, a condition d'avoir été convenablement congus et
construits » Les exigences dont on parle ici sont bien évidemment celles spécifiées dans les Eurocodes
En 1989, I'élaboration et la publication des Eurocodes furent transférées au CEN a la suite d'un accord
spécial entre ce dernier et la Commission Européenne afin de conférer a ces documents le statut de
normes européennes E N cet accord spécifiait notamment que les Eurocodes devraient servir de
documents de référence.

Les Eurocodes de premiére génération furent ainsi repris en normes provisoires ENV en tenant compte
des remarques formulées lors de l'enquéte internationale dont ils furent l'objet. Les travaux de
transformation des ENV en normes EN débutérent en 1998.

Le programme de rédaction des Eurocodes s'acheva en 2005. La publication des textes et de leurs
Annexes Nationales dura de 2004 a 2007.

La mise en application définitive des Eurocodes s'est faite avec une période de « coexistence » entre
codes nationaux existants et Eurocodes transposés trés réduite. Du fait des délais nécessaires a leur
approbation par l'ingénierie tant publique que privée, les textes ont été mis en application aussi
rapidement que possible, au fur et a mesure de leur publication en normes NF avec le concours des
maitres d'ceuvre et de bureaux d'études compétents.

Des marchés ont donc été passés avec les références aux Eurocodes les plus simples a incorporer dans
le référentiel d'un projet individuel avant méme le parfait achévement de leurs Annexes Nationales, ce

qui a permis :
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o d'accélérer l'effort d'approbation pour I'ingénierie tant privee que publique ;

e de détecter certains problémes de compréhension ou d'application des textes.
Enfin, le mois de Mars 2010 mit fin a 1’application des normes nationales en contradiction avec les
Eurocodes pour les marchés publics (période de transition pour les marchés privés).
les Eurocodes actuels forment dix groupes de textes couvrant les aspects techniques du calcul
structural et du calcul au feu des batiments et ouvrages de génie civil.

-1ABLEAU 1 178U Collection des Eurocodes

EN 1990 Eurocode 0 | Bases de calcul des structures,

EN 1991 Eurocode 1 | Actions sur les structures,

EN 1992 Eurocode 2 | Calcul des structures en béton,

EN 1993 Eurocode 3 | Calcul des structures en acier,

EN 1994 Eurocode 4 | Calcul des structures mixtes acier-béton,

EN 1995 Eurocode 5 | Calcul des structures en bois,

EN 1996 Eurocode 6 | Calcul des structures en magonnerie,

EN 1997 Eurocode 7 | Calcul géotechnique,

EN 1998 Eurocode 8 | Calcul des structures pour leur résistance aux séismes,

EN 1999 Eurocode 9 | Calcul des structures en aluminium.

Lorsqu'on calcule un pont en béton armé, le texte normatif directeur est la partie 2 de I'Eurocode 2
(EN1992-2). L'EN 1992-2 [2] n'appelle que les Eurocodes généraux (c'est a dire les Eurocodes 0, 1, 7
et 8) et les parties 2 des autres Eurocodes "matériau™ (c'est-a-dire les Eurocodes 2, 3, 5, 6 et 9). A
I’exception de certaines exceptions, pour un pont, une partie 1-1 (régles générales) d'un Eurocode

"matériau™ ne peut donc étre appelée que via la partie 2 de ce méme Eurocode.

Les principales normes suivantes ont été utilisées dans cette étude :

Eurocode 0 : Bases de calcul des structures :

Eurocode EN 1990/A1 : Application pour les ponts [10].

Eurocodes 1 : Actions sur les structures :

- EN 1991-1 : Actions générales - Poids volumiques, poids propres, charges d'exploitation des
batiments [4]
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- EN 1991-2 : Actions sur les ponts dus au trafic [5].

Eurocode 2 : Calcul des structures en béton :

- EN 1992-1-1 : Régles générales et regles pour les batiments [6]
- EN 1992-2 : Ponts en béton [7].

1.8. Propriétés des matériaux

1.8.1. Béton

Le béton du tablier est un béton est de classe C25/30, dosé a 400 kg/m® avec utilisation de ciment
H.T.S soumis a un contrdle strict sur les essais des matériaux, et une assistance technique et

surveillance continue lors de la fabrication.
Pour quoi Le ciment HTS?

Le ciment HTS est un ciment résistant aux sulfates a haute teneur en silice est constitué de : 95% de
clinker, de constituants secondaires (de 0 a 5%) qui peuvent étre incorporés dans ce ciment. Du sulfate

de calcium sous forme de gypse y est rajouté en tant que régulateur de prise.

Utilisé pour la résistance des ouvrages ou parties d’ouvrages lorsque ceux-ci sont en contact avec un

sol agressif (présence de sels ou de sulfates).

Les Caractéristiques mécaniques du béton sont définies par I’EN 1992-1-1 [6]. Pour un béton de classe

C25/30, les caractéristiques mécaniques sont données dans le Tableau 1.2.

La classe de résistance a la compression des bétons a 28 jours est désignée par la lettre C de "concrete”
suivi de deux nombres correspondant aux résistances sur éprouvettes cylindriques et cubiques, fc.
Par exemple un béton de classe C 25/30 est un béton de résistance 25 MPa sur cylindre et 30 MPa sur

cube.

Toutes les Expressions utilisées dans I’Eurocode 2 (NBN EN 1992-3:2006, Eurocode 2 — Partie 3) sont
basées sur la résistance mesurée sur cylindre fe. La résistance de calcul du béton feq est définie par la
formule suivante :

accfck

c

fea = =16 MPa

fex : résistance caractéristique du béton a la compression ;
vc : coefficient partiel relatif au béton ;
o : coefficient tenant compte des effets a long terme sur la résistance en compression du béton et des

effets défavorables résultant de la maniére dont la charge est appliquée. Pour la vérification de la
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résistance a la flexion et/ou a I'effort normal des sections a I'ELU, il convient de prendre o = 0,85.

Pour les autres effets, on peut prendre o, = 1,00.

TABLEAU 12 Caractéristiques du béton utilise

Classe du béton C25/30
Résistance caractéristique en compression fex =25 MPa
sur cylindre a 28 jours
Valeur moyenne de la résistance a la fem = fex +8 =33 MPa
compression
Valeur moyenne a résistance a la traction form = 0.30f.,*/* = —2.6 MPa
Fractille 5% de la résistance a la traction fetkoos = —1.8MPa
Fractille 95% de la résistance a la traction fetkoos = —3.3MPa
Module d’élasticité E.m = 22000(f,,/10)%3 = 31476 MPa

Si la résistance du béton est déterminée a plus de 28 jours, la valeur o est remplacée par k..., avec ki

=0,85.
vec = 1.5 en cas de situation durable ou transitoire et égal a 1.2 en situation accidentelle.
L’EC2 présente deux diagrammes contraintes-déformations pour la justification des sections béton
arme :
e Le diagramme parabole-rectangle ;

e Le diagramme bilinéaire (simplification du diagramme parabole—rectangle).

Dans notre projet, on adopte le diagramme parabole rectangle.
gc2 = 0.2% est la déformation atteinte pour la contrainte maximale, telle qu’il est indiquée dans le

Tableau 3.1 de ’EN 1992-1-1 [6].
ecuz = 0.35% est la déformation ultime, telle qu'il est indiquée dans le Tableau de ’EN 1992-1-1 6.

b o

[=
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Fig. 1.8. Diagramme parabole-rectangle pour le béton comprimé

fc.d

Fig. 1.9. Diagramme bilinéaire pour le béton comprime
1.8.2. Aciers
Pour les calculs courants, on peut utiliser I’'un des deux diagrammes suivants (Art 3.2.7 de PEN 1992-
1):
- soit un diagramme avec palier de plasticité, sans limitation d'allongement de l'acier et avec une
contrainte maximale fy /ys ;
- soit un diagramme avec droite inclinée avec une limite de déformation égale a &ud et une contrainte

maximale Kfyk /yspour g, avec k = (i /fy)«.

Comme pour le BAEL 91, le coefficient partiel de sécurité ys vaut 1.15 pour les situations durables ou
transitoires et 1 pour les combinaisons accidentelles.
La valeur recommandée de la limite de déformation &uq est 0,9 &u.

Dans ce cas, pour un allongement ¢, la contrainte o est donnée par I’expression :

o=f, [1+ (k_l)(gs‘sso)]

(guk - 850)

avec

Les propriétés des armatures compatibles avec I’utilisation des Eurocodes sont données dans le
Tableau C1 de ’EN 1992-1-1 [6] en fonction de la classe des aciers.
I’EN 1992-1-1 définit trois classes de ductilité :
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- classe A : ductilité normale (treillis soudés formés de fils tréfilés ou laminés a froid) ;
- classe B : haute ductilité (barres HA laminées a chaud) ;

- classe C : tres haute ductilité (aciers réservés a des usages spéciaux; constructions parasismiques).

La valeur de calcul de la limite élastique garantie fyq est définie par :

f

fo—_
oy,

vs est le coefficient de sécurité partiel qui vaut 1.15 sauf pour les combinaisons accidentelles ou il vaut
1.

k= (f /)
Diagramme simplifié

Diagramme de calcul

Fig. 1.10. Diagramme contrainte-deformation simplifié et diagramme de calcul pour les aciers de
béton armé (tendus ou comprimes)

1.9. Actions

1.9.1. Actions permanente

1.9.1.1. Poids propre du tablier

Les sollicitations dues aux poids propre des poutres principales et du hourdis sont calculés
automatiquement par le logiciel SAP2000 sur la base des dimensions nominales et le poids volumique

du béton armé qui est pris égal a 25 KN/m?®,

1.9.1.2. Poids propre des superstructures
Les superstructures sont constituées par tous les éléments du tablier qui n'interviennent pas dans la

résistance mécanique de l'ouvrage.

L’asphalte coulé utilisé pour la couche d’étanchéité et le béton bitumineux utilisé pour la couche de

roulement ont un poids volumique de 25 kN/m®, comme il est indiqué au Tableau A.6 de 'EN 1991-1
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[4]. L épaisseur adoptée pour la couche de roulement vaut 8 cm et celle de la couche d’étanchéité vaut

3 cm. Les valeurs nominales et pondérés des charges de superstructures sont données dans le Tableau

Chapitre 1

1.3. Le poids volumique du béton non armé des trottoirs est pris égal a 22 kN/m?,

TABLEAU 1 3Valeurs nominales et pondérées des charges de superstructure

Valeur Coefficient | Coefficient Valeur Valeur
nominale majoritaire | minoritaire | caractéristique caractéristique
(KN/m?) (KN/m?) (KN/m?)
 Couche 0,75 1.2 0.8 0,9 0.6
d’étanchéité
Couche de 2 14 0.8 2.8 1,6
roulement
Trottoir 3 1 1 3 3
Glissiére 0,1 1 0,1 0,1
(Garde-corps) 0,1 1 1 0,1 0,1

1.9.2. Actions du trafic routier

1.9.2.1 Découpage de la chaussée

La largeur chargeable (w) est définie entre les bordures. La chaussée est ensuite découpée en voie

conventionnelle et aire résiduelle comme il est donné dans le Tableau 1.4.

TABLEAU 14Nombre et largeur des voies

Largeur de la Nombre de Largeur d’une Largeur d’aires
chaussée voies voie Résiduels
(w) () (wi)
w<54m ni=1 3m w-3m
S54m<w<6m ni= 2 w 0
2

em<w — w 3m w—3Xn
m=E (3) :

Pour cet ouvrage, w = 9.9 m > 6 m, on trouve donc :

9,9

n =E (?) =3 w;=3m largeurdel’airerésiduelle =99—-3x3=09m

Présentation du projet

trottoir

garde-corps

|"l

1100 mm

i

trottoir

Fig. 1.11. Délimitation de la largeur chargeable
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1.9.2.2. Les modéles de charges

Quatre modeéles de charges sont proposes pour les calculs en flexion générale et/ou locale comme il est
indiqué dans le Tableau 1.5.

TABLEAU 1 5Modeles de charges

Modéle de charges Vérification
Générale Locale
o]
|v-‘4‘!;_g|_
1 ., v v
La— >

BepEa I

| e 7 g
X
i cours de projet de pont - actions

e Modele de Chargel LM1

Le systeme LMI modélise les situations de trafic fluide, d'encombrement et de congestion en présence
d'un pourcentage important de poids lourds. Le positionnement longitudinal et transversal sur le
tablier, des charges UDL et TS du modele LMI est réalisé de facon a obtenir I'effet le plus défavorable.
Le modele LMI est composeé :
e d'un tandem TS, modélisant deux charges concentrées a double essieu, chaque essieu ayant
pour poids : ag X Qk ;
e dune charge uniformément répartie UDL (Uniformly Distributed Load), avec un poids au m?
de voie conventionnelle de : ogX Q.
Le Tableau 1.8 de ’EN 1991-2:2003 [5] donne les valeurs caractéristiques de Qix et qik, majoration
dynamique incluse.
La valeur des coefficients d’ajustement aQi et aqi dépend de la classe de trafic, déterminée dans le
Tableau 1.6.

TABLEAU 16. Coelfficients d’ajustement du modeéle de charges principal

o1 | eqi(i22) | oq | aqi(i22) tgr
1" classe 1 1 1 1 1
2° classe 0,9 0,8 0,7 1 1
3° classe 0,8 0,5 0,5 1 1
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| @

Q Zk. 300 kN landem 2,00

0,50*

1 q =9 kN/m* o L
0.50° = 0,30
P 2.5 kN/m? 3

T

4
- -
0,50 landem 2,00
¥ Q,,= 200 kN
2™ 2.5 kKN/m? |
1 B 1,20
0,50*
PR |

Q.= 2,5 kN/m¥®

Q,,= 00 kN 2,00 . :[u,w

G )= 300 kN
Q ok = 200 kN
Qg = 100 kN
g Yk ogQ; _
Lorqripy )
LY
(4

Sens de la circulation

Fig. 1.12. Modele de charge principal Modele 1 selon I'Eurocode 1991-2 [6]

e Modéle de Charge 2 LM?2

Le Modéle de charge 2 LM2 (Figure 1.13) est un Couple de charges ponctuelles couvrant les effets
dynamiques du trafic normal sur les éléments structuraux courts. Le modéle de charge 2 représente un
essieu unique et créé des charges ponctuelles le long de la voie. Le modele de charge LM2 est surtout
utilisé pour les Vérifications locales.

La charge d'essieu du modéle LM2 est égale a BoxQak = 0.9 x 400 = 360 KN, majoration dynamique
comprise.

e Modéle de Charge 3 Systeme Mci2o

C'est le méme systéme utilisé au niveau du Fascicule 61, titre 11 [8]. Il est modélisé par deux chenilles

de 6,10 m de longueur par | m de largeur avec un entraxe entre les deux chenilles de 3,3 m.
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0,60

x 400 kN

o)

2,00

~

Sens de la circulation

0,35

Fig. 1.13. Le modéle de charges LM2

e La charge a prendre en compte au niveau de chaque chenille est de 550 KN soit un total de
1100 KN ;

e Un seul char Mci2o est a considérer dans le sens transversal, en conservant une bande de 0.50 m
libre le long des dispositifs de sécurite ;

e L'espacement reglementaire longitudinalement entre deux engins est de 30,50 m.

Les charges du systeme Meci2o sont frappées par un coefficient de majoration dynamique. Il est
déterminé par la formule suivante :

0.4 0.6
+ + G
1+02L 4, ,G

L : longueur de I’élément en [m];
G : charge permanente;

Q: Charge Mcizo maximale.

Quand il s’agit de poutres maitresses ou fermes maitresses, la portée L d’une travée est la
distance entre ses appuis sur le sol. Q est le poids total le plus élevé des chars du systeme Mci2o
qu’il est possible de disposer sur le tablier de cette travée. G est le poids total de I’ouvrage dans

cette travée.

Quand il s"agit de la couverture d"un pont a poutres multiples sous chaussée et que cette couverture est
formée d"une dalle continue (telle qu'une dalle en béton armé ou précontraint ou une dalle orthotrope
métallique), la longueur L est prise égale a la largeur roulable ou a la portée des poutres si celle-ci est
inférieure a la valeur précédente. G est le poids total d"une section de couverture de longueur L et de

toute la largeur, limitée a cette seule couverture et aux éléments reposant sur elle.
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Le calcul des coefficients de majoration dynamique des poutres et de la dalle est présenté

respectivement aux chapitres 2 et 3.

; / ////’////"
” | 25800
|
' SO S 4 -
| i 1
| | Lasol *
, w00l 23 100 Vil e 7 /
= I T TR V27272 V
L 430 3l
610

Fig. 1.14. Systéme Mc120

1.8.3.5. Action sur les trottoirs

Elles sont représentées par une charge uniformément repartie qx = 5.0KN/mz.

Fig 1.15. Modele de charge de trottoir

1.10. Combinaisons d’actions

On doit vérifier ’ouvrage aux états limites, c’est-a-dire aux états au-dela duquel une exigence de
dimensionnement n’est pas satisfaite. Cette méthode de calcul est fondée sur une approche semi
probabiliste et sur I'usage de coefficients partiels de sécurité associés, d’une part aux résistances et
d’autre part aux actions, et qui traduisent les incertitudes liées aux propriétés des matériaux et a la
réalisation de I’ouvrage. Les Etats Limites Ultimes (ELU) concernent ’existence et/ou I'intégrité de
I’ouvrage. Les Etats Limites de Service (ELS) correspondent a des états de la structure lui causant des
dommages limités, ou & des conditions au-dela desquelles les exigences d’aptitude au service
spécifiées pour la structure ne sont plus satisfaites. On vérifie systématiquement 1’ouvrage aux ELU et
ELS. Conformément & la norme NF EN-1990 Al [10], nous considérerons les combinaisons d’actions

définies ci-apres.
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1.10.1. Combinaisons a I'ELU

Pour les états limites ultimes, la combinaison a considérer est conforme au tableau A2.4(B) de
I’annexe A2 de ’EN 1990 [10] et a I’équation 6.10 de L’EN 1990. Dans le cadre de ce projet, les
combinaisons d’actions verticales a considérer, lorsqu’il y’a risque de défaillance par déformation
excessive, rupture, perte de stabilité de la structure ou d'une partie quelconque de celle-ci (STR) ou
défaillance ou déformation excessive du sol (GEO), sont :

1.35 Gy sup(0U Gy inf) + 1.35(TS + UDL + qg)

1.35 Gisup(0U Giinf) + 1.35(Mc120)

1.10.2. Combinaisons d’actions pour les états limites de service

Pour les états limites de service, on considere les combinaisons suivantes :

e Combinaisons caractéristiques :
Gk,sup(Ou Gk,inf) + (TS + UDL + qfk)

e Combinaisons fréquentes :
G sup (0 Giing) + 0.75 TS + 0.4 UDL
e Combinaisonsquasi permanents :

Gk,sup (Ou Gk,inf)

avec :
Gujsup - action permanente défavorable ;

Guj,inf - action permanente favorable.
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CHAPITRE 2
MODELISATION DU TABLIER

2.1. Introduction

La modélisation a pour objectif d’élaborer un modele numérique capable de décrire d’une maniére
approchée le fonctionnement de I’ouvrage sous différentes conditions. Cette démarche de
modélisation, généralement par la méthode des éléments finis (MEF), nécessite la maitrise de trois
domaines des sciences de I’ingénieur : la mécanique des milieux continus, la rhéologie des matériaux

et le calcul numérique par ordinateur.

La mécanique des milieux continus (MMC) apporte un cadre mathématique et physique en assimilant
la matiére a un milieu continu (continuité du milieu et de ses évolutions) et en permettant la définition

des notions de déformation, de contrainte et de loi de comportement.

2.2. Présentation du logiciel SAP 2000

SAP 2000 est un logiciel de calcul et d'optimisation des structures. Il utilise la méthode d’analyse par
élements finis pour étudier les structures planes et spatiales de type : Treillis, Portiques, Structures
mixtes, Grillages de poutres, Plaques, Coques, Contraintes planes, Déformations planes, Eléments

axisymétriques, Eléments Volumiques.

Les utilisateurs de SAP 2000 pour les études d’Ouvrages d’Art ou de Génie Civil bénéficient de toute
la puissance de modélisation de SAP 2000 afin de realiser des modeles mixtes, composés de barres
et/ou coques. lls peuvent également disposer des éléments volumiques. Des modeéles spécifiques
comme les charges roulantes, les phases, le calcul des sections d’acier théoriques permettent I’étude de

nombreux ouvrages.

SAP 2000 permet de tenir compte des charges roulantes, c’est a dire la charge d’un convoi modélisé
par une combinaison de forces quelconques (forces concentrées, charges linéaires et charges
surfaciques). Le convoi est un ensemble de forces de directions, valeurs et positions données. Pour
chaque pas, le convoi est déplacé d’une position vers la suivante. Le cas de charge roulante est ainsi
considéré comme un ensemble de plusieurs cas de charges statiques (un cas de charge pour chaque
position du convoi).

SAP 2000 peut calculer les structures & un nombre de barres et @ un nombre de nceuds illimités. Les
seules limitations découlent des paramétres de I’ordinateur sur lesquels les calculs sont effectués

(mémoire vive et espace disque disponibles).
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SAP2000 permet d’effectuer des analyses statiques et dynamiques, ainsi que des analyses linéaires ou

non linéaires.

2.3. Modélisation :

Etant donné que I’ouvrage comporte dix travées indépendantes, on étudiera une seule travée avec une
dalle de 25 cm d’épaisseur et 6 poutres longitudinales de portée 20 m.

Les surcharges sont disposées suivant la norme EN 1991-2 [5], de facon a obtenir des sollicitations
maximales. Trois cas de charges sont considérés dans le sens transversal pour le systéme LM1 et deux

cas pour le systeme Mcizo.

2.4. Introduction des données

2.4.1. Géométrie

Les poutres sont représentées par des lignes. Le hourdis est représenté par 5 surfaces. Deux surfaces
sous les deux trottoirs et quatre surfaces représentant respectivement les voies de circulation 1,2 et 3
sur lesquelles on dispose les charges UDL et les tandems TS et le char Mcio et la voie résiduelle

comme il est représenté la géométrie du modele numérique sur la Figure 2.1.

Fig 2.1. Géométrie

2.4.2. Maillage

Les poutres principales sont modélisées par des éléments finis de poutre (Frame élément selon la
désignation du SAP 2000). L’élément fini de poutre tridimensionnel est un élément & définition
linéique, qui n’est décrit que par sa fibre neutre et deux nceuds a ses extrémités. Chaque nceud posséde

6 degrés de liberté : 3 translations (u1, uz, us) et trois rotations (ri, rz, ra) définis sur la base locale de
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I’¢1ément. L’axe local 1 est toujours dirigé selon la longueur de I’élément. Les axes 2 et 3 sont dirigés

selon les plans perpendiculaires a 1’é1ément (Figure 2.2).

Les éléments de réduction pour chaque nceud sont :
- moments de flexion Mz et Ms;

- moment de torsion T;

- efforts tranchants Vzet Vs;

- effort normal P.

Les éléments de réductions et les degrés de liberté sont représentés sur la Figure 2.2.

Pour définir une structure et son systéeme de chargement, deux types de coordonnées sont utilisés. Le
systéme global de coordonnées est un systéme arbitraire dans 1’espace, il est utilisé pour définir les
coordonnées des nceuds et pour donner la direction des charges. Le systéme local de coordonnées est
associ¢ a chaque ¢élément et est utilisé pour la spécification de charges locales et pour I’interprétation

des efforts et par conséquent les résultats.

]

W; _,

Positive Moment and Shear in 1-2 Plane Positive Moment and Shear in 1-3 Plane

Fig. 2.2._Elément de poutre ij, degrés de liberté et éléments de réduction dans le repére local (1,2,3)

Le hourdis est modélisé par les éléments quadrangulaires de coque mince ou modérément épaisse a 4
neeuds (Shell éléments) comme il est illustré sur la Figure 2.3. Les éléments de coque mince sont des
éléments surfaciques tridimensionnels prenant en compte simultanément les effets de membrane et de
flexion sans prendre en compte le cisaillement transverse. Chaque nceud posséde 5 degrés de liberté
(deux translations dans le plan "u1, u2”, une translation hors plan "us” et 2 rotations "r1, r2"). La rotation

r3 (drilling DOF) n’est pas prise en considération. Le chargement et les éléments de réduction sont
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définis dans le repére local. Les axes locaux 1 et 2 sont dirigés suivant le plan tangent de I’élément.

L’axe local 3 est toujours dirigé normalement au plan tangent de I’¢1ément.

Les éléments de réduction associés aux nceuds sont :
e [Effets de membrane:
Fi1 et Fo2 : forces membranaires par unité de longueur résultant de la distribution des

contraintes normales c11 et c22;

Az D \ F bl 20

Farces are per unit
of in-plane length

F22% F12
'ﬁlll,-rr
F11
a—
4

i 12

i3 Poszitive shear forces snd fresses
a-::t_in% an positive faces
point toveard the vieswer

a) Forces membranaires

Axis 2
MM e, M2

Mome vt 3re per vkt iz
oflifpBEie kgt

i3

i 2
b) Moments de flexion + moment de torsion

Fig. 2.3. Eléments de réduction associés aux nceuds de 1’élément coque

Les parameétres du maillage utilisés dans cette étude sont définis dans la fenétre 'Select a Bridge Object
and Action' tel qu’il est montré sur la Figure 2.4.

Le maillage du tablier est montré sur la Figure 2.5.

2.4.3. Conditions aux limites
Les travées de rive du tablier du projet reposent sur une pile et une culée et les travées intermédiaires
reposent sur les piles. Chaque travée repose sur ses appuis sur le sol par I’intermédiaire d’appareils

d’appui en élastomere fretté. La culée est considérée comme infiniment rigide.

Le chevétre, et les futs des piles qui sont en forme de portique, peuvent étre modélisés par des

éléments de poutre. Pour les piles de type voile, le fit est modélisé a 1’aide des éléments de coque.
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Select a Bridge Object and Action Structural Model Options
Bridge Object Action " Update as Spine Model Using Frame Objects
BOBJ v || Update Linked Model v
'_“ '_l (¢ Update as Area Object Model
Modify/Show Selected Bridge Object... | Preferred Maximum Submesh Size 11 2
Discretization Information  Update as Salid Object Model
Maximum Segment Length for Deck Spans 12 Preferred Mazimum Submesh Size

Marimum Segment Length for Bent Cap Beams 12
Maximum Segment Length for Bent Columns 12

Cancel

Fig. 2.4. Parametres du maillage

Fig. 2.5. Maillage du tablier

Dans la version 14 du logiciel (SAP 2000), il est possible de modéliser la liaison entre le fat ou le
chevétre, la culée et les poutres par des éléments de liaison (link/support dans SAP 2000) dont les
rigidités en translation et en rotation sont fonction de celles des appareils d’appui (Figure 2.6). Selon la
nature du terrain et le type de fondation les appuis du tablier peuvent étre considérées comme encastrés
ou appuyées élastiguement a la base. Dans certains cas, des éléements de liaison sont utilisés pour tenir

compte de I’interaction entre la culée et le remblai d’acces.

Fig. 2.6. Conditions d’appui

Dans notre cas, on considere que le tablier est simplement appuyé. Les conditions d’appui sont

illustrées sur la Figure 2.6.
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2.4.4. Définition des voies chargées sur logiciel

Les parametres relatifs & la définition des voies chargées sont introduits en cliquant sur 'onglet
Define—Bridge Loads-Lanes.

Cette démarche consiste a définir le nombre et le type de voie et introduire le paramétre de distance

entre 1’axe de référence et 1’axe de la voie qui difféere d’un systéme de charges a un autre (Figure 2.7).

Voie n°1 [T [Fas

‘BLL‘I ‘ ‘ ‘
Voie n° 2

[BLLT [0.45
Voie n° 3

{BLLT

[BLL1

Aire résiduelle r_ r_r_rﬁ—
BLL1

Fig 2.7. Définition des voies chargées

Aire résiduelle (0.90m)

Voie 1 (3.00m)

Voie 2 (3.00m)

Fig 2.8. Découpage de la chaussée en voies et surfaces
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2.4.5. Chargement

2.4.5.1. Charges permanentes

L'intensité des différentes charges permanentes a été évaluée dans le chapitre 1. L’ensemble des
charges permanentes qui sollicitent le tablier est introduit dans la fenétre "load Patterns” (Figure 2.9).
Les charges de type "DEAD" représentent le poids propre des poutres principales et du hourdis et qui

sont évaluées automatiquement sur la base des dimensions nominales et de la masse volumique des

matériaux.
Load Patterns | Click To:
Self Weight Auto Lateral
Load Pattern Name Type Multiplier Load Pattem Add New Load Pattem l
|G |DEAD Rall ] ] Modify Load Pattein l
EATANCHITE SUPER DEAD 0 :-l
REVETEMENT SUPER DEAD 0
TROTTOIR G SUPER DEAD 0 Delele Loag Patem |
TROTTOIR O SUPER DEAD 0 ¥
GARD CORP SUPER DEAD 0 Show Load Patten Not [
GLISSIER SUPER DEAD 0 AR AN TS

Cancel
Fig. 2.9. Introduction des charges permanentes

Les autres charges permanentes sont définies comme de type "SUPER DEAD" pour lesquelles on doit

introduire I’intensité et la surface chargée.

La couche d’étanchéité est une charge uniformément répartie sur toute la surface du tablier comme il

est representé sur Figure 2.10. Elle est attribuée aux 5 voies définies préalablement.

Fig. 2.10. Répartition de la Charge due au poids de la couche d’étanchéité

La charge de la couche de roulement est uniformément répartie sur toute la surface de la chaussée. La

Figure 2.11 montre la répartition des charges de la couche de roulement.
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Fig. 2.11. Répartition de la Charge due au poids de la couche de roulement

Les charges dues au poids propre et aux surcharges de trottoirs sont représentées sur la Figure 2.12.

Fig. 2.12. Charges dues au poids et aux surcharges de trottoir

Dans la fenétre "Area Uniform Loads to Frames", on introduit I’intensité des diverses actions fixes. La

Figure 2.13 montre comment est défini le poids propre et les surcharges de trottoirs.

Load Pattem Name Units Load Pattern Name Units
+||TROTTORG K N +|[TRaTTORG N KNmC v

Uniform Load Options Unifaren Load Dptions

ot |3_ " Addto Evisting Loads Load ,5_ (" Addto Existing Loads

Coord System |GLOBAL :]' 9 FLpisaiig e Coord System |G|~DBAL LI ! Replace Busting Loxds

Diecion |Gravly ¥ (" Delete Existing Loads Diec Gy v | | DeleleExisting Loads
itection
Distibuion | OneWey ' Distibution  |OneWay v

0K | Cancel l Cancel

Fig. 2.13. Introduction de I’intensité des charges fixes uniformément réparties

Les charges dues aux poids propres des gardes corps et des glissiéres sont représentés par deux

charges linéiques réparties sur toute la portée de travée comme il est montré sur la Figure 2.14.
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Fig. 2.14. Charges dues aux poids des garde-corps et des glissiéres

2.4.5.2. Surcharges routiéres
Les charges routiéres civiles considérées dans cette étude sont celles du modéle LM1 de I’'EN 1991-2

[5] et ceux du systéme Mci20 du fascicule 61 titre 11 [8].

< Modele LM1

Le modéle LMI est compose :
e d'un tandem TS, modelisant deux charges concentrées a double essieu, chaque essieu ayant
pour poids : ag % Qk ;
e dune charge uniformément répartie UDL (Uniformly Distributed Load), avec un poids au m?

de voie conventionnelle de : aq X Q.

Les coefficients d’ajustement sont pris ici en classe 2, concernant les réseaux routiers principaux et
autoroutiers. Les valeurs des charges pondérées des essieux TS dépendent de la classe de trafic et de la
voie chargée. Les tandems sont centrés dans leurs voies conventionnelles. Les valeurs des charges

pondérées UDL et de chaque essieu TS pour chaque voie sont resumées dans le Tableau 2.1.

Tableau 27asieau 21.1. Valeurs des charges pondérées du systeme LM1

Voie 1 Voie 2 Voie 3 Voie residuelle
Olgi OU Olgr 0.7 1 1 1
0LQi OU aLor 0,9 0.8 1 1
0lgi Gik OU algrGrk (KN/m?) 6.3 2.5 2.5 2.5
0.Qi Qik 0U a,grQrk (KN) 270 160 80 0

Dans le sens transversal, trois dispositions de charges sont considérées comme il est montré sur la

Figure 2.15.
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TSQ702)
UDL(6.3)

T5(8072) TS1(602)
25 unLas) | | uoes

Fopiy |
I

a) 1* Cas de charge

voie 02

TSQ702)
UDL(6.3)

TS(1602)
UDLQ.5)

TS(80/2)

UDL2,5
voie ( g

25

AR

i
!

b) 2éM¢ Cas de charge

TS(270/2)
UDL(6.3)

TS(8072) TS(160/2)
| upLes) | UDLQ2.5)

AR i Al voie 02 § voie 01

¢) 3°™ Cas de charge

Fig. 2.15. Cas de charges envisagés dans le sens transversal

Dans le sens longitudinal, chaque voie ne peut supporter qu'un seul tandem TS. Les 2 tandems TS
envisagés pour chaque voie sont disposés cote a cote mais I’EN 1991-2 [5] permet de ne pas les

disposer forcément dans la méme section transversale si ceci conduit a une situation plus défavorable.

Les véhicules ou les tandems mobiles, tandem TS sont regroupés dans ce qui est appelé une classe de
véhicule dans le logiciel SAP 2000, ce qui permet d’obtenir 1’enveloppe des sollicitations associés au
passage de toutes les combinaisons d’essieux sur le pont. Les charges concentrées TS sont introduits
comme des charges mobiles (moving load selon la désignation du SAP 2000). La fenétre a partir de
laquelle on introduit par exemple les deux charges concentrées des essieux de la voie n°l est
représentée sur la Figure 2.16.
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[~ Vehicle name | 7 Units T 1
[@upLi+Tst KN, m, C ~|
Floating Axle Loads
WValue Width Type Axle Width Load Plan
For Lane Moments Jo. |D"“" Point L] I
For e Responees IU' IDHE - j I _
[~ Double the Lane Moment Load when Calculating Negative Span Moments Load Elevation
Usage 1 —Min ﬁist Alloweﬁ From A;tle Load 1 rLength Effecis 1
I Lane Negative Moments at Support Lane Exterior Edge W Bile Iﬁ Modify/Shoy
W' Interior Vertical Support Forces Lane Interior Edge | 0L.6096 Uniform KR = T
Loads z
Load Minimum Maximum Uniform Uniform Uniform Axle Aule Arle
Length Type Distance Distance Load ‘Width Type Width Load Width Type ‘Width
Leading Load _ﬂ ]Inhmle 6.3 Lane Width _~_] | 0, One Paint _V_J I
Leading Load
Fixed Length B3 Lane Width 135, Two Points 2
Fixed Length 63 Lane Width 135, Two Points 2,
Trailing Load B3 Lane Width

I~ Vehicle Applies To Straddle (&djacent] Lanes Only Straddle Reduction Factor

[~ Vehicle Remains Fully Ir e (In Lane J

Fig. 2.16. Introduction des charges mobiles TS ET UDL de la voie n°1

«» Modele Mci20
Conformément au fascicule 61 titre I, pour le tablier de ce pont, un seul char est supposé en
conservant une bande de 0.50 m libre le long des dispositifs de sécurité. Transversalement, deux cas de
charges sont considérés. Pour le premier cas de charge, on dispose la surface diffusée d’une des
chenilles du char de facon concentrique a la dalle. Pour le deuxieme cas de charge, la chenille est

disposee a une distance de 0.5 m du trottoir comme il est montré sur la Figure 2.17.

a) 1% cas de charge b) 2°M¢ Cas de charge
Fig. 2.17. Disposition des chenilles du char Mc120

Dans le sens longitudinal le char Mc120 est considéré comme une charge roulante (Figure 2.18).
En outre, on applique au systeme militaire pour le calcul des poutres un coefficient de majoration

dynamique qu’on calcule a partir de la formule suivante du fascicule 61 titre II:

0.4 0.6
+ + G
1+0.2L 1+4°2
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Vehicle name Units
JMc120 KN, m, C LI
Floating Axle Loads -
Value Width Type Axle Width Load Plan
For Lane Moments fo. IE"""’ Point _I I -
For Other Responses ID [[me Point _] [

|~ Double the Lane Moment Load when Calculating Negative Span Moments

Load Elevation

Usage Min Dist Allowed From Axle Load i~ Length Effects
7 N Lane Exterior Edge  |0.3048 Axle None v
M Lane Interior Edge Uniform None e q
2
Loads
Load Minimum Maximum Uniform Uniform Uniform Axle Axle Axle
Length Type Distance Distance Load Width Type Width Load Width Type Width

|LeadingLoad v |[Infinite [Fiedwish  <][1.47 D [one Paint I ||

0,
Leading Load i i
Variable Length 1.000E-03 |657 10368 Fixed Width 147 0.
Tralling Load Infinite 0, Fixed Width 1.47

[T Vehicle Applies To Straddle (Adjacent] Lanes 0 Staddle Reduction Facter [
Fig. 2.18. Introduction des données du char mobile Mc12o

avec :

L=20m

S = 1100 kN, sur une longueur de 20 m on ne peut disposer qu’un seul char Mc12o.
G : Poids total de ’ouvrage dans cette travée.

Q =1100 KN.

Le calcul de G est resumé ci-apres.

Poids propre de la dalle = 12x0,25%20%25 = 1500 KN

Poids propre des poutres = 1,35%0,4x20x25x6 = 1710 KN

Poids propre des Trottoirs = 2 x1,05%0,15x20x25 = 315 KN

Poids propre de la couche d’étanchéité = 12x0.03%x20%x25 = 180 KN
Poids propre de la couche de roulement = 9,9x0.08x20x25 = 396 KN

G =4101 KN
=1+ 04 + Oflol =1.15
1+0.2x20 1+4

1265

2.5. Sollicitations dans les poutres

2.5.1. Sollicitations dues aux surcharges routieres

L’objet de ce paragraphe est de comparer entre les sollicitations provoquées par le systéme LMI1 et
celles obtenues par le systeme Mci20 pour chacune des poutres principales afin de déterminer pour les

différents cas de charges dans le sens transversal qui produisent le moment maximum dans les six
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poutres. Le Tableaux 2.2 donne les moments fléchissants maximums obtenus pour les six poutres du

tablier pour les différents cas de charges envisagés.

On en déduit que pour les poutres 1-5, le moment maximum est produit par le systéme Mcizo. Seule

dans la poutre 6 le moment maximum est produit par le systeme LML1.

Le Tableau 2.3 donne les efforts tranchants obtenus dans les poutres du tablier pour les différents cas

de charges envisagés.

On en déduit que de fagon similaire au moment de flexion, I’effort tranchant est produit par le systéme

Mc120 pour les poutres 1-5 et par le systéme LM1 pour la poutre 6.

Tableau 2.27481eau 2 2. Moments maximums dans les poutres dus aux surcharges routiéres.

Moment max [kN.m]

1°" Cas 2°M Cas 3*M€¢ Cas 1" Cas 2°M¢ Cas
P1 177,0611 272,9575 371,7077 350,5746 1387,356
P2 359,6128 559,4381 663,9136 987,6031 | 1778,1194
P3 563,5354 766,225 712,607 1503,0912 | 1503,3129
P4 729,6049 737,5553 588,565 1503,0868 | 787,0991
P5 788,3486 523,8528 495,535 987,6202 265,9215
P6 504,8277 247,0536 284,4343 350,624 42,87

Tableau 27asieav 2 3.3 Ef

forts tranchants dans les poutres dus aux surcharges routieres.

N° de la

Effort tranchants max [kN]

poutre e d Me120

1 Cas P (F 3%me Cas 1 Cas P (s
p1 23,1651 33,4361 49,2187 35,8536 238,6596
p? 72,6817 117,9391 158,5736 185,5926 384,0399
p3 121,4661 188,4191 169,6766 377,4078 372,2429
P4 158,3955 179,047 114,0035 377,3929 125,8541
p5 190,9524 102,4666 113,9897 185,4405 33,5369
PG 72,6317 30,3775 40,1181 35,8281 11,5309

2.5.2. Détermination de la poutre la plus sollicitée

L’objet de ce paragraphe est de déterminer la poutre la plus sollicitée vis-a-vis des moments

fléchissants et des efforts tranchants dont les valeurs maximales vont servir pour dimensionner
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I’ensemble des poutres principales. En effet, pour des raisons pratiques, on adopte une section
transversale et un ferraillage similaire a toutes les poutres malgré le fait qu’elles ne sont pas sollicitées
de facon égale. La recherche des situations les plus défavorables est effectuée pour 1’ensemble des

combinaisons d’actions aux états limites ultime et aux états limite de service.

2.5.2.1. Etat limite ultime

La combinaison d’action a considérer est :
1.35 Gmax + 1.35 max{Muim1, Mc120} + 1.35 Motrot

Le Tableau 2.4 donne les moments fléchissants et les efforts tranchants les plus défavorables obtenus

pour les poutres principales avec la combinaison d’action v I’état limite ultime.

Tableau 27asLeau 2 4.4. Moments fléchissants efforts tranchants maximums a [’ELU

Moment fléchissant Effort tranchants
N° de la poutre max max
[KN.m] [kN]
P1 4638.7347 935.0985
P2 5603.9049 1134.2067
P3 5150.0221 1097.2443
P4 4185.0034 764.4674
P5 3563.472 662.1684
P6 2823.748 615.287

Les Figures 2.19 et 2.20 Montrent respectivement les diagrammes des moments fléchissants et des
efforts tranchants maximums de la poutre la plus sollicitée (Poutre 2) obtenus a partir de la
combinaison d’actions a I’ELU et qui vont servir pour le calcul du ferraillage longitudinal et

transversal des poutres.

2.5.2.2. Combinaison ELS caractéristique

La combinaison d’action a considérer est :
Gmax + max{Mvwm1, Mc120} + Matrot

Le Tableau 2.5 donne les moments fléchissants les plus défavorables pour les poutres principales
obtenus avec la combinaison ELS caractéristique. L’effort tranchant n’est pas a considérer pour les

vérifications aux états limites de service.
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-6000, BOBJ1 - Interior Girder 1 [Combo 1,35G+1,35MC120+1.35qTR(ELU)) Moment About Horizontal Axis (M3)

6000,
L

Max Value = 5603,9043  Min Value = 10,0435

Fig. 2.19. Diagramme des moments fléchissants maximums de la poutre 2 a ’ELU

1200, BOBJ1 - Interior Girder 1 [Combo 1,35G+1,35MC120+1.35qTR(ELU)) Shear Vertical [V2)

=

-1200,

Max Value = 1134,2067  Min Value = -615,1905

Fig. 2.20. Diagramme des efforts tranchants maximums de la poutre 2 a ’ELU

Tableau 2.7a8LeAu 2 55. Moments fléchissants maximums a [’ELS caractéristique

Moment fléchissant
N° de la poutre max
[KN.m]
P1 3436.0998
P2 4151.0407
P3 3814.8312
P4 3100.0025
P5 2639.612
P6 2091.6652

La Figure 2.21. montre le diagramme des moments fléchissants maximums a I’ELS caractéristique de

la poutre 2.

2.5.2.2. Combinaison ELS fréquente

La combinaison d’action a considérer est :

Gmax +0.75 Mrs, + 0.4 MupL
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-5000, BOBJ1 - Interior Girder 1 [Combo G+MC120+gTROT(ELS1)) Moment About Horizontal Axis (3]

5000, Max Value = 4151,0407  Min Value = 7,4441

Fig. 2.21. Diagramme enveloppe des moments fléchissants de la poutre 2 a I’ELS caractéristique

Le Tableau 2.6 donne les moments fléchissants les plus défavorables pour les poutres principales
obtenus avec la combinaison ELS caractéristique. L’effort tranchant n’est pas a considérer pour les

vérifications aux états limites de service.

Tableau 2.6.748LEAU 26 Moments fléchissants maximums a [’ELS fréquente

Moment fléchissant
N° de la poutre max
[KN.m]
P1 1796.6335
P2 2369.8084
P3 2573.219
P4 2692.929
P5 2678.9218
P6 2035.7997

Pour la combinaison fréquente c’est la poutre 4 qui est la plus sollicitée. La Figure 2.22. montre le
diagramme enveloppe des moments fléchissants a I’ELS fréquente de la poutre 4.

2.5.2.2. Combinaison ELS quasi permanente

La combinaison d’action a considérer est :

G max

Le Tableau 2.7 donne les moments fléchissants les plus défavorables pour les poutres principales
obtenus avec la combinaison ELS quasi permanente. On constate que cette fois ci ¢’est la poutre 4 qui

est la plus sollicitée.
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-3000, BOBJ1 - Interior Girder 3 (Combo G+0,75T5+0,40UDL] Moment About Horizontal Axis (M3)

3000, Max Value = 2692,929 Min Value = 1,0594

Fig. 2.22. Diagramme enveloppe des moments fléchissants de la poutre 4 a I’ELS fréquente

Tableau 2.7.7a8LeAu 2 7 Moments fléchissants maximums a [’ELS quasi permanente

Moment fléchissant
N° de la poutre max
[kN.m]
P1 1692,4669
P2 2139,2896
P3 2194,4125
P4 2194,6337
P5 2139,8611
P6 1693,0284

La Figure 2.23. montre le diagramme des moments fléchissants maximums a I’ELS quasi permanente

de la poutre 4.

-2500, BOBJ1 - Interior Girder 3 [Combo G[ELS3)) Moment About Horizontal Axis [M3)

2500, Max Value = 2194 6337 Min Value = -0,325

Fig. 2.23. Diagramme des moments fléchissants maximums de la poutre 4 a ’ELS quasi permanente

2.6. Sollicitations dans la dalle

Afin d’obtenir les moments maximums dans la dalle pour les ajouter aux moments dus a la flexion
locale, nous avons considéré les surcharges de trafic LM2 de I’EN 1991-2 [5] et celles du systeme
Mc120 du fascicule 61 titre 1l [8]. Pour les deux systémes, nous avons centré¢ 1’une des surfaces
chargées sur le panneau central du tablier délimité par les poutres 3 et 4. La disposition en plan des

charges du systeme LM2 est montrée sur la Figure 2.24.
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Fig. 2.24. Disposition en plan de 1’essieu LM2

La Figure 2.25 montre les champs des moments transversaux Mi1 et longitudinaux M2, provoqués par
les systemes LM2 et Mci2o. Les moments fléchissants obtenus au centre du panneau central seront
utilisés au chapitre 4 pour justifier le hourdis vis-a-vis de la flexion.

Fig. 2.25. Champs des moments M11 provoqué par le systéme LM2

Fig. 2.26. Champs des moments M2 provoqué par le systéme LM2
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0.84 0.98 112

aleslcrron s < e .

Fig. 2.27. Champs des moments M1; provoqué par le systeme Mci2o

1.68 1.96 2.24 252 280 308 EECEEE Y

Fig. 2.28. Champs des moments M2 provoqué par le systéeme Mci2o
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CHAPITRE 3

JUSTIFICATION DE LA DALLE

3.1. Fonctionnement

Le rdle de la dalle de couverture est de reprendre le poids des superstructures des charges de trafic et
des piétons et les transmettre aux poutres et des entretoises. En pratique, on admet que la dalle subit
sous I’effet des charges une flexion locale li¢e a la déformation seule de la dalle et a la flexion générale

du tablier.

3.2. Enrobage des armatures passives

L'enrobage est la distance entre la surface de I'armature la plus proche de la surface du béton et cette
derniere.

Selon I’EN 1992-1-1 [6], I'enrobage nominal est la somme d'un enrobage minimal et d'une marge pour
tolérance d'exécution :

Cnom = Cmin + Acdev

Acgev = 10mm (Valeur recommandée 4.4.1.3 (1) P)

Cmin = Max {Cmin,b; C min,dur; 10 mm}

En supposant la classe d’environnement XD1 (surface de béton exposé a des chlorures transportés par
voie aérienne), des HA20 pour les armatures de la nappe supérieure et des HA25 pour les armatures de
la nappe inférieure, on détermine les valeurs suivantes :

Chminp : st donnée dans le Tableau 4.2 de EN 1992-1-1[7]

Chinb = Ox =25 mm;
Cminb est donné dans le Tableau 4.4N de ’EN 1992-1-1[7], cela dépend de :

- la classe d'exposition ( Tableau 4.1 de ’EN 1992-1-1[7]) ;

- la classe structurelle ( Tableau 4.3N de I’EN 1992-1-1[7]).

La classe structurelle de base est 4. Le Tableau 4.3 indique la correction a appliquer en fonction de
différents critéres. Dans notre projet la classe d'exposition est XD1, la classe structurelle est augmentée
de 2 car la durée de vie théorique est de 100 ans, puis réduite de 1 en raison de la classe de résistance
du béton (étroitement liée a son compactage), et par 1 en raison de la géométrie de la dalle, et encore

par 1 pour un controle spécial de la production de béton, ce qui est normalement le cas pour les ponts.
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Classe structurale : 4+2-1-1=4
Tableau 4.3N : Classification structurale recommandée
Classe structurale
Classe d'exposition selon Tableau 4.1
Critere X0 XC1 XC2/XC3 |  Xc4 XD1 XD2/ XS1 xoe;g;sz !
Durée d'utilisation de | majoration | majoration | majoration | majoration | majoration | majoration | majoration
projet de 100 ans de2 de 2 de 2 de2 de 2 de2 de?2
classes classes classes classes classes classes classes
Classe de résistance | > C30/37 | >C30/37 | >C35/45 | >C40/50 | >C40/50 | >C40/50 | > C45/55
ha minoration | minoration | minoration | minoration | minoration | minoration | minoration
de 1 de 1 de 1 de 1 de 1 de 1 de 1
classe classe classe classe classe classe classe
Elément assimilable . . . . . . . . . . . . . .
£ uneddle minoration | minoration | minoration | minoration | minoration | minoration | minoration
(position des ammatures de 1 de 1 de 1 de 1 de1 de 1 de 1
non affectée par le classe classe classe classe classe classe classe
processus de construction)
Maitrise p.a[ﬁculiére minoration | minoration | minoration | minoration | minoration | minoration | minoration
de la qualité de de 1 de 1 de 1 de 1 de 1 de 1 de 1
production du béton classe classe classe classe classe classe classe
Fig. 3.1: Détermination de la class structurale
Tableau 4.4N : Valeurs de I'enrobage minimal cyin gy requis vis-avis de la durabilité dans le cas des
armatures de béton armé conformes a I'EN 10080
Exigence environnementale pour Cuinau (MmM)
Classe Classe d'exposition selon Tableau 4.1
Structurale X0 XC1 XC2/ XC3 XCA XD1/XS1 | XD2/XS2 | XD3/XS3
51 10 10 10 15 20 25 30
S2 10 10 15 20 25 30 35
S3 10 10 20 25 30 35 40
S4 10 15 25 30 35 40 45
55 15 20 30 35 40 45 50
S6 20 25 35 40 45 50 55
Fig. 3.2: L’enrobage minimal de la dalle
Tableau 0-1.1. L'enrobage nominal
Cmin,b Cmin,dur Cmin Acdev Cnom
Nappe supérieure 25 35 35 10 45
Nappe inférieure 25 35 35 10 45

Ik=1.92metl,=20m

Justification de la dalle

3.3. Flexion locale du hourdis

poutres. Dans le cas présent, nous avons :

L’¢tude en flexion locale consiste a découper le hourdis en panneaux de dalles délimités par les
poutres principales et les entretoises et les calculer en premier lieu comme des plaques rectangulaires
indépendantes de dimensions Ix selon la petite portée et ly selon la grande portée. Ceci revient a

négliger flexion des poutres et des entretoises. Ix étant la distance entre les parements extérieurs des
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ly 20

Ix 1,92

Fig. 3.3. Dimensions d’un panneau de dalle
p =Ix/ly=1,92/20 =0.096 ~ 0.1

Conformément a la clause 4.3.6(2) de I'EN 1991-2 [5], les charges concentrées sont diffusées selon une

pente 1/1 jusqu'au feuillet moyen de la dalle.

e
=
——

bt

->

=

w4 2k

Fig. 3.4. Diffusion des charges concentrées
Les dimensions de la surface d’application des charges concentrées sont liées a 1’épaisseur ¢ du

revétement et la hauteur h de la dalle par les formules :

u=a+2e+h
v=Db+2e+h
a et b étant les dimensions de la surface d’impact des roues données par ’EN 1991-2 [5] ou le

fascicule 61 titre 11.

3.4. Moment sous Charge permanente

Les charges permanentes comprennent le poids propre de la dalle et le poids des superstructures et sont
uniformément répartie sur toute la surface du panneau. Les dalles rectangulaires allongées (I«/ly > 0.4)
uniformément chargées dans le sens longitudinal ou appuyées sur deux cotés sont considérées comme
des dalles portant dans un seul sens. Les moments transversaux sont calculés en assimilant la dalle a
une poutre de largeur unité et simplement appuyée dans le sens de la petite portée.

La charge permanente totale vaut :

P =25x0,25+ 25 x 0,08 + 25 x 0,03 = 9 KN/m?
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P = 9x20x1.92 = 345,6 KN
u/lk=1; vlly=1
p=0,1

Les abaques de Pigeaud donnent :

{Ml = 0,078

M, = 0,021

ELU {Mx = 345,6 X 0,078 = 26,,95 KN
My = 345,6 x 0,021 = 7,2576 KN

x = 345,6 X (0,078 + 0.2 X 0.021) = 28,40 KN

ELS {M
My = 345,6 x (0,021 4 0.2 x 0.078) = 12,64 KN

3.5. Charges militaires Mci2o
La charge militaire Mci120 est une charge localisée considerée comme centrée sur le panneau de dalle..

Les dimensions du rectangle d’application de la charge au niveau du feuillet moyen de la dalle sont :

V=6,1+ (0,08 +0,03) x 2+ 0,25 = 6,57 m

u=1+(0,08+0,03) x2+0,25=1,47m

P =550 KN
P = 550 _ 57 30KN
T 6.57%x1.47 T m?
1,47
—
a ~
] uy
.->." -]
x=101,92 )

Fig. 3.5. Rectangle d’impact pour la charge LM2
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_o1 LM ges T8 (205
P50 wT192™ ly 20
{ M1 = 0,116
M, = 0,0865
L { My = 550 x 0.116 = 63,8 KN
M, = 550 x 0.0865 = 47,57 KN

My =550 x (0.116 + 0.2 x 0.0865) = 73,31 KN

ELS {My = 550 X (0.0865 + 0.2 X 0.116) = 60,33 KN

3.6. Modéle LM2
Le model de charge LM2 consiste en une charge d’essieu unique S, Qg qu'il convient d’appliquer en

un point quelconque de la chaussée, Q. étant égal a 400 kN, majoration dynamique comprise.
Cependant, le cas échéant, il est possible de ne prendre en compte qu'une roue de 200 kN.

20
=
N
N
N

ly =
5

A
N
N

Ix=01,92

Fig. 3.6. Rectangle d’impact pour la charge LM2
u=0,6+(008+0,03) x2+0,25 =1.07m

v=0,35+ (0,08 +0,03) x 2+ 0,25 =0.82 m

__ 180 0515 KN /m?
P=T07x082 °°> /m
p=01-"L-=055; —=05

Ix ly
{Ml =0.137
M, = 0.0615
My = 180 x (0.137) = 24,66 KN
ELU
M, = 180 x (0.0615) = 11,07 KN
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My = 180(0.137 4+ 0.2 X 0.0615) = 26,87 KN

ELS {My = 180(0.0615 + 0.2 X 0.137) = 16,002 KN

Tableau 3.2. Résultats des moments fléchissant agissant dans un panneau de dalle

E L U ELS
My (KN) M, (KN) My (KN) M, (KN)

Pefr:z:]%ite 26,95 7,25 28,40 12,64
Mecazo 63,8 4757 73.31 60,33
LM2 24,66 11,07 26,87 16,002

3.7. Sollicitations résultantes dans la dalle continue
Les moments de continuité dans le hourdis se calculent forfaitairement a partir des moments Mox et

Moy obtenus pour une dalle articulée. La distribution des moments est montré sur la Figure 3.7.

0,8MO

0,75Mo

0,75Mo

Fig. 3.7. Répartition des moments sur la dalle continue

Moments fléchissant dans la dalle continue
e En travée
Dans la direction Iy :

Mxtr: 0,8 X MOX
M= 0,75 x Mox

= Travée de rive
= Travée intermédiaire
= Dans la direction ly :
= Travée intermédiaire My"= 0,8 x Moy

e Sur les appuis
Dans la direction Ix :

= Appui intermédiaire M x®=-0,5 x Moy

= Appuiderive M @=-Sup (- 0,5 % Mox)
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Dans la direction |y :

Myap: ‘O,SXMOx:anp

Tableau 3.3. Résultats des moments fléchissant agissant sur la dalle continue

Sens de X-X Sens de Y-Y
S E En travée Sur appui En travée Sur appui
charge
G (KN) 21,3 -14,2 10,1 -14,2
Mci2o (KN) 55 -36,65 48,26 -36,65
LM2 (kN) 20,15 -13,43 12,8 -13,43

Les moments fléchissants issus de 1’analyse globale (voir 8§ 2.6) obtenus au centre du panneau

intermédiaire dont le centre est confondu avec celui du tablier sont donnés dans le Tableau 3.3.

Tableau 3.4 Résultat des moments fléchissant agissant sur la dalle (flexion globale)

Charge G Mci20 LM?2
M2z (KN) 9,86 32,51 35
M11(KN) 16,3 13,38 23,8

3.8. Flexion totale de la dalle

Pour chaque cas de charge, la flexion totale est obtenue de la maniére suivante :

Dans le sens X-X

En travée : Mxtot = Mxioc + nglob

Sur appui : Mot = Myxioc

Dans le sens Y-Y

En travée : Moty =Miocy

Sur appui : Mioty=Miocy

Les moments fléchissants totaux provoqués par les différentes charges sont donnés dans le Tableau

3.4.
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Tableau 3.5. Résultats des moments fléchissant totaux
Sens de X-X Sens de Y-Y
STEE 2 En travée Sur appui En travée Sur appui
charge

G (kN) 31,16 -14,2 10,1 -14,2
Mcizo (KN) 87,51 -36,65 48,26 -36,65
LM2 (kN) 55,15 -13,43 12,8 -13,43

Nous aurons donc:
Omci20 = 1,26

Le Tableau 3.6 donne les valeurs extrémes des moments pondéres aux etats limites ultime et de

service.
Tableau 3.6. Résultats des moments fléchissant pondérés
X-X Y-Y
Sens En travée Sur appui En travee Sur appui
G (kN) 31,16 -14,2 10,1 -14,2
Mci20 (KN) 110,26 -46,18 60,80 -46,18
ELU (kN) 190,9 -81,51 95,72 -81,51
1,35G + 1,35 Mc120
ELS (kN) 141,42 -60,38 70,9 -60,38
G + Mci2o

3.9. Calcul des armatures de flexion

3.9.1. Armatures transversales supérieures

)
dX=h—cnom—TX1=O.192m
2M
de— 94— B,
Xy = 03 <€ =0.022m

z=d, — 0.4x, =0.1832m
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M,

A, =
1x de 7

= 10,22cm?/m

On adopte 6HA16 = 12,06 cm?/m avec un espacement s = 200 mm en nappe supérieure.

Cqmp_'r:s:ian
6= 3.5 %o f 5
Xy 0.8xi ) :
/| d z
/
/
/
/
/ i
85 Tension

side

Fig. 3.8. Position de I'axe neutre plastique

3.9.2. Armatures transversales inférieures

d, = 0.192 m
dy — |dz — 2
X, = ¢d —0,061m
u 0.8 ’

z=d-0.4x, =0.167m

MZX

A,. =
2X de 7

= 26,27 cm?/m

On adopte 6HA25 = 29,45cm?/m avec un espacement s = 200 mm en nappe inférieure.

3.9.3. Armatures longitudinales inférieures

Oy + 0@
dy =dy ———— =0.1695m
2M
d d2 — >
y Y bf.g
Xy = 08 = 0.033 m

z =dy — 0.4x, = 0.1563 m

M
Ay = —~ = 14,07 cm?/m
fyd VA
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On adopte 6HA20 =18,85cm?/m avec un espacement s = 200 mm en nappe inférieure et pour des

raisons pratiques en nappe supérieure.

3.9.4. Disposition constructives
L’EN1992-1-1 [6] donne un ferraillage minimum de flexion a mettre en ceuvre pour les dalles. La

valeur recommandée est :

f
Agmin = Max <O.26%kmbdx; 0.0013bdx> = max(3,19;2.5 )cm?/m = 3.19cm?/m
y

= Condition Vérifiée.
La distance maximale entre les barres est la suivante : h étant I'épaisseur totale de la dalle.
e Pour les armatures principales (Aix et A2x) = min (2h= 600 mm ; 250 mm) = 250 mm, dans le
cas ou il y a des charges concentrees.
e Pour les armatures secondaires (A et Azy) = min (3h = 900 ; 400 mm) = 400mm, dans le cas
ou il y a des charges concentrées.
La section d'armatures transversales secondaires (de répartition) doit &tre au moins égale a 20% de la
section d'armatures principales.
Soit x le sens porteur, les armatures dans la direction y doivent Vérifier :

ASJC

Aoy 25

Aging 2945

Ayins = 6HA20/m =18,85cm?/m > c =

=751 cm?/m ok
Armatures longitudinales supérieures

A 12,06
= 6HA20 > 42 —

Aysup 5 5

= 2,41 cm?/m ok

3.10. Limitation des contraintes sous ELS caracteéristique :
Il convient de Vérifier les limites suivantes :

05 < kyfg = 0.8 X 500 = 400 MPa

0. < kyfg = 0.5 % 35 =17.5MPa

ou ki et ks sont données par 1’ Annexe Nationale de ’EN1992-1-1.
Ces calculs de contraintes sont réalisés en négligeant la participation du béton tendu. Pour vérifier les
armatures passives, c’est généralement le calcul a long terme, conduit avec un coefficient

d'équivalence n (armature/béton) de 15, qui fournit les valeurs les plus défavorables. Pour vérifier la

Justification de la dalle 47



B. Belaati K. Mayouf Chapitre 3

limite de compression dans le béton, c’est généralement le calcul des contraintes a court terme avec

n = EJ/Ecm= 6 qui est défavorable.

3.10.1. Vérifications au droit des poutres

dx=0.192 m; A1,=12,06 cm?; M; = 0,061MN.

Alx

P1x = b_dx
avec n=15:

= 0.062

Xef = (\/(nplx)z + anlx - nplx) dx =0.138m
X
z=d, —?ef = 0.146m

M,

05 = = 348,17 MPa < 435 MPa

1xZ
= Condition vérifiee
3.10.2. Vérifications au centre de la plaque

d2= 0,192 m; Axx= 29,45cm?; My = 0, 141MN.

AZX
Pox = bd, = 0.015
Avec n=15

Xef = (\/(anX)Z + 2npy, — anx) dy = 0.092m

X
z=d, —?ef = 0.161m

— MZX
Ay z

Os = 297,88MPa < 400 MPa

= Condition vérifiée.

3.11. Limitation des fissures sous les combinaisons quasi-permanente et fréquente
La fissuration doit étre limitée de facon a ne pas porter préjudice au bon fonctionnement de la

structure, et a ne pas rendre son aspect inacceptable.
La limitation de la largeur de fissuration maximale de calcul a une valeur de I’ordre de 0,3 mm est
généralement satisfaisante, pour des combinaisons de charges quasi-permanentes (voir I’article 2.3.4

de ’EN 1992-1-1 [6]), pour les éléments de béton arme des constructions, vis-a-vis de I’aspect et de la
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durabilité. Les moments transversaux étant essentiellement provoqués par les surcharges de trafic, sous
combinaisons quasi-permanentes ils sont largement inférieurs a ceux obtenus sous combinaisons
caracteristiques.
Les contraintes de traction dans les faces supérieur et inférieur de la dalle en béton ont pour valeur :

e Au droit des poutres :

avec .

Xer; = 0.138m,d = 0.192 m, Ay, = 12,06 cm?

3
bXef

I=—% 4 (d; — Xer)?nAg; = 5.3 x 1077

o, = 0,7 MPa
e Au centre de la dalle :
avec :

Xef, = 0.092 m, d= 0.192m, A, = 29,45 cm?

3
bXef

3

I=—%4 (d, — Xer)?nAg, = 4.41 x 1077

o, = 0,9 MPa

ot < fum= 3,2 MPa, donc il n’y a pas lieu de vérifier ’ouverture des fissures.
L’EN 1992-1-1, 7.3.2 [6] exige une section minimale d’armatures pour garantir une fissuration
contrlée dans un élément ou une partic d’élément pouvant étre soumis a une contrainte de traction.
Elle est calculée a partir de I’expression suivante :
AsminOs = Ke Kfcerr Act
ol
Asmin est la section minimale d'armatures de béton armé dans la zone tendue ;
Cs est la valeur absolue de la contrainte maximale admise dans larmature
immédiatement aprés la formation de la fissure. Elle peut étre prise égale a la limite
délasticité, fyx , de l'armature. Une valeur inférieure peut toutefois étre adoptée afin de

satisfaire les limites d'ouverture de fissures en fonction du diamétre maximal ou de
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I'espacement maximal des barres ( Tableau 7.2 et Tableau 7.3 de ’EN 1992-1-1 [6]).
Dans le cas présent, on prend : g = 500 MPa;
Ac  est l'aire de la section droite de béton tendu. La zone de béton tendue est la partie de la section
dont le calcul montre qu'elle est tendue juste avant la formation de la premiere fissure ;
Dans le cas présent, Act = bh/2= 1x0.25/2 = 0.125 m?,
feretr  est la valeur moyenne de la résistance en traction du béton au moment ou les premiéres
fissures sont supposees apparaitre :
feteff = fom = 3.2 MPa
k est un coefficient qui tient compte de I'effet des contraintes non-uniformes auto-équilibrées
conduisant & une réduction des efforts dus aux déformations génées :
= 0,65 pour les membrures d'une largeur supérieure a 800 mm (b = 1000 mm) ;
ke est un coefficient qui tient compte de la réepartition des contraintes dans la section
immédiatement avant la fissuration ainsi que de la modification du bras de levier.

Pour les sections rectangulaires soumises a la flexion simple ou composee :

GC
ke=04]1- — <1
kl (F) fct,eff
_ Ngg . PN
O =%p dans le cas présent Ngg = 0,d ou :

NEeg est I'effort normal agissant a I'état-limite de service dans la partie de la section considérée (positif
pour un effort de compression).

Dans le cas présent, Ngg = 0,d'ou : k. = 0.4.

h* = h = 0.25m pourh < 1m.

Agmin = 1.92 cm? /m

La disposition du ferraillage dans un panneau de dalle est représentée sur la Figure 3.9.
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Entretoise Entretoise

-=d-. Poutre

X-X | 6HA16

e T

N I ————— teoh-. Poutre
: ;
L]

Y-Y
Fig. 3.9. Disposition en plan du ferraillage du hourdis
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CHAPITRE 4

JUSTIFICATION EN FLEXION DES POUTRES

4.1. Enrobage des armatures

L'enrobage est déterminé pour les cadres étant donné qu’ils sont les plus proches du parement extérieur
du béton. Si on admet des cadres transversaux de 12 mm diameétre, I'enrobage minimal vis-a-vis de
I'adhérence Cminp =12 mm.

Comme il a été mentionné au § 3.2, pour une classe d’exposition XD1 et une classe structurelle 4,

I'enrobage minimal vis-a-vis de la durabilité Cmindur=40 mm .

Les poutres dans ce projet sont préfabriquées, on prend pour marge de sécurité : ACdev="5 mm.
L’enrobage nominal des cadres transversaux vaut donc :

Crom = Max {Cpinp, =12mm ; Cpinaur = 40 mm}+5 = 45mm

L’enrobage des armatures longitudinales :

Chom = 45+ 12 =57mm

Cette valeur est suffisant vis-a-vis ’adhérence des armatures longitudinales étant donné qu’elle est

supérieure au diametre maximum des barres qu’on peut adopter (40 mm).

4.2. Largeur participante de la table compression
Pour les poutres en T, la largeur participante de la table de compression dépend des dimensions de
I’ame et de la table, ainsi du type de chargement considéré, la portée, les conditions d’appui Cette

largeur est determinée en fonction de la distance lo entre points de moment nul (Figure 3.3).

(#0.15(L,+ )

<

(i 0.85, (0.15(L+ )
e

\ 4

- e
0.7
14
1

’1

A z |
b |

A
v
A
) 4

Fig. 4.1. Définition de lo pour le calcul de la largeur participante de la table de compression
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La largeur participante bet prescrite par le paragraphe 5.3.2.1 de ’EN 1992-1 [6] d’une poutre en T

est prise égale a:

beff = Z beff,i + bw < b
avec :
beff,i = O,Zbi + O,llo < O,Zlo < bi

Do

bp”,l bcH.Z
—
bw
- ot ——

&

b,

]
1
T
1
I
1
1
1
1
1
]

b,

b

i
i
i
T
i
i
1
i
i
i
i
i
i
i
f

Fig. 4.2. Paramétres déterminant la largeur participante
Pour l'analyse structurale, dans les cas ou une grande précision n'est pas requise, on peut admettre une
largeur constante sur toute la longueur de la travée. Il convient alors d'adopter la valeur applicable en
travée.

Pour les sections sur appui : bs et b,=0

— L : portée de la poutre -

- N,
A ~
- ~
~
o Ibeﬁﬁi <
Py ‘. N
poutre a dimensionner
e —r—r——— >
~ - %
~ # .
~ -
~ s -
~ -
Appui Appui

Fig. 4.3. Vue en plan de la variation de la largeur participante
La largeur participante dont notre cas est déterminé selon les dimensions de la Figure 4.4..
_ (2,32-0,40)

2
l,=085%1, =085x20=17m

bl = bz = 0,96 m

beff']_ = befflz = Mln {bl ) (0,2 X bl + 0,1 X lo) ; (0,2 X lo) }
berr1 = beprs = Min {096 m;1,892m;3,40m} = 0,96 m

Justification a la flexion des poutres 53



B. Belaati K. Mayouf Chapitre 4

beff

beff,lI bw  beff2

b1=0,96 b1=0,96 pw—0.4 b2=0,96 b2=0,96

l {
\ [
| |
1 \
1 [
1 \
1 !
1 {
1 \

b=2,32

Fig. 4.4. Coupe transversale la largeur participante
4.3. Justifications aux ELU
4.3.1. Hypothéses
L’Eurocode 2 reconduit les hypotheéses fondamentales du BAEL, a savoir :
* une section plane reste plane aprés déformation avec conservation des sections planes et non-
gauchissement (principe de Navier-Bernoulli) ;
* non-glissement entre I’acier et le béton ;

« non prise en compte de la résistance du béton tendu.

C’est en ELU que I’on détermine les aciers de flexion, quitte a Vvérifier ensuite les contraintes en ELS
si cela est exigé. En outre, on admet les hypothéses suivantes :
e Diagramme béton parabole-rectangle ou diagramme rectangulaire simplifié.
» EnELU : détermination des aciers de flexion.
» EnELS, Vérification éventuelle des contraintes.
« Pour les aciers, il y’a intérét a utiliser le diagramme avec droite inclinée a la place du palier
(économie non négligeable).
* Aciers a palier : pas de limite d’allongement.
» Aciers a droite inclinée : 25 %o, 45 %0 ou 67,5 %o (au lieu de 10 %o pour le BAEL 91).
« on peut considérer, méme pour de petites hauteurs de béton comprimé, que celui-ci a une
déformation de 3,5%o en section partiellement tendue : le pivot A du BAEL n’a plus de sens

béton comprimé de section.

« Contrainte f,4 = % avec : a,. =1 Y. = 1,5 (sauf en situation accidentelle)
c

* fya = Iyk — 435 MPa ¥s = 1,15 (sauf en situation accidentelle)

Vs
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palier

£s0 eud  Euk &

Fig. 4.5. Diagramme contrainte-déformation de I’acier idéalisé

e hauteur rectangle 0,8x et la contrainte fg pour fox < 50 MPa (pour plus de 50 MPa, les
coefficients 0,8 et la contrainte fcq diminuent).

e larésistance du béton a la traction est négligée;

e la répartition des déformations au sein d’une section est représentée par une droite qui passe

nécessairement par I’un des trois pivots A, B et C (Figure 4.6).

(1 - &'.'J./&'r,u.‘v)h
(1- Ealeas)™

A
y S v |
Euo £ 0 2  Eeu2
(€5)  (£4:)

[A] - limite de déformation relative en traction des armatures de béton armé
- limite de déformation relative du béton en compression

- limite de déformation relative du béton en compression pure

Fig. 4.6. Diagramme des déformations relatives admissibles a I'état-limite ultime

4.3.2. Détermination du diagramme des déformations a I’état limite ultime de résistance
Dans les cas de la traction simple, flexion simple ou composée deux cas de figure peuvent se présenter:
« La droite des déformations passe par le pivot A : conditionnée par l'allongement maximum de

I'acier, la déformation &s est limitée a suk = 45 %o et celle du béton & varie entre 0 et 3.5 %o ;
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« La droite des déformations passe par le pivot B : conditionné par le raccourcissement
maximum du béton, la déformation ¢ est limitée a 3.5 %o, celle €s de ’acier varie entre 0 et 45
%0 dans le cas d’un diagramme contrainte-déformation de I’acier en pente et elle n’est pas
limité dans le cas d’un diagramme avec palier.

Dans cette étude on considére le diagramme contrainte-déformation de ’acier avec palier.

4.3.3. Déformations limites dans le cas du diagramme avec palier
Dans ce cas, on est automatiquement au pivot B. Le diagramme de la Figure 4.5 illustre le diagramme

des déformations et des contraintes.

La hauteur du béton comprimé vaut x, = .d. Si on admet que la plastification des aciers commencent
pour une déformation &= 2.17 %o, pour un acier FeE 500, la valeur du coefficient sans unité pour
laquelle les aciers commencent a se plastifier est :

& 3,5
Tl e e, T35+217

=0,617

D’apres le diagramme parabole des contraintes par un diagramme rectangulaire de profondeur 0.8ad et

en considérant 1’équilibre des efforts interne, on trouve :

u

=—2* _=08a(l-04a) = 0.372
l’tu bwfcddz a( a)

Si nu<0.371, €s> 2,17 %o, ’acier est bien utilisé. Sinon es< 2,17 %o ’acier est mal utilisé donc soit on
utilise des aciers comprimés ou revoir la section de béton car autrement, la section des aciers tendus

devienne excessive.

3
B < 3.510 section droite avant déformation
; | St
rectangle
3/7h o BN | parabole
C
N\
-3
210
-
raccourcissements

Fig. 4.7. Diagrammes des contraintes et des déformations dans le cas ou 1’état limite ultime et atteint

au pivot B
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4.3.4. Section des armatures longitudinales dans la section critique

On admet un diagramme rectangulaire de compression dans le béton (Figure 4.8). Le coefficient 2,
Définissant la hauteur utile de la zone comprimée, et le coefficient n, définissant la résistance
effective, valent : A = 0.8 et n = 1 pour fek < 50 MPa.

d=09H=144m; h=16 m ; hr=0.25m;b=bhef =232 m ; bw =0,40 m.

Le moment fléchissant maximum a ’ELU Mmax= 5603,90 kN.m (voir Tableau 2.4).

L’effort normal résultant de la table supposée entierement comprimée vaut :

Nte = befr. hr. foa = 2,32 x 0,25 x 16.67 x 10°= 9668,60 kN

2
1 D 4 <= 50)
) (..E'!SC (pour fu, <= 50)
&= 0,8 x (pour fa <= 50)
Fe
h ‘ .
Fs
- oS
2 e b e e

Fig. 4.8. Diagramme des contraintes et des déformations dans la section transversale
Le bras de levier de cet effort par rapport aux aciers tendus vaut :
Zfe=1,44 - 0.5x0,25=1,315m

Moment résistant de cette partie de table :
Mre = Nfe. zfe = 9668,60 x 1,315 = 12714,20 kN. m

Meq = 5603,90 KN.m < My = 12714,20 kN.m, la zone comprimée se trouve uniquement dans la table.
Le béton tendu étant négligé, la section est calculée comme une section rectangulaire de largeur bes et
de hauteur utile d.

M, _ 5603,90
bor-d2. 1. foa 2,32 X 1,442 X 1 % 16,67.103

W, = = 0,069 <y, = 0,373

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

a, =1,25(1 - /1 —2u,) =1,25(1— /1 — 2 x 0,069) = 0,089

_ 08ay.bes.d-frg _ 0,8 0,089 x 2,32 x 1,44 X 16,67

A _ — 91,15¢cm?
s fra 435 o
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On adopte : 12HA32 = 96,50 cm?.

4 .3.5. Section d’armatures minimale
Selon ’EN 1992-1-1 [6], si la maitrise de la fissuration est requise, une quantité minimale d’armatures

est nécessaire et égale a :

fctm
fyk

Agmin = max [0,26 b.d = 8,41 cm? ; 0,0013b,d = 7,48 cm?| = 8,41 cm?

avec :
fetetr : vValeur moyenne de la résistance en traction du béton (feterr = fotm)
bt : largeur moyenne de la zone tendue (pour une poutre en T dont la membrure supérieure est

comprimée, seule la largeur de I’ame est prise en compte).
A; = 96,50 cm? > Ag pin = 8,41 cm?

La section d’armatures longitudinales tendues ne doit pas excéder Asmax en dehors des zones de
recouvrement dont la valeur est déterminée comme suit (Art 9.2.1.1(3) de ’EN 1992-1-1 [6]) :
Agmax = 0,044,.

Ac= 11200 cm? Aiire de la section droite du béton, d’ou :

Agmax = 448 cm? > 96,50 cm? condition vérifiée

4.3.6. Distances entre armatures
La distance libre entre deux armatures voisines doit étre au moins égale a :

Espacements Horizontal ou Vertical entre barres (EC2, 8.2) : en et ey.

L cenrobage

-
3
& >32==>d>dg +5 mm
eh
b
ev ev
—_— — evI
Lon i

Fig. 4.9. Enrobage et distance entre barres
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epoue, = max(¢max ; dg +5mm ; 20 mm)

Dmax : diametre des barres

dg: dimension du plus gros granulat

epoue, = max(32mm ; 22+ 5mm ; 20 mm) = 32mm

avec dq = 22 mm dimension du plus gros granulat et ¢ diamétre de la barre.

4.3.7. Calcul de la hauteur utile réelle
Les distances d1, d2 représentent les distances du centre de gravité des armatures de chaque lit a la fibre
la plus tendue (Figure 4.10)

Si on adopte 3 barres de 32 mm par lit, I’espacement horizontal entre les barres vaut :

400 —-2Xx57—-2%x12—-3x32
ey = 2

dréet = 1600 — 57 — 2 x 32 — 16 = 1463 mm

12 0 \j\ 57|

161, 115 , 115 |16

= 83 mm > 32 mm condition vérifiée

1
213

A 400 A
[ [

N
~

Fig. 4.10. Détermination de la hauteur utile

Il est inutile de refaire les calculs de la section des aciers pour équilibrer le moment ultime maximum

avec dreel.

4.3.8. Armatures de montage

Lorsqu’on trouve que les armatures comprimées ne sont pas nécessaires, on prévoit des armatures de
montage dont la section doit étre supérieure a As/10, ou As est la section des barres tendues. Leur
nombre doit étre le méme que celui du premier lit inférieur, disposées en un seul lit a la verticale des
aciers inférieurs correspondants. Ces aciers peuvent étre utilisés comme acier résistant dans I'épure

d'arrét des barres et pour les aciers de peau éventuels.

= 9,65 cm?

On adopte 3HA25 = 14.72 cm?
On trouve d’= 69,5 mm, distance entre le centre de gravité de armatures comprimées HA25 et la fibre

supérieure de la poutre (Figure 4.11).
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4.4. Vérifications aux ELS

Les états-limites de service courant sont :
- limitation des contraintes;

- maitrise de la fissuration;

- limitation des fléeches.
400

16i] 115 | 115 |lt6

12 | | 57

|

Fig. 4.11. Disposition des armatures de montage

4.4.1. Homogénéisation de la section

Dans la réalité, le béton armeé est un materiau hétérogéene. Pour pouvoir utiliser les résultats de la
RDM, la section va étre "homogénéisée" en remplacant la section d’acier tendue As ou la section
d’acier comprimé A’s par une section de béton dite équivalente nAsou nA’s. n est appelé coefficient
d’équivalence et a pour valeur le rapport du module d’¢élasticité longitudinale de 1'acier Es a celui du
béton Ec(t), ce qui signifie qu’une section d’acier "travaille" n fois plus que la méme section de béton

tout en gardant le méme emplacement

4.4.2. Coefficients d’équivalence

L’hypothése de Navier-Bernoulli impose un champ de déformations linéaires dans la section ; ce qui

s’écrit :
€ _ &
x d—x

Lorsque les matériaux travaillent dans le domaine élastique et linéaire, on applique la loi de Hooke

pour déterminer les contraintes, soit :

O¢ Os E s

—=———— avecny = —
x no(d —x) ° Ecm

no est le coefficient d’équivalence, noté n dans les précédentes régles frangaises.

Le module d’¢élasticité de I’acier n’évolue pas dans le temps: Es=200 000MPa.
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En revanche, le béton flue et son module d’¢lasticité varie avec le temps, plus grand pour des
chargements de courte durée (essai de compression sur éprouvette) a environ 10 000MPa pour des
chargements de longue durée.

Pour notre cas nous avons Es = 210 000MPa Ec¢m = 314 75 MPa

200000 _
31475
L’article 7.4.3(5) de la norme NF EN1992-1-1 [6] précise que, pour tenir compte du fluage du béton

n0=

dans le cas des sollicitations de longue durée en combinaison quasi permanente, il faut prendre

E — Ec—m
“IT 1+ (oo, ty)

avec :

@(o,ty) coefficient de fluage a I’instant t = oo sous une contrainte de compression constante Gc
appliquée a I’age du béton to.

E.m module élastique sécant du béton

Ecerr module élastique différe du béton.

Dans le cas de charges d'une durée telle que le béton subit un fluage, la déformation totale, fluage

inclus, le coefficient d’équivalence pour les calculs de la structure a long terme noté n. a pour valeur :

Es
n, =
g Ec,eff
Es Es 1+ QD(OO: to)
nL = Ecm = Ecm X 1 = no[l + (p(OO, to)]
1+ (p(OO, tO)

La fonction de fluage ¢(t,to) est calculée par la fonction de I’ Annexe B de ’EN 1992-1-1 [6] :
@(t, to) = @o X Bc(t, to)

Autempst = : @(oo,t,) = ¢,

@, est le coefficient de fluage conventionnel déterminé a partir de la formule :

®o = Qru X B(fem) X B(to)

avec :
1—% 16,8 1
Pre =\ 1+ Tog3me ﬁ(fcm)=ﬁ 'B(tO):W
RH
1-700 16,8 1

=1+ X X
Po 0.083hy |~ fom 008+ t)”

Justification a la flexion des poutres 61



B. Belaati K. Mayouf Chapitre 4

@gry ©st un facteur tenant compte de I’influence de ’humidité relative, RH = 70% (pour ce projet) sur
le coefficient de fluage conventionnel, du rayon moyen la piéce étudie hoen (mm) qui est calculé par le
rapport de la section transversale de la poutre étudiée Acau périmétre en contact avec 1’atmosphére.

B (f.m) est un facteur tenant compte de I’influence de la résistance moyenne du béton, f,,, = 33 MPa,

sur le coefficient de fluage conventionnel :

2 XA,
0=

u

A, =2,32x%x0,25+ 0,4 x 1,35 = 1,12 m?
u=135%x2+0,4+ 0,96 x 2 =5,02m (uniqguement le périmétre en contact avec 1’atmosphere)
_ 2x1,12 — 446
0= 502 oM

70
1-150

=1+ —2
Pru 0.08%/446

Béton C 25/30 fem= 33 MPa

= 1,49 pour f.,, < 35 MPa

Blfom) = 2 = 222 = 2,92
cm _m_\/ﬁ_ )

L’influence du type de ciment sur le coefficient de fluage du béton peut étre prise en compte en
modifiant I’age du chargement t, conformément a 1’expression suivante :
9 «
to =tor (—2 n t&'i + 1> > 0,5

tor est ’age du béton au moment du chargement, en jours, corrigé en fonction de la température :

« pour les charges permanentes exercees sur les structures bétonnées en plusieurs étapes, une

valeur unique moyenne de t,- peut étre utilisée pour la détermination du coefficient de fluage ;

* pour le retrait, supposer que I’dge au moment du chargement est d’un jour.
o est une puissance qui dépend du type de ciment :

v' -1 pour les ciments de laclasse S ;

v 0 pour les ciments de la classe N ;

v 1 pour les ciments de la classe R.
On utilise un ciment de classe N, d’ou o = 0.
Dans le cas ou on ne trouve pas des données précises, on adopte les valeurs moyennes suivantes : to =
30 jours pour le bétonnage de la dalle et to = 70 jours pour la pose des superstructures (chaussée,

garde-corps, trottoir et glissiere).
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1
t =
Alto) 0,08 + tJ?
B(t, =30)) = m = 0,486
B(t, =70j) = m = 0,413

Ploo, 30j) = 1,49 X 2,92 X 0,486 = 2,11
P, 70j) = 1,49 % 2,92 x 0,413 =1,79

n, = 6,67 x [1+2,11] = 20,74

n, = 6,67 X [1+1,79] = 18,60

Les coefficients d'équivalence utilisés pour le calcul des contraintes sous les différentes charges

permanentes sont résumeés dans le Tableau 4.1.

Tableau 0-2.1. Valeurs des coefficients d'équivalence

Chargement to (jours) @ (o0,t0) ne
Bétonnage 30 2,11 20,74
Superstructures 70 1,79 18,60

Les recommandations professionnelles publiées par la Fédération Francaise du Batiment indique que si

une grande précision n’est pas nécessaire, on peut prendre o = n = 15 pour des bétons courants et 9
pour des BHP.

4.4.3. Moment de fissuration
Il convient de vérifier d’abord si la section de béton est fissurée en comparant le moment de flexion

Mser, avec le moment résistant Mctser qui provoque 1’apparition de la premiére fissure.

Il 'y a fissuration si la contrainte au niveau de la fibre tendue devient supérieure a la résistance en

traction du béton :

Oct = fct,eff

ou :
octest la contrainte dans le béton tendu ;
feerr €St la valeur moyenne de la résistance en traction du béton au moment ou les premiéres
fissures sont supposées apparaitre : fetetf = foemOU Une valeur inférieure, (fam(t)), si I'on prévoit que

la fissuration se produira avant 28 jours.
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beff
hs d’
L eear. |
h d axe neutre
M
ser
As
= *
- bw -
T-section Déformations Contraintes

Fig. 4.12. Section en Té soumise a la flexion simple

4.4.4. Caractéristiques géométriques de la section fissurée
D’apres les hypothéses précédemment énoncées, on considere que la section n’est pas fissurée ; on
considéere donc pour le calcul, le moment quadratique de la section homogeéneisée non fissurée. On

obtient finalement :

I ceq

Mer = ferm h—x

La combinaison caractéristique comprend des charges de courte et de longue durée. On adopte en
premiére approximation n = 15.
L’aire de la section homogene, la profondeur de I’axe neutre et le moment quadratique de la section

homogeéne valent respectivement :
Aceq = by X K+ (bosr — by )Ry + n(As + Age)
Aceq = 40 X 160 + (232 — 40) X 25+ 15 X (96,50 + 14.72)

Aceq = 12868,30 cm?

2 b — b, )h?
by h +( ers ~ bw)h +n(Ad + Ay.dY)

2 2
X =
Ac,eq
2 _ 2
40 X2160 4+ (232 420) X257 | 15 x (96,50 X 146.3 — +14,72 X 6,95) 0

= 12868,30 - Pusecm

bh? h , ) ;
leeq =3+ (berr = by) 5+ n(Asd? + Aged'?) — Aceqx

40 x 1603 253 , , ,
ceq = ——5——+ (232 = 40) -+ 15(96,50 x 146.3? + 14.72 X 6,95?) — 12868;30 X 60,78
Ieeq =0,39 m*
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M. = leeq _ 2,6 X 103 0,39 = 1021,97 kN
er = Jetm h—x (160 — 60,78) x 10-2 ' |

Combinaison caractéristique ELS : MeLs,car = 4151,0407 KN.m > Mcr = KN.m
Combinaison quasi permanente ELS : MeLscar = 2194,6337 KN.m > Mg = kKN.m

On utilise donc les caractéristiques de la section fissurée.

4.4.5. Caractéristiques géométriques de la section fissurée

La profondeur de I’axe neutre de la section fissurée est déterminée a partir de 1’équation suivante :

buwx? + 2[(besr — by )Ry + n(As + AD]x — [(bess — bw)RF + n(A4sd + Asd)] = 0
Le moment d’inertie se calcule par la formule :

- six < hy, les contraintes sont calculées comme s'il s’agit d’'une section rectangulaire by x hs :

b 2 , ,
lIeeq = ef;x +n[As(d — x)? + AL (x — d')?]

- x > hg on utilise les formules de la section en Té :

I _ beffx3 n (beff - bw)h;§
cea 3 3

+ n[Asd? + Ayd?]

La profondeur de I’axe neutre et le moments d’inertie en fonction du coefficient d’équivalence sont

donnés dans le Tableau 4.2.

4.4.6. Limitation des contraintes

L’EN 1992-1-1 [6] rappelle que la contrainte de compression excessive provoque de petites
fissures qui peuvent conduire a une microfissuration ou a un fluage plus élevé que prévu.

Une telle fissuration peut aussi conduire a une réduction de la durabilité. Si le fonctionnement
d’'un élément peut étre affecté par ce type de conséquences, il faut limiter les contraintes en
I'absence d’autres mesures, par exemple en augmentant I'enrobage des armatures comprimées
ou en disposant un frettage au moyen d’armatures transversales. Les contraintes de traction
dans les armatures doivent étre limitées afin d’éviter les déformations inélastiques ainsi qu’un

niveau de fissuration ou de déformation inacceptable.

4.4.6.1. Limitation des contraintes de compression

Pour éviter les fissures longitudinales, les microfissures ou encore des niveaux élevés de fluage, ces
fissures pourraient avoir des effets inacceptables pour la structure, on limite la contrainte de
compression dans le béton en combinaison caractéristique a :

MSQT.C Mser.sup MSET‘.Q

Cc

o, = Xsup T

Xg < 0,6fcx = 15 Mpa
Isup.eq c.Q

Ic.eq
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Tableau4.2. Profondeur de [’axe neutre et moment d’inertie en fonction du coefficient d’équivalence

n x (cm) Section comprimée leq (M*)
20,74 27,12 Té 0,45
18,60 26,01 Té 0,40
6,67 18,18 Rectangulaire 0,11

15 23,98 Rectangulaire 0,22

On peut admettre que le fluage est linéaire si sous charges quasi-permanentes, la contrainte de

compression dans le béton est limitée a :

MSET.C Mser.sup
Cc

o, = Xoup < 0,4fcx = 10 MPa

Ic.eq Isup.eq
Si la contrainte dans le béton est supérieure a 0.4fc, il faut considérer que le fluage est non-

linéaire.
4.4.6.2. Limitation des contraintes de l'acier
Pour ne pas avoir des allongements inélastiques et avoir des déformations et une fissuration

acceptables, on limite les contraintes de traction g; et de compression g, de l'acier en

combinaison caractéristique aux valeurs suivantes :

_ ncMser,c (d - xc) + nsupMser,sup (d - xsup) + nQMser,Q (d - xQ)

o5 = < ksfyx = 400 Mpa
Ic,eq Isup,eq IC.Q
o_s_ — ncMser,c(xc - d_) + nsupMser,sup (xsup - d_) + nQMser,Q(xQ - d_) < k3fyk = 400 Mpa
Ic,eq Isup,eq IC.Q

Valeur recommandée ks = 0.8.

Ne, Nsup €t Ng : coefficients d’équivalence relatifs aux poids propre du béton et du tablier, du poids des
superstructures et des actions variables ;

Xc, Xsup €t Xq: distances entre I’axe neutre et la face supérieure de la dalle calculées respectivement avec
les coefficients d’équivalence relatifs aux poids propre du béton du tablier du poids des superstructures
et des actions variables ;

Iceq, lsup,eq et 1Q,eq : moments d’inerties homogénéisés calculées respectivement avec les coefficients

d’équivalence relatifs aux poids propre du béton du tablier, du poids des superstructures et des actions
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variables. Le Tableau 4.3 donne les résultats des contraintes calculées pour les combinaisons

caracteristiques et rares. On peut conclure que les contraintes obtenues sous combinaisons

caracteristiques sont admissibles et que le fluage est linéaire pour la combinaison quasi-permanente.

Tableau 4.3. Détermination des contraintes extrémes

Mser Cc Os c's
[kN.m] [MPa] [MPa] [MPa]
Poutres + dalle 1482286 0,89 81,42 13,77
Superstructures 712980 0,46 39,88 6,31
Action variables 1778110 2,93 138,13 12,10
Combinaison caractéristique | 4151040 | 4,52 <15 | 346,19 <400 | 48,19 < 400
Combinaison rare 2194630 | 2,39<10
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CHAPITRE 5

JUSTIFICATION A L’EFFORT TRANCHANT DES POUTRES

5.1. Théorie de Ritter-Morsch
L’EC2 retient pour le calcul d’'une poutre en béton armé a I’effort tranchant le modele de treillis
nommé treillis de Ritter-Morsch (Figure 5.1). Les barres d’un treillis sont sollicitées uniquement a des
efforts normaux soit de compression soit de traction. En béton armé, la barre comprimée est appelée
bielle, la barre tendue tirant. Ce treillis est constitué :

* d’une membrure qui représente le béton comprimé en partie supérieure de poutre ;

« d’une membrure tendue constituée des aciers longitudinaux ;

* de diagonales constituées de bielles de béton inclinées d’un angle 0 ;

* de montants constitués par les armatures d’effort tranchant verticales.
Les 2 membrures reprennent le moment de flexion. Les diagonales et montants reprennent 1’effort
tranchant. Les montants tendus constituent les armatures d’ame ou d’effort tranchant. Pour des raisons
de facilit¢ de montage de la cage d’armatures elles sont verticales (90°) mais elles pourraient étre

inclinées.

By V(cot 6- cotar)

Pl

1 F

- ] ] X

B s
- membrure comprimée [B]- bielles [C] - membrure tendue [D] - armatures d'effort
tranchant

Fig. 5.1. Modeéle de treillis de Ritter-Mdorsh
Ceci va conduire a envisager les états limites principaux suivants (Figure 5.2) :
1. Traction limite des armatures d’ames ou armatures transversales.
2. Compression limite des bielles de béton comprimées limitées par deux fissures ayant une inclinaison
avec les armatures longitudinales 6.

3. Traction limite des aciers longitudinaux existants.

Ces états limites pourraient peuvent se produire a I’ELS ou a ’ELU, mais compte tenu de I’aspect

nettement prépondérant de ’ELU sur I’ELS, les reglements n’envisagent que des calculs a ’ELU.
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On définit donc les efforts dans une section quelconque :
- Fea dans la membrure comprimée ;

- Fsa dans la membrure tendue ;

- Fe,ielle effort normal dans la bielle de béton comprimé ;

- Fsw effort normal dans la diagonale tendue.

JE Fea C’
- =) N
Armature P 4 \
d'effort P \
tranchant - N Z
a st’_z "
A '\‘
Ae/ s 7RI N
Fd B

Fig. 5.2. Bilan des efforts dans le treillis de Ritter-Morsh
5.2. Valeur de calcul de la contrainte de cisaillement
La contrainte tangente est prise conventionnellement égale a :

o Ve Ve
Ed = p,z  09b,d

Veg étant ’effort tranchant sollicitant vis-a-vis de I'état limite ultime dans la section considérée ;

bw est la plus petite largeur de la section comprise entre la membrure tendue et la membrure
comprimée.

5 o

Fig. 5.3. Définition de la largeur

Lorsqu’un élément n'est pas soumis principalement a des charges réparties uniformes, telle que le cas

des poutres de pont, on ne peut plus prendre I'effort tranchant a une distance d de l'appui pour
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déterminer les armatures d'effort tranchant. Lorsque des charges sont appliquées sur la face supérieure
de I'élément, & une distance du nu de I'appui telle que 0,5d <ay < 2d (ou au centre de I'appareil d'appui
s'il est souple), la contribution de cette charge a I'effort tranchant agissant Veq peut étre multipliée par
B =aw/2d . Cette réduction peut étre appliquée pour la vérification de I’effort tranchant résistant Vrq,C.

Ceci n'est valable que si les armatures longitudinales sont totalement ancrées au droit de I'appui.

Pour ay= 0.5d, il convient de prendre la valeur ay,= 0.5d. Dans le cas présent, les poutres sont soumises
a des charges concentrées mobiles, I’effort tranchant est calculé sans appliquer le coefficient de
réduction B. L’effort tranchant maximum Vgq =1134,20 kN est déterminé sur appui a partir du

diagramme enveloppe (Figure 2.20).

Pour tenir compte de la résistance du béton fissuré a I'effort tranchant, on introduit le coefficient de
réduction v calculée a I’aide de la formule (clause 6.2.2 (6) de 'EN 1992-1- 1) :

v, =06[1-L%| =054

Pour la valeur de Veq calculée sans appliquer le facteur de réduction B, il convient de satisfaire la
condition : Veqg = 1134200 N < 0.5bywdufeg = 218160 N = Condition vérifiée.
Seule les barres du premier lit sont prolongées jusqu’aux appuis, d’ou d = 1600 - 85 = 1515 mm (voir

Figure 4.10). La contrainte de cisaillement conventionnelle sur appui vaut donc : tep =2.21 MPa.

5.3. Principes de vérification a la résistance a I’effort tranchant

L’Eurocode 2 définit dans les procédures générales de vérification quatre valeurs de calcul. Ces

vérifications sont faites exclusivement aux états limites ultimes :

- VR, est Ieffort tranchant résistant de calcul pouvant étre repris par I’élément en 1’absence
d’armatures d’effort tranchant ;

- VRdmax est ’effort tranchant de calcul maximal pouvant étre repris par 1’élément avant écrasement
des bielles ;

- VR, est D’effort tranchant de calcul pouvant étre repris par les armatures d’effort tranchant
travaillant a la limite d’¢lasticité de calcul fywd ;

- VRa,c est I’effort tranchant de calcul pouvant étre supporté par un élément avec armatures d’effort

tranchant (contribution des armatures d’ame).
Si VEed < VRe,C les armatures transversales ne sont théoriquement pas nécessaires mais il convient de

prévoir des armatures minimales. Cette Vérification vise principalement les éléments minces tels que
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les dalles qui n’ont pas de ferraillage transversal. Pour les poutres principales de pont, les armatures
sont toujours nécessaires et il est inutile de calculer Vrq,C.

Si Ved > VRd,c, les armatures d’effort tranchant sont calculées de maniére a vérifier la relation :
VEd < min [VRd,max, VRd,s ]

et vérifier la section minimale des armatures.

5.3.1. Recherche de I’angle 0

L’angle d’inclinaison O des bielles de I’ame en flexion simple ou composée avec compression est
choisi en fonction du cisaillement entre 21.8° et 45°. Cela correspond a: 1 < cotb < 2.5

En adoptant un angle 6 = 21.8° on réduira la densité des armatures transversales et on augmentera le
taux de compression des bielles d’about (les plus sollicitées), de la méme manicre, un angle 6 = 45°
permet de limiter le taux de compression des bielles. On évalue I’angle des bielles par 1’expression :

1 . 2TEd
0 = —arcsin ( )
2 Ulfcd

5.3.2. Vérification de la condition Vgp< Vrp, max

La valeur de calcul Vrg, max €t calculée par la formule :

cotl + cota
VRd,max = acwbwzulfcdm = 1624 kN

o est ’angle d’inclinaison des armatures d’ame ;
acw est un coefficient tenant compte de I'état de contrainte dans la membrure comprimée ;
acw = 1 pour les structures non précontraintes ;

VDI =0U= Si fywd > fyw.

", z.cos@

- z.cotgasin®

Fig. 5.4. Bielle comprimée
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A partir du dessin de la Figure 5.4, on peut calculer :
- Largeur d’appui de la bielle = z(cos6 + cotga..sino)
- Longueur d’appui de la bielle sur ’horizontale : z(cotg + cotga)

Pour des armatures verticale (o = 0) et z = 0.9d, I’expression de 1’effort tranchant résistant devient :
sin@

Vramax = 0.9by,d U1 feq -

La condition Veq < VRdmax pourrai définir la largeur minimale de ’ame de la poutre en se fixant une

valeur de 45° ou connaissant le coffrage déterminer la valeur de 6.

- Si pour 6 = 21.8°, VEd < VRrdmax, la résistance des bielles est surabondante. L’angle 6 des bielles est

choisi égal a 21.8°.

- Sipour 6 = 21.8° VEeq > VRrd,max, On recalcule Vrgmaxavec 6 = 45°:

e Si Ved > VRamax, il faudrait théoriquement incliner les bielles d’un angle supérieur a 45°, ce que le

reglement ne permet pas, alors il faut redimensionner le coffrage ou augmenter la résistance du béton

pour obtenir Ved<VRrd max.

e sinon, et on évalue I’angle des bielles par I’expression :

p 1 ] (21Ed )
= —arcsin
2 Ulfcd

Ce qui permet de limiter le taux de compression des bielles.

Pour 6 = 21.8°, Vrdmax = 1624 KN > VEgmax = 1134,20 kKN condition vérifiée.
On adopte donc 6 = 21.8°.

5.4. Dimensionnement des armatures transversales
L’effort dans un cours d’armatures transversales vaut Aswfywd. Pour n cours I’effort est donné par
NAswfywd. L effort dans la diagonale tendue du treillis a pour valeur :

_ Vea
sina

sw

L’effort tranchant repris par les cours d’armatures sur la longueur z(cotg6 + cotga) vaut :

. z(cotf + cota)
VRd,s = AswfywdSlna S 2 Vg

s représente I’espacement de 2 cours consécutifs mesuré suivant la fibre moyenne (Figure 5.5).
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z.(cot@+cota) s
€ > «—

Fig. 5.5. Détermination de ’espacement des armatures transversales
La condition Veq < VRg,s permet de calculer I’espacement des cours d’armatures qui traversent une
fissure inclinée de 0 sur la longueur élémentaire 1 = z(cotgb + cotga).
Dans le cas des poutres de ce pont, la section des brins constitutifs d’un cours d’armature transversales
: Asw=4HA12 = 4,52 cm?,
Si les armatures sont verticales, 1’espacement s1 de deux cours successifs au voisinage de I’appui est

calcule par la formule :

0.9d A, fywacotb
Vea (0)

L'aire effective maximale de la section des armatures d'effort tranchant Aswmax, pour cotd = 1, est

=590 mm

81S

donnée par :

bw SAcy Ulfcd

= 2428 mm? ok
fywd

A, = 452mm? < 0.5

Le taux d’armatures verticales d’effort tranchant doit satisfaire la condition (Art 9.2.2 de ’EN 1992-1-
1):
Pw = Aﬂ = 0,002 > M = 0,0009 ok
b, s fyk
L’espacement longitudinal maximal entre les cours d’armatures verticales d’effort tranchant ne doit
pas étre supérieur a min {0.75d = 836 mm ; 600 mm}= 600 mm
On adopte donc S;= 600 mm.
La position du premiers cours So par rapport au nu de I’appui est déterminée empiriquement pour des

raisons pratiques et non réglementaire par la formule :

So < max [% = 266,67mm ; 70 mm; S;O =300 mm| =300mm

Sur le reste de la poutre, I’épure d’espacements est basée sur le diagramme d’effort tranchant. On

détermine ensuite I’espacement s1 des cadres avec I’effort tranchant sur appui sur une distance zcot0.

Justification a I’effort tranchant des poutres 73



B. Belaati K. Mayouf Chapitre 5

On détermine ensuite I’espacement s, avec I’effort tranchant situé¢ a une distance so + N1S1 > zcotd. A
noter que les espacements réels so et s1 peuvent étre inférieurs aux valeurs de calcul. Les espacements
suivants sz, Ss,.......... sn applicables sur une longueur zcot® sont calculés avec I’effort tranchant
maximum sur cette longueur tant que ceux-ci sont inférieurs a I’espacement maximum. L’EN 1992-1-1
recommande d’utiliser 1’effort tranchant minimum sur la longueur zcot® dans les régions ou il n'y a pas
de discontinuité de Veq (par exemple, pour un chargement uniforme) ce qui n’est pas le cas des poutres
de ponts. Dans le cas des poutres de ce projet ’espacement de cadres s1 déterminé au droit de I’appui
est inférieur a I’espacement minimum imposé par I’EC2. 1l est inutile donc de calculer les espacements
S2, Ss,..., ¢tant donné que leur valeur sera supérieure a 1’espacement minimum imposé€ par ’EC2 ou
d’utiliser les barres relevées pour augmenter I’espacement des cadres. Les espacements adoptés le long

de la poutre seront donc inférieurs ou eégales a 600 mm.

5.5. Verifications au droit des appuis d’extrémité

Au droit d’un appui d’extrémité, il y a un équilibre de 3 forces (Figure 5.6) :
- la force de compression dans la bielle : Fcg;
- la force de traction dans I’armature inferieure : Fyg;

- laréaction venant de I’appui : Feg:.

a:z

'%
l/','
AN

I> ) ] e
[o T —— —
u| s | i > Fo
So
. ORa.1
T od1
= 2So a4
1
lba

Fig. 5.6. Efforts dans une bielle d’about
Ces trois forces ne doivent pas créer des contraintes excessives dans le béton, ni dans 1’acier des

armatures, il faut donc vérifier que la contrainte de compression sur appui (crd,1) et la contrainte de

Justification a I’effort tranchant des poutres 74



B. Belaati K. Mayouf Chapitre 5

compression dans la bielle d'about (ord2) ne doivent pas dépasser la contrainte limite :
max(Oord1, Ordz) < ORdmax = 0.85 L'fea.
avec :

o' =1-1%=09MPa (fy = 25MPa)
d’ou:
ORd,max = 12,25 MPa

5.5.1. Vérification de la contrainte sur appui

La compression sur la surface d’appui doit vérifier :

Vea

Opa1 =7 < Op
d, bwal dmax

a1 =400 mm est la largeur de la bielle sur appui égale a longueur de I’appareil d’appui.

La compression sur la surface d’appui doit vérifier :

V,
ORa,1, = EDflO) = 7,08 MPA < Opgmax = 12,24 MPA OK

by a,

5.5.2. Vérification de la bielle en compression

Pour une bielle inclinée a 0°, I’effort normal dans celle-ci est :

_ Vra
sin@

F cd,2

On admet sur appui que les charges sont transmises par une bielle d’about 0’ telle que :

(cotf — cota)

to' =
co >

et si on retient une bielle courante a 45° et des cadres verticaux, on obtient :

cot45°
cotl' = > =05 =8 =63°

La largeur de la bielle sur appui se calcule par la formule :

a, = (a, + 2s,cotf’)sind

So est la distance entre le bas de la poutre et ’entraxe de 1’acier le plus bas (Figure 5.6) :

¢$1=32mm ,¢p; =12 mm,c,p;y, = 57 mm.
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So = Cpom T+ ¢t+—l=85mm

2
L’effort normal dans la bielle d’about a pour valeur :
Vea
Foap = ———
cd2 Slnal

La contrainte dans la bielle d’about doit vérifier :

Vea

—5 < OR
b, a,sind’ dmax

ORd,2 =

La largeur de la bielle sur appui est égale a :
a, = (a; + 2s4cotf’)sinf’ = 433 mm
La contrainte dans la bielle d’about doit vérifier :

Vea

bausing 7,35 MPa < Opgmax = 12,24 MPa ok
w2

ORd,2 =

5.5.3. Vérification de la force de traction dans I'armature inferieure
Les aciers inférieurs sur appuis de rive doivent pouvoir reprendre les efforts des bielles et étre ancrées
au-dela du bord de l'appui. L’action de I’armature inférieure sur le trongon de bielle, transmis par

adhérence Fiq vaut :

cot45°
2

Foq = Vea(0)cot63° = V4 (0) = 567100 N

La section des armatures minimale nécessaires pour équilibrer I’effort tranchant est égale a :

Amin = E = 1303,7 mm? = 13,03 cm? < 3HA32 = 24,13 cm? ok
s,appuli ’ , )
yd

5.6. Détermination des arréts des barres longitudinales tendues

5.6.1. Approche de 'EC2
Dans le fonctionnement en poutre a treillis, selon le schéma classique de Ritter-Morsch (Figure 5.1), la

composante horizontale de I'effort de compression dans une bielle inclinée a 6 a pour effet d'ajouter en
un point quelconque de la membrure tendue, d'abscisse x, une force de traction égale a (Art 6.2.3 (7)
de ’EN 1992-1-1 [6]) :

AF,; = 0.5Vg(cotf — cota)

L'effort de traction dans les aciers tendus se calcule alors par la formule :
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Mgq M,
F,=—=+AF, =—
S 7 + td 7

L’effort Fs ne doit pas étre supérieur a Medmax/zZ, OU Medmax €St le moment maximal le long de la
poutre. M est le moment agissant dans la section située a une distance aj = z(cot6 - cota)/2 de la
section d'abscisse x pour des ¢léments comportant un ferraillage d’effort tranchant (Art 9.2.1.3 (2) de
|_EN 1992-1-1 [6]). Ce résultat conduit a décaler les courbes enveloppes pour o = 90° et 6 = 45° de a
= 0.5z =~ 0.5(0.9d). Comme d est variable selon la variation de la section des armatures, nous

considérons par mesure de sécurité la hauteur utile maximale (d = 1463 mm, soit aj = 658 mm.

Theoretical tensile force Mg; / =
| . ==== Required tensile capacity -

Provided tensile capacity .= +*

-

- ot -

Fig. 5.7. Décalage de la courbe enveloppe des efforts de traction sollicitant
Le point darrét théorique des barres, correspondants a la réduction de la section des aciers
longitudinaux, se situera a partir du point ou l'on aura la courbe des efforts de traction M1i/z < M/z

(Figure 5.8), ou M, est le moment résistant de la section réduite.

On considere que les barres tendues se mettent progressivement en charge a partir de leurs extrémités
et que leurs contraintes croissent linéairement de zéro a fyq, sur une longueur lye. Par sécurité, la
contribution de cette longueur d’ancrage peut étre négligée. Les barres doivent donc étre prolongees

au-dela du point d’arrét théorique d’une longueur égale a lnq

M (1423

Lit 3
Lit 2
Lit

Fig. 5.8. Détermination des arréts des barres
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5.6.2. Calcul des moments résistants ultimes

Le principe de calcul du moment résistant d’une section en T¢ lorsque 1'on dispose de la section des
armatures d'acier tendues As et comprimées A's ainsi que les dimensions de la section du béton b, bw,
hq et d (Figure 5.9) consiste a choisir & priori une valeur de o, = x/d dont on Vérifiera ensuite le bien-
fondé selon que le diagramme passe par le pivot A ou B. On peut considérer que d'/d < oy < 1.

Dans cette étude, on utilise le diagramme contrainte-déformation des aciers avec palier.

Le diagramme de déformations passe donc par le pivot B (voir § 4.3.3). Dans ce cas, oy < 0.617. La
déformation maximale du béton g¢ = gcy3 = 0.035.
On en déduit la déformation des armatures tendues &s et la déformation des armatures comprimées €sc a

partir des formules suivantes :

1—ay,
& =&
S Cc au
1-d'/d
Esc = &c-
SC Cc au

Le diagramme contrainte-déformation pour I'acier de béton arme permet de déterminer les contraintes

dans les armatures os et o’s -

o, = &Eg si e, <2,17 %o

0s = &5.Es si e, <2,17 %o

ou : g =0.0035

0s = fya = 435 MPasi es 22,17 %o
0s = fya = —435 MPa si &5, 22,17 %o

A I'équilibre, la somme des forces agissant sur la section donne :

a; _ Aso = 405 A5 Si ay < fy
“ beffdﬂ/ifcd “Tod

[Asas — Asos — (beff - bw)hfﬂ;ffcd] i a hf
bwdAnfea

ou: A =0.8etn =1en cas de flexion simple.

a, =
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hf d o n fcd

i T - - E= I i [ ‘65(:
|_r— A’s 4, 5“/ x )"x | ¥ F.
7 MRd
R I
Fs

d axe neutre
: - A - A/ Es

Déformations

Diagramme rectangulaire de
compression dans le béton

Fig. 5.9. Notations utilisées pour le calcul du moment résistant ultime
Si la différence entre a;, et o est supérieure a 5 %, on refait le calcul avec une valeur plus importante
de ow.
Si la différence est inférieure a 5 %, on accepte la valeur initiale ay comme le ratio de hauteur

comprimée. La somme des moments au centre de gravité des armatures tendues donne :

, AX . hf

Mg = Asoi(d —d') + berrAxnfcq (d - 7) St a, < ”l
' , Ax he) . hs
My = ALol(d — d') + by Axnfog (d _ 7) + (beyr = bu)hynfea (A=) sia, > L

On choisit ay = 0.089 comme valeur départ pour évaluer la profondeur de I’axe neutre. Cette valeur
correspondant a un moment résistant égal au moment sollicitant maximum Mgq= 5603,90 KN.m (voir 8§
4.3.4).

Les calculs des moments résistants sont résumés dans le Tableau 5.1

As d ay & Esc os o's a, ait Mgd
(mm) (MPa) | (MPa) ay (kN.m)
12HA32 | 1463 | 0.085 | 0,0377 | 0,0392 | 435 435 0,0819 | 1,04 5926
9HA32 | 1484 | 0,0569 | 0,0580 | 0,0586 | 435 435 | 0,05690 1 4544
6HA32 | 1511 | 0,032 | 0,106 | 0,104 | 435 435 | 0,0325 | 0,98 3099
3HA32 | 1527 | 0,009 | 0,385 | 0,371 | 435 435 0,009 1 1556

5.6.3. Courbe enveloppe des moments a 'ELU ajustée

Les calculs précédents ont montré que ’ELU est I’état dimensionnant de la section critique. La courbe
enveloppe fournit par le logiciel SAP 2000 est utilisée pour déterminer les points d’arréts des barres.
Cette courbe est construite a partir des moments maximums obtenus dans 18 sections courantes de la

poutre.
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5.6.4. Tracé de I'épure

La Figure 4.10 représente 1’épure d’arrét des barres déterminée aprés la construction de la courbe
enveloppe (courbe noir), la courbe enveloppe décalée (courbe rouge) et le diagramme des moments
résistants en bleu. On constate que les moments résistants sont supérieurs aux moments sollicitant dans

toutes les sections. La poutre est bien dimensionnée vis-a-vis de I’ELU de flexion.

[ IHA3D ' QHA32
32

——
. —
(%]
T
=

—
M
I
=
(V8]
M

LU 9GS |

wruy 660€

wruy 06'€095
WA #1SE

LU 9265

Fig. 5.10. Epure des arréts de barres
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CONCLUSION GENERALE

L’étude technique compléte d’un pont en béton arme est un rude et long exercice qui nécessite une
attention particuliere de 1’ingénieur. Elle fait appel a plusieurs notions importantes dont I’ingénieur se
doit de cerner voire méme de maitriser.

Le dimensionnement d’un pont en béton arme est un ensemble de procédures basées sur des
reglements, des principes et méthodes particuliers.

Les calculs ont été essentiellement effectués manuellement pour ’ensemble du tablier du pont. Cela
nous a permis de mieux comprendre les différentes phases de calcul ainsi que les hypothéses prises en
compte. Cependant, quelques logiciels de base comme Excel, et SAP 2000 ont été utilisés pour
travailler plus rapidement a cause du volume des calculs.

Pour se faire, nous avons réalisé¢ I’étude complete des poutres principales de 1’ouvrage. Apres avoir
posé les hypothéses de calcul et déterminé les charges et paramétres nécessaires aux calculs, nous
avons verifié les sections critiques vis-a-vis du moment fléchissant et de I’effort tranchant.

Lors de cette étude, nous avons pu rendre compte de la complexité des Eurocodes, les anciens
reglements se contentaient de définir des valeurs forfaitaires et des formules simples, les Eurocodes
ont introduit de nouveaux parameétres et le moindre coefficient nécessite au moins un calcul
préliminaire pour sa détermination.

Parmi les principales nouveautés apportees par les Eurocodes en matiere de veérification des structures
en béton armé concernent la prise en compte approfondie de I’'influence des paramétres de
I’environnement, introduction du diagramme contrainte-déformation de I’acier élasto-plastique avec
écrouissage en plus du diagramme élasto-plastique parfait et des notions plus avancees que celles du
BAEL 99 concernant les Vérifications vis-a-vis des efforts tranchants.

Nous recommandons pour les travaux de mémoires futurs de considérer les justifications vis-a-vis de

la fatigue de la dalle et des poutres principales.
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