






PR - AD 73

PRESENTATION DU DOSSIER

La précontrainte par adhérence, dont il va être question dans ce
dossier, relève d'une, technologie bien connue : son principe consiste à tendre
les armatures de précontrainte (fils ou torons à haute résistance), avant cou-
lage du béton, en prenant appui sur des organes extérieurs ; après durcissement
du béton, on reporte les efforts de tensiôfi sur la poutre en désolidarisant les
fils des organes d'ancrage extérieurs : les fils, gênés par le béton dans leur
retour à leur longueur primitive, réalisent la précontrainte de la poutre.

La précontrainte est ainsi réalisée par les efforts d'adhérence
exercés aux extrémités de la poutre, par les armatures sur le béton.

Il s'agit donc bien d'une précontrainte par PRE-TENSION, appella-
tion de plus en plus répandue qui distingue le procédé de la POST-TENSION où la
précontrainte est réalisée par des câbles tendus en prenant appui sur le béton
durci.

L'utilisation de poutres précontraintes par pré-tension n'est pas
nouvelle puisqu'elle remonte aux origines de l'utilisation de la précontrainte.
Dans la gamme des portées moyennes, qui intéressent les ouvrages d'art, ces
produits trouvent leur emploi dans les couvertures industrielles et les planchers
de parç^ de stationnement. De plus en plus,, les structures utilisant ce type de
produit sont proposées en variante aux solutions classiques pour les ouvrages
d'art.

1.1 - PRE-TENSION-ET METHODES DE JUSTIFICATION.

Un problème immédiat quant aux applications de la pré-tension dans
le domaine des ouvrages d'art est d'ordre réglementaire.

Si l 'on fait abstraction de la technique des déviateurs de fils
(d'ailleurs pratiquement inutilisée en FRANCE), la précontrainte est assurée
par des fils rectilignes sur toute la longueur de la poutre.

Dans les zones faiblement sollicitées en moment fléchissant on peut
donc-craindre des tractions importantes en fibre supérieure à moins que l 'on ait
prévu la neutralisation d'une fraction de l'effort de précontrainte en transfé-
rant, par gainage de certaines armatures, leur zone d'ancrage de l'appui vers n a
zone médiane de la poutre. •
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Dans les sections courantes d'une poutre, on pourrait donc penser
qu'il est possible, en matière de pré-tension, d'appliquer la réglementation en
vigueur en matière d'ouvrages dépendant de l'Administration des Ponts et Chaussées
(Instruction provisoire du 12 Août 1965).

En fait, des fractions souvent non négligeables aux extrémités des
poutres sont souvent en précontrainte partielle,et les qualifier d'abouts traduit
cette situation non conforme à cette réglementation, plus qu'une distinction phy-
sique. De toute manière, dans certaines zones d'extrémité, le scellement des ar-
matures n'est pas immédiat et aucun artifice technique ne peut aller contre cette
situation physique.

Pour cette raison, il était donc nécessaire de définir une régle-
mentation appropriée.

Un premier pas dans cette voie a été fait par la circulaire
n° 69-102 du 7 Octobre 1969 du Ministère de l'Equipement : tout en reconnaissant
le principe de la pré-tension comme techniquement valable, cette circulaire sti-
pule que "l 'usage des produits précontraints par adhérence doit être fait dans le
cadre des règles particulières émanant de la direction dont relève l 'ouvrage in-
téressé ou de ses services techniques spécialisés".

En fait cette situation est dépassée par la publication de la
Circulaire n° 73-153 du 13 Août 1973. En effet, cette Circulaire diffuse une
"instruction n° 2" relative au 'calcul du béton précontraint et, constatant que
seule cette instruction donne des prescriptions suffisamment précises en la
matière, en prescrit l 'usage exclusif en cas d'emploi de la pré-tension.

Le but de ce document est d'illustrer l 'application de cette Cir-
culaire de manière que celle-ci soit correctement appliquée. Il se réfère donc
uniquement aux nouveaux textes1 réglementaires rappelés ci-après.

de calcul

Fascicule 61 titre II "Programme de charges et épreuves des
ponts routiers", circulaire n° 71-155 du 29 Décembre 1971-

- Armatures de prëcontrainte

Fascicule 4 titre II - "Armatures en acie/ à haute résis-
tance pour constructions en béton précontraint par pré-ou post-tension" circu-
laire n° 71-23 du 5 Mars 1971. (1)

- Béton Précontraint

Circulaire n° 73-153 du 13 Août 1973 et instruction provi-
soire n° 2 jointe à cette circulaire.

Ces textes sont établis dans le cadre des "Directives communes
eu calcul des constructions" (Circulaire n° 71-145 du 13 Décembre 1971) mais se
suffisent à eux-mêmes dans les cas courants.

Le lecteur trouvera dans la pièce 2 (chapitres 3.1 et 3.2) de ce
oossier l 'application de ces textes réglementaires au cas de la pré-tension :

rdut récemment remplacé par un nouveau texte interministériel en date du
6 Mars 1973 (circulaire n° 73-439).
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cette pièce se veut complète puisqu'elle regroupe et commente les règles appli-
cables du futur règlement de béton précontraint ; elle est illustrée par la
pièce 3 qui est constituée par un exemple d'application commenté qui pourra uti-
lement servir de cadre aux calculs justif icatifs à produire dans chaque cas
d'espèce.

1-2 ' PRE-TENSION ET PREFABRICATION.

La précontrainte par adhérence est liée à l ' idée même de préfabri-
cation ; cette préfabrication pouvant d'ailleurs se faire en usine ou sur le site
même.

Pour la préfabrication de produits précontraints industriels, on
dispose généralement de "bancs" de mise en tension de grande longueur (100 à
150 mètres) et plusieurs poutres sont exécutées à la fois; c 'est pourquoi on ne
relève généralement pas les fils.

Etant donnés les investissements importants nécessités par l 'usine
et le matériel, il faut obtenir un rendement de l' installation aussi élevé que
possible, donc réduire la durée d 'un cycle d'opérations.

On est ainsi généralement amené à accélérer la prise du béton par
étuvage. La technique de 1 'étuvage est assez bien connue, mais les incidences
qu'el le peut avoir sur les caractéristiques des matériaux le sont beaucoup moins.

Les directives conjointes SETRA-LCPC ( Juin 1971 ) sont com-
plétées dans ce document par une étude quantitative des effets de Tétuvage
(pièce 2>chapitre 3 et pièce 3 chapitre 1).

Enfin, le recours à la préfabrication impose dans la plupart des
cas, l 'association de bétons de caractéristiques et d'âges différents : le cha-
pitre 4 ds la pièce 2 de ce document donne une méthode simple d'évaluation des
efforts supplémentaires d'adaptation par fluage et retrait différentiel entre
les poutres préfabriquées et le hourdis coulé en place.

1.3 - DOMAINE ET CONDITIONS D.'E.MPLO,!, DE LA STRUCTURE.

Le dossier PR-AD 73 n'est pas un dossier de pont-type pas plus
que les structures à poutres précontraintes par adhérence ne sont pour le moment
des structures-types.

sauraient constituer une solution

cnoix peut être envisagé

- Nous ne pouvons que déconseiller actuellement •! 'utilisation de
poutres précontraintes par pré-tension dans des ouvrages rendus continus par
ries chevëtres coulés en place sur les piles. Sans pour autant écarter systéma-
tiquement cette solution, nous constatons l'existence à ce sujet de nombreux
problèmes dont la solution correcte, dans le cadre de la réglementation, est
trfes difficile à nettre au point, ce qui ne permet pas d'accepter une telle
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solution comme normale et courante. Nous nous réservons la possibilité de publier
un additif au présent dossier sur ce sujet dès qu'une étude approfondie aura per-
mis de circonscrire les problèmes de transmission des efforts d'une travée à
1'autre.

- En revanche, il reste possible, pour ces types de franchissements,
d'envisager une continuité apparente du hourdis au droit des appuis , deux dispo-
sitioris constructives importantes doivent alors être systématiquement prévues :

. maintien des entretoises d'appuis

. sommier sur pile de largeur suff isante (de l 'ordre de
1,10 m afin de ménager une distance suffisante (30 cm au minimum) entre les
abouts des poutres et les axes d'appuis.

- Les coffrages perdus du hourdis, lorsqu'il est envisagé leur
recours, peuvent être de deux types : en amiante-ci ment? ou en béton armé ; le
recours au deuxième type n'exclut pas' pour autant que les règles d'enrobages
des armatures soient respectées (cf . fascicule 61 titre VI article 43) . En 'cas
d'uti l isation de orédalles dites "participantes", elles ne peuvent être considé-
rées comme telles que si la continuité de leur béton et de leurs armatures peut
être assurée dans les deux directions.

- Pour de telles structures, la faible portée transversale peut
inciter le projeteur à prévoir des hourdis minces : ceci doit être évité ; la
condition de non poinçonnement doit, de toute manière,être vérifiée et l 'on ne
descendra pas au-dessous d'une épaisseur "résistante" du hourdis égale à 15 cm.

- Il convient de proscrire l'emploi de quadrillages préfabriqués
et soudés d'armatures dans les hourdis : il y a en effet incompatibilité entre
cet emploi et la présence d'armatures en attente.

- Enfin, les structures à poutres précontraintes par pré-tension
sont plus massives (élancement de l 'ordre de 1/18° à 1/20° de la portée) que les
ponts-dalles ; il doit en être tenu compte dans l 'évaluation des remblais d 'accès- ,
de plus, les flèches permanentes prises par les poutres, dans une gamme de portée
supérieure à 15 mètres, sont assez grandes et rien ne peut être fait pour les
limiter (impossibil i té de donner une contreflèche vers le bas au fond de coffra-
ge), en sorte qu'un renformis sera nécessaire, sans préjudice d'un reprofilage
ultérieur si la portée est grande.

1.4 - CONTROLE D'EXECUTION.

1.4.1 - Matériaux.

. Aciers de précontrainte (fascicule 4, titre II) -. obligation est
faite d'uti l iser des aciers agréés par le Ministère de l 'Equipement.

Une situation toute provisoire fait actuellement que certains
types d'armatures, dont les caractères mécaniques sont garantis au titre de
l'agrément, n'ont pas de longueur de scellement définie. Nous conseil lons alors
1'attitude suivante :



- Il convient tout d'abord de s'assurer auprès des Services
Centraux (LCPC ou SETRA) que le fil (ou le toron) proposé n ' a pas une adhérence
symbolique .(II sera d'ai l leurs possible, au fur et à mesure de l 'expérience acqui-
se, d'obtenir une valeur probable de la longueur de scellement pour commencer les
calculs justi f icati fs).

- Il convient ensuite, si l ' importance du chantier le jus-
tifie, de saisir les Laboratoires des Ponts-et Chaussées qui procéderont à des
mesures de longueur de scellement. De telles mesures serviront de référence lors
du contrôle d'exécution.

La détermination de la longueur de scellement, sous le contrôle de
la commission d'agrément, fait l 'objet d'un mode opératoire bien part icul ier , pour
une résistance donnée du béton ( L . C . P . C . projet d 'Août 73). Les valeurs consta-
tées sur l 'aire de préfabrication (longueur réelle) sont susceptibles de s 'écar -
ter 'les "aleurs moyennes : la longueur de scellement n 'est qu'un caractère tech-
nologique destiné à préciser l 'aptitude au scellement d'un type donné d'armatu-
res et de définir, les ordres de grandeur à introduire dans les calculs avec une
marge d'incertitude convenable (coefficient y o V01>r pièce 2 chapitre 2 ) .

Béton des poutres préfabriquées

Le béton des poutres préfabriquées précontraintes par adhérence
est un béton exceptionnel au sens du TPC fascicule 65 article 3 et du CPS type
(3.17,62) ; voir à ce sujet GMO 70, § 9,31 . En effet :

- Ce béton est généralement très sec (E/C = 0,4 en général),
sa maniabilité est délicate et les zones d'abouts sont très denses en armatures.

- Il est demandé une résistance très élevée lors de la dé-
tension.

- Pour obtenir cette résistance le plus rapidement possible
on est généralement amené à accélérer le durcissement du béton par étuvage.

La solution de tous les problèmes qui en résultent est dans la
plupart des cas facilitée par le caractère fixe des usines de préfabrication.
Encore faut-il que celle à laquelle on aura affaire ait une expérience réelle
de la fabrication de béton d'Ouvrage d 'Art ayant les performances voulues.

Dans le cadre des nouveaux règlements de calcul (ceux que nous
appliquerons pour justifier les poutres précontraintes par adhérence) la qualité
d'un béton est définie par sa résistance caractéristique, définie statistiquement
comme étart u^e moyenne de mesures diminuée,de k fois l 'écart-type.

Les modalités d'application, qui dépendent du stade d'étude ou
d'exécution, sont définies à titre provisoire dans l 'Annexe B à la circulaire
du 13 Août 1973 (en attendant un nouveau fascicule 65 du CPC). Cette annexe
définit en particulier les valeurs à prendre en compte dans le cas de préfabrica-
tion industrielle où un même béton a été mis en oeuvre dans des conditions simi-
laires.

En l 'absence de précédent, il faut savoir que la résistance carac-
téristique est de Tordre de 0,7 fois la résistance moyenne. La résistance carac-
téristique ainsi définie est donc inférieure, non seulement à cette résistance
moyenne, mais aussi à la résistance nominale des textes antérieurs :

II faut absolument! écarter tout risque de confusion sur ce point.
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1.4.2 - Ep.r.euye_de_conyenance.
Le choix des modalités de l'épreuve de convenance doit être fait

avec réalisme, ce choix dépend en effet de l'importance du chantier.

Ces épreuves ne peuvent pas avoir la même importance dans le cas
d'un petit ouvrage isolé (10 poutres de 15 m de portée par exemple) et dans le
cas d'une couverture de rivière ou la construction d'une estacade, opérations
pour lesquelles les quantités mises en jeu sont beaucoup plus importantes.

Pourtant, dans les deux cas, les buts de l'épreuve de convenan-
ce sont les mêmes :

"vérifier globalement que l'ensemble des dispositions prévues
pour la mise en oeuvre et pour la composition du béton permettent d'atteindre les
objectifs fixés (maniabilité, résistances)".

D'autre part, il est plus facile de rejeter une pièce préfabri-
quée que de démolir du béton coulé en place. Un aménagement des règles habituel-
les relatives à l'épreuve de convenance peut de ce fait être souvent admis, aux
risques et périls du préfabricant. Il importe néanmoins qu'on puisse conclure sur
la convenance avant d'avoir trop avancé la préfabrication.

Très provisoirement et dans l'attente notamment d'un réexamen
dans le cadre de la Commission du fascicucle 65 du C.P.C., la solution la plus
adaptée,lorsqu'il pourra être fait référence à des productions antérieures réelle-
ment similaires (préfabrication industrielle).nous paraît donc être celle qui
associe la fabrication de la (ou des) première(s) poutre(s) à l'épreuve de conve-
nance : celle-ci se limitera vraisemblablement à une vérification rapide du béton
et de la pièce ; il serait entendu qu'en cas de doute la fabrication ne serait
pas poursuivie avant conclusion.

Dans le cas contraire, il conviendra d'appliquer les recomman-
dations du G.M.O. paragraphe 9.33 : 1'épreuve sera préalable à la fabrication,de
manière à ce que celle-ci ne soit pas trop étalée dans le temps.

1.4.3 - Etuyage.

Dans le cas où un traitement thermique est prévu, il est absolu-
ment exclu, pour apprécier sa convenance, de se référer à un béton identique qui .
aurait normalement durci à température ambiante ; tous les bétons ne sont pas
aptes à l'étuvage et, de toute manière, l'étuvage diminue toujours la résistance
à long terme du béton (5 à 10 % dans le meilleur des cas, 30 % parfois).

Ceci doit inciter le maître d'oeuvre à être extrêmement exigeant
dans l'application de la convenance du béton, et des précautions doivent être
prises dès l'élaboration du CPS. On pourra utilement se référer aux "directives
sur Tétuvage à basse pression" dictées conjointement par le SETRA et le LCPC.
(Voir dossier-pilote G.G.O.A. 70, niveau 3).

1.4.4 - Contrôle_de_fabri cation.
. Contrôle des bétons - Le CPS doit tout d'abord définir ce que l'on

entend par "partie d'ouvrage" ; en l'occurrence, il s'agit des éléments qui sont
exécutés au cours d'une même opération de bétonnage et mis en précontrainte si-
multanément par relâchement des armatures : chaque "partie d'ouvrage" peut donc
être constituée par l'ensemble des produits exécutés au cours d'un même cycle
de préfabrication. Il convient néanmoins de répartir le prélèvement des éprou-
vettes.

. Précontrainte - La solution idéale, et la plus répandue, consiste
à tendre les fils un par un : on évite ainsi les inégalités de tension entre fils.
L'allongement des fils S la mise en tension doit être contrôlé dans les mêmes
conditions que pour la post-tension, en fonction des pressions constatées au
manomètre - On notera, le cas échéant, la valeur du recul d'ancrage.
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Les fils sont ancrés sur u1 bâti permettant le relâchement simulta
né de tous les fils après prise du béton.

A la détension il faut veiller à ce qu'un relâchement trop brutal
ne vienne compromettre le scsllemint de l'armature dans un béton trop jeune. Le
relâchement par sectionnement des armatures est interdit.

Comme à la mise en tension, on notera sur procès-verbal, la courbe
raccourcissement-pression à différents paliers au cours du relâchement.

Une quantité dont la mesure est parti cul ièr0ment importante est la
rentrée des fils au relâchement ; cette mesure, qui doit être prescrite, s 'ef fec
tue à l 'a ide d'un comparateur fixé sur les fils et s'appuyant sur le béton - II
aura été pris soin d'enlever.au préalable le coffrage placé contre la section
d'about.

Les résultats des mesures de rentrée de fils sont de la plus haute
importance , une valeur excessive (supérieure à 1,5 fois la valeur moyenne) dé-
note une insuffisance dans la qualité du béton à l 'about ou dans le frettage -
Parfois apparaît une fissure d'éclatement (fendage) - De telles constatations
sont de nature à entraîner le refus de la poutre ; aux épreuves de convenance,
elles doivent remettre en cause,outre la qualité du béton, le dimensionnement
des armatures aux abouts.

1.4.5 - lQ}érances_dimensionnelles.

Les tolérances dimensionnelles à exiger des produits préfabriqués
sont avant tout affaire de cas d'espèce ; leur sévérité dépend notamment de la
forme et de la taille des produits.

A titre indicatif, les normes- belges préconisent pour les poutres
les tolérances suivantes :

- longueur. La longueur Je mesurée sur une génératrice
quelconque de la pièce doit être telle que :

l- 1,5 - 2$JQ- <>t< l + 0,5 + ^

JL étant définie en centimètres.

- hauteur. La hauteur h' (en centimètres), distance séparant
l'intrados de l'extrados en une section quelconque doit être telle que :

i_

h - 0,5 <" h' < h + 0,5 +

- épaisseur ou largeur (en centimètres) :

e -.0,5 < e' < e + 1

- aplomb, le déport latéral d de l'intrados par rapport
à l'extrados doit être tel que :

^ '2 h

Vue de dessus //

- inclinaison des faces terminales :

a) dans un plan horizontal

A; < TTCÎV e

H—'— (tracé théorique en pointillé)
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b) dans un plan vertical

Vue en élévation
A-, ̂  -JL h avec un maximum de 3 en

(tracé théorique en pointillé)

En outre nnus recommandons pour tolérance de flèche en plan (les plans
moyens aux abouts étant parfaitement verticaux), la valeur suivante :

1,5

Vue de dessus
\ ~"~ ^~ — I l •~—•—__ ~~. / . n

en cm.

1.4.6 - Déformations_yerticales.

La mesure des déformations prises par la poutre à la détension
(flèche à mi-travée) est du plus haut intérêt. Une flèche excessive (supérieure
à 20 % de la valeur moyenne) dénote une insuffisance du béton et doit être de
nature à entraîner le refus du produit.

En matière de pré-tension, il n 'est généralement pas possible de
prévenir les déformations qui surviennent à la mise en précontrainte en donnant
une cbntreflèche vers le bas comme il est de règle en post-tension.

Les flèches qui apparaissent à la détension sont, en outre, accen-
tuées du fait des deux particularités suivantes :

- la totalité de la précontrainte est appliquée sur un
béton très jeune,d'où augmentation du fluage ;

- le béton étuvé présente une déformabilité à court,terme
de 30 % supérieure à celle d'un béton à durcissement normal qui aurait même
résistance.

De plus, si les poutres d 'un même ouvrage sont fabriquées à des
époques très différentes, elles pourront accuser des flèches différentielles
importantes.

Il paraît donc indispensable : a - d'éviter une disparité entre
poutres voisines.

b - d'atténuer les effets de ces
déformations afin de respecter le profil 'en long définitif - Toutefois, les
déformations étant évolutives dans le temps, on ne pourra pas éviter les re-
prof il âges ultérieurs dans la gamme des orandes portées.

Il doit être tenu compte de ces particularités au stade de l 'appel
d 'uf f res car leurs incidences sur les quantités peuvent être substantielles.

1.5 - MODE D'EMPLOI DU DOSSIER.

La pièce 2 du dossier explique les particularités de la pré tension
et analyse les méthodes de justifications préconisées dans le cadre des règlements
futurs.

La pièce 3 S exemple d'application, est une note de calcul commentée
d'un ouvrage défini en pièce 4 - Les justifications à produire dans chaque cas
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d'espèce sont affaire d'appréciation quant à leur volume : la consistance est
différente selon la dimension de l'ouvrage ; néanmoins, le minimum indispensable
nous paraît être :

1) une justification de la section médiane (à l 'état limite d'uti-
lisation et l'état limite ultime) ;

2) une justification à l 'effort tranchant (et à l'équilibre de la
bielle) dans la section d'about ;

3) une justification du frettage d'éclatement et des armatures d 'é-
quilibre général ;

4) une justif ication des gaînages de fils qui neutralisent partiel-
lement la précontrainte dans certaines sections.;

5) une justification du hourdis, en flexion générale (longitudinale)
d'abord, puis sous l 'ef fet combiné de la flexion transversale et de la flexion
locale.

Pour les ouvrages importants (grandes portées ou travées multiples)
une vérification des sections en flexion s' impose pour des sections autres que
la section médiane.

Ce dossier est essentiellement un dossier de calcul; notre souhait
est de le compléter rapidement au niveau de la conception et de la réalisation
des ouvrages préfabriqués ; dans ce but, toutes critiques ou suggestions seront
très utiles aux gestionnaires du présent document.

Abréviations utilisées dans ce document :

DCC : "Directives Communes au calcul des constructions" Circulaire
n° 71-145 du 13 Décembre 1971.

BP : Annexe 2 à la Circulaire n° 73-153 du 13 Août 1973 (nouveau
règlement de béton précontraint).

BP A : Annexes du nouveau règlement de béton précontraint.

Chaque référence à l 'un de ces textes est signalée en marge avec
le numéro de l'article concerné.
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CHAPITRE 1

REGLES DE CALCUL

Le présent chapitre se propose de commenter les nouvelles règles
de calcul du béton précontraint applicables en matière de précontrainte par
adhérence, règles d'ailleurs appliquées dans la pièce 3 de ce dossier - II est
donc destiné à initier l'utilisateur sur les nouvelles méthodes de justification
tout en lui éparanant la lecture fastidieuse d'un texte plus général.

Nous commenterons ces règles de justification en ce qu'elles ont
de nouveau par rapport aux textes antérieurs (circulaire du 12 Août 1965).

1.1 - CALCUL DES PERTES DE TENSION DANS LES ARMATURES.

1.1.1 - La tension maximale des armatures (tension appliquée sur le banc),
ne doit pas excéder Ta plus faible des deux valeurs suivantes :

-Q.BBRg

~0,95Tg(le remplacement d'un fil rompu à la mis? en tension pouvant
toujours être assuré en pré-tension)

1.1.2 - La peinte par relaxation finale Aa p (x ) est la plus grande des
deux valeurs suivantes :

,2/p looo g p j i x i - Q j S S R g x

100

P3000*2'5

mn

0,25Rg

O p j (x) -0 ,55R g

n OCD

pi

a . /x)
pi'*'

avec : ap j(x). tension initiale à l 'absc isse x sur l'armature de précontrainte.
I ,,

Dans le cas de la pré-tension g p j ( x ) est en général constante et
égale à la tension sur banc opo .

Toutefois, en cas d'ëtuvage de la poutre, la tension sur banc
cnute rapidement du 'fait de l 'élévation de température dans les 12 heures qui
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suivent la mise en tension. Lorsque les effets de cette montée en température
sont étudiés (voir chapitre 3),il convient de prendre pour o . ( x ) la tension
des armatures après leur relâchement. pl

R .contrainte de rupture garantie

P 1000 , P 3000 .valeurs exprimées en pour-cent, de la relaxation
respectivement à 1000 heures et à 3000 heures dans les conditions normales de
l 'essai de relaxation (valeur fournie par les arrêtés d'agrément).

1.1.3 - Concomitance des pertes différées.

La somme des pertes différées (retrait, fluage, relaxation) est
corrigée d'un terme réducteur égal à :

A a D ( A a + Aa.. )
RP 19 , . P ï IL si A a +Aa.. < a . - O^BR.B P 1 2 '3 '1 a p j (x ) -0 ,55R g

 r fl P" ' 9

Aap si A a r + A a f ( > a p j -0,55Rg

Aa f ,ACp ,Aaf( étant respectivement les pertes par retrait rela-
xation et fl.uage calculées dans l'hypothèse où elles agissent indépendamment
(selon la pratique de l'instruction provisoire de 1965, avec modification ci-
dessus concernant la relaxation).

1.2 - VALEURS CARACTERISTIQUES DE LA PRECONTRAINTE.

Les valeurs caractéristiques maximale et minimale des actions dues
à la précontrainte au jour j et au point d'abscisse x notées symboliquement
P, et P2 sont calculées de la manière suivante :

ap, = l02o p o -0 .80Ao p j (x ) (P,)
BP 12,4

ap2 =0,98 a po - 1.20A apj(x) (F*)

apo désignant la tension sur banc

et Aa j(x) désignant la somme des pertes de toutes origines,
instantanées et différées, au point d 'absc isse x et au jour j.

1.3 - VALEURS CARACTERISTIQUES DES ACTIONS AUTRES QUE LA PRECONTRAINTE.

(Référence : circulaire n° 71-145 du 13 Décembre 1971 portant sur
les "Directives communes au calcul des constructions").

1.3.1 - Actions de longue durée (charges permanentes)-Les valeurs carac-
téristiques des actions de longue durée se déduisent des valeurs probables (qui
résultent des dessins d'exécution) en les frappant de coefficients majorateur
(valeur caractéristique maximale) ou minorateur (valeur caractéristique minimale)

1.3.2 - Actions de courte durée (intermittentes). Pour les ponts-routes,
les valeurs caractéristiques a co'n's'i'derer 's'ont'' cel'Tes qui résultent de l 'appl i -
cation du fascicule 61 titre II du C . P . C .
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1.4 - COMBINAISONS D'ACTIONS - SOLLICITATIONS DE CALCUL.

La valeur caractéristique de chaque action (maximale ou minimale)
définie plus haut est frappée d'un coefficient majorateur YQ - Cette action
entre ensuite dans le calcul de la sollicitation S ( Y Q Û ) correspondante.

La sollicitation de calcul résulte de la combinaison la plus défa-
vorable des sollicitations, majorée d'un coefficient de la forme Y s 3 -

On obtient, par exemple, une expression de la sollicitation de
calcul de la forme suivante :

YS3 [S I YQL 1

avec

S(YQ OLI) sollicitation due aux actions de longue durée, dont la valeur
L) caractéristique (maximale ou minimale) est Q|_] , actions majorées

du coefficient

S(YO QL2) sollicitation due aux actions de longue durée qui agissent en sens
L2 inverse des précédentes.

S(P,ouP2 ) sollicitations dues à la précontrainte en valeur caractéristique
maximale ( P, ) ou minimale ( P2 ) .

S(YQ QcJ sollicitation due aux charges intermittentes (charges d'exploita-
c tion sur les ponts), l 'action Oc étant majorée du coefficient YQ(,

Le problème est donc de rechercher la sollicitation de calcul la
plus défavorable en combinant les sollicitations qui résultent des valeurs carac-
téristiques minimales ou maximales des actions.

Remarque - La combinaison ci -dessus est une combinaison fondamentale. D'autres
combinaisons peuvent avoir été prévues au C.P.S. ; on se référera alors aux
directives communes.

1.5 - ETATS-LIMITES - VALEURS REGLEMENTAiRES DES COEFFICIENTS Y

Selon les directives communes, il convient de distinguer les états-
limites ultimes et les états-limites d'utilisation.

Les premiers correspondent à la valeur maximale de la capacité por-
tante de l'ouvrage et les seconds définissent les conditions que doit satisfaire
l'ouvrage en service normal pour que sa durabilité soit assurée.

En fin de compte, l'esprit des calculs est assez peu différent de
la pratique antérieure ou l 'on avait un calcul à la rupture et un calcul sous
charges normales, la seule particularité réside dans la substitution de valeurs
caractéristiques maximales et minimales à la valeur moyenne.
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Les coefficients YQ sont définis par plusieurs textes officiels,
ils sont récapitulés dans le tableau ci-dessous pour les cas les plus courants

Actions

1) Act ions de longue durée
YQL,
YQL2

2) Actions intermittentes
YQC

2.1 - Chaussée.
A

B ( B c , B t , R r )

M
E

Cent r i fuge

Freinage

Sur remblais

2 .2 - Trottoirs
Locale (450 kg/m2)

Locale (roue de 6 t)
Générale (150 kg/m2)

Générale (passere l le)
Garde corps

Disposit if de sécurité

2.3 - Vent

En service
En cours d 'exécut ion

3) Actions accidentelles

Chocs bateaux

Séismes

So l l i c i t a t io
ul t ime

1,1

0,9

1,33
1,33

1,1

1,1
1,33

1,33

1,33

1,33

1,33

1,33

1,33

1,33

CPS

1,25

1,25

1

1

Sollicitât!' or
. d ' u t i l i s a t i o r

1

1

1,2
1,2
1
1

1,2

1,2

1,2

1

0

1

1

1

CPi

1

1

0

0 ou CPS 1

Référence

BP 16,1 et 17,1

Id .

BP 16,1 et 17,1
Id .

Id .

Id .
F61 II Préambule

et 7,4

F61 II Préambule
et 6,5

F61 II Préambule
et 8

F61 II 12 (texte et
commentaire)

Id.
F61 II 13 (texte et

commentaire)
Id .

F61 II 18,4 (texte et
commentaire)

BP 16,1 et 17,1
BP 16,2 et 17,2

BP 16,3 et 17,3 et
Circu la i re n° 71-155
du 29.12.71

BP 16,3 et 17,3
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Les coefficients YC* à prendre en compte réglementairement sont:

1,2 vis-à-vis des jus t i f i ca t ions à Véta t - l imi te u l t i m e (BP 16}
1 vis-à-vis des j u s t i f i c a t i ons à Téta t - l imi te d ' u t i l i s a t i o n

(BP 17).

1.6 - V E R I F I C A T I O N S A L ' E T A T - L I M I T E D ' U T I L I S A T I O N .

1.6.1 - Seetions homogèneisées.

Pour le ca lcul des contraintes normales dues à toutes les actions
autres que la précontrainte appl iquée au relâchement des f i l s ( l ) , o n peut
prendre en compte la section des armatures de précontrainte m u l t i p l i é e par un
coef f ic ien t d ' é q u i v a l e n c e E ,/E ou E /E, selon la durée d ' a p p l i c a t i o n desa v a i
act ions considérées (E et E. étant les modules de déformation différée et ins-

tantanée du béton, E ce lu i de l ' a c i e r ) .
u

Pour le ca l cu l des contraintes dues à toutes les actions, i l peut
être tenu compte de la section des armatures passives de complément dans les
mêmes condi t ions que ci-dessus.

Toutefois une exception importante concerne le d imensionnement des
armatures passives (voi r ci-après § 1.6.4).

1.6.2 - Résistances caractéristiques du béton.

La résistance caractéris t ique du béton <TJ en compression est
chois ie réglementairement de manière que la p robab i l i t é p d ' avo i r sur une ëprou-
vette une résistance in fé r i eu re à CT'J soit au p l u s égale à 0,10.

L ' a n n e x e B à la c i rcu la i re du 13 Août 1973 donne des ins t ruc t ions ,
à caractère t ransi toire , q u a n t au choix de o-'j .

Si on désire f i x e r cette va l su r à par t i r de l 'expérience antérieure,
en l ' absence d ' i n t e r p r é t a t i o n conforme à l ' a n n e x e B à la Circula i re du 13 Août
1973, il est prudent de se baser sur les 7/10 des résistances moyennes observées.

La résistance caractér is t ique du béton à la traction oj se d é d u i t
de a] par la formule :

a j ( t / m 2 ) = 61,2 + 0,06 a - ( t / m 2 )

(1) Lorsqu'il est tenu compte du poids propre dans le calcul des pertes par
déformation instantanée du béton, les contraintes normales dues au poids
propre applique au relâchement des armatures, se calculent en section non
homoqénéisée.
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En aucun cas, la résistance caractéristique d'un béton ne saurait
être confondue avec sa résistance nominale.

1.6.3 - Genres de vëri ficat ion à l 'état-1 imite d'uti"Msation.

La définition des genres de vérification fait intervenir les notions
de section d'enrobage et de zone d'enrobage.

La section d'enrobage est la partie de la section totale qui entou-
re les armatures de précontrainte jusqu'à une distance égale à m fois la distance
minimale admise entre ces armatures et les parois du béton.

La zone d'enrobage est la partie de la pièce qui enveloppe les
armatures de précontrainte quelle que soit leur direction jusqu'à une distance
égale à m fois la distance minimale admise entre ces armatures et les parois
du béton.

La précontrainte bi-directionnelle (précontrainte longitudinale +
précontrainte transversale du hourdis) est rare en matière de pré-tension.

mcT

\\\\\\\\\\\\\\\\\\

Le coefficient m est égal à 1, sauf prescriptions
contraires du CPS.

En précontrainte par adhérence appliquée aux ponts,
l'épaisseur minimale de béton à réserver entre les
armatures de précontrainte et les parois de béton
est de 3 cm en général (sous réserve de la résis-
tance du béton aux efforts d'éclatement), cette
valeur pouvant être portée à 5 cm en cas d'atmos-
phère agressive.

Avant d'énoncer, les différents genres de vérifica-
tion, il convient de définir, sur le plan de la ré-
sistance des sections, les différents états-limites
qui peuvent être considérés :

- 1'état-limite de décompression, cet état-limite n'est pas dépassé
sous un chargement considéré si le béton ne .supporte aucune contrainte de trac-
tion ;

Irnd

- 1'état-limite de formation des fissures, cet état-limite n'est
pas dépassé si le béton supporte des tractions n'excédant pas a. , c'est-à-dire
sa résistance à la traction ; J

- l'état-limite d'ouverture des fissures où les contraintes de
traction supportées par le béton sont plus élevées.

!\ chacun de ces états limites correspond un genre de vérificatipn :

en genre I, 1'état-limite de décompression ne doit pas être atteint
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en_genre II, l'état-limite de formation des fissures ne doit être atteint en
aucun point de la section d'enrobage st l'état-limite de décompres
sion ne doit être atteint en aucun point de la section d'enrobage
sous l'effet des actions de longue durée - En dehors de la section
d'enrobage les conditions à respecter conduisent à distinguer 2
sous-genres dénommés II et II,.

a D

l 'état-l imite d'ouverture des fissures ne doit pas être atteint
dans la section d'enrobage.

d vérification.

Le genre III (sous-genre III ) nécessite, pour être admis, une
justification vis-à-vis de la fatigue ; cette justification n'est pas envi-
sagée ici. De plus, il nécessite des précautions particulières concernant l 'adhé-
rence des armatures et le ferrai 11 âge passif. Nous ne considérons pas son emploi
comme devant être exclu sur les ponts à faible trafic en l 'absence- d'atmosphère
agressive, mais les réalisations à ce sujet devront être considérées jusqu'à
nouvel ordre comme des réalisations expérimentales dont on ne pourra observer
le résultat qu'après de nombreuses années.

Quant au genre I, dont l 'étude ne présente pas de difficulté, son
emploi n'aurait à peu près aucun sens pour ce type d'ouvrage qui est essentielle-
ment lié à la précontrainte partielle aux extrémités.

En règle générale, les aciers étant concentrés le long de l' intra-
dos, le genre II, sera admis. Le genre II peut être choisi sans difficultés siD a
on juge utile un surcroit de précautions contre la fissuration à l 'extrados (ponts
salés pendant l 'h iver) .

Les contraintes limites sous sollicitations normales pour les genres
II, et II, que nous considérerons désormais pour la précontrainte par adhérence

a D

sont alors résumées dans le tableau ci-après :

oppression (en section courante, zones d'about exceptées)'

CTJ
b

21,31 L avec Y = 1>5 en Pnase de construction
Y b

Y = 1,8 en service (1)
b

(sauf prescriptions contraires du C.P.S.)

Contraintes limites en traction :

En genre II, les contraintes de traction ne doivent pas dépasser
les valeurs du tableau suivant dans lequel les états-limites à respecter en dehors
de la section d'enrobage conduisent à distinguer deux sous genres II et II, .

o D

(1) Un coefficient Yb = 1>6 peut être admis en service sous certaines cond i t 'o rs
(cf. BP 21,31 texte et commentaire).
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sous genre

Da

V

da»s la section d'enrobage

construction

°j

a.

actions longue
durée. seules

0

0

autres Cas

°j

a.

hors section d'enrobage

construction

CTJ

1,80.

actions longue
durée seules

a.

U-

autres cas

°j

1,6 a.

1.6.4 - Armatures passi ve[S Umcjil tudi nal es .

1.6.4.1 - densité_mini|riale

La section des armatures de peau disposées parallèlement à la fibre
moyenne de la poutre doit être de 2 à 3 cm2 par mètre de longueur de parement me-
suré perpendiculairement à leur direction, sans pouvoir être inférieure à 0,10 %
de la section du béton de la poutre.

La section des armatures de peau disposées parallèlement à la
section transversale d'une poutre doit être d'au moins 1,5 cm2 à 2 cm2 par mètre
de longueur de poutre.

1.6.4.2 - t r a c t i o n s d u b é t n .

La section d'armatures longitudinales doit être au moins égale à
la somme des deux termes suivants :

- 0,1 % de l'aire de la partie de béton tendu

- le quotient de l'effort de traction équilibré par le béton tenau
(supposé non fissuré) par la limite élastique des armatures, bornée supérieure-
ment à 42 000 t/m2.

Cet effort de traction est calculé par référence au diagramme des
contraintes normales sous la sollicitation de calcul la plus défavorable, con-
traintes calculées en section nette.

Si le coefficient de fissuration des armatures de précontrainte est
supérieur à 1,1 a quantité obtenue peut être di-minuée d'une quantité Ap qui re-
présente la section d'armatures de précontrainte situées à une distance du pare-
ment le plus tendu au plus égale aux 2/3 de la hauteur du béton tendu.

Dans ce dernier cas, le deuxième terme de la somme ci-dessus est
calculé en remplaçant ae par la plus petite des valeurs suivantes :

Tg - ap
26 520 T] (en t /m 2 )
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Dans ces expressions :

il est le coefficient de fissuration des armatures de précontrainte

CTD est la tension probable des armatures sous actions de longue durée,
qui est la moyenne arithmétique entre les valeurs caractéristi-
ques maximales et minimales.

P

Nota : Dans l ' ignorance des valeurs du coefficient r\ selon les armatures de
précontrainte à haute résistance nous conseillons l'attitude suivante :

- fils crantés : pas de diminution de la densité d'armatures
longitudinales calculées par référence à la quantité ae (ou 42000 t/m2)

- torons : prendre 1 = 1

1.6.5 - Contrainte de cisaillement admissible à l'état limite d'utilisation

*ut

Dans le cas (général) où il n'existe pas de précontrainte verticale

k = 0 (genre I ) ou 1 (genre II)

a'x = contrainte normale au niveau de calcul de la contrainte de cisaille-
ment.

Toutefois une restriction, importante en pré-tension, concerne la
vérification des zones d'about dans le cas où la section vérifiée est à l ' inté-
rieur de la zone d'établissement de la précontrainte (voir définition au chapitre
2 ci-après) ; dans ces sections, il conviendra en effet de prendre a'x = o

1.6.6 - Véri -M cati on des secti ons d ' about .

Elles sont examinées au chapitre suivant. Ce sont elles qui déter-
minent en règle générale le coffrage aux abouts.

1.7 - VERIFICATIONS A L' ETAT-LIMITE ULTIME DE RESISTANCE.

1.7.1 - Moment f léchi s s an t .

Le but des vérifications à l'état-limite ultime vis-à-vis du moment
fléchissant est de s'assurer que les sollicitations de calcul ne dépassent pas les
sollicitations limites ultimes correspondant. aux résistances de calcul des maté-
riaux (aciers de précontrainte, armatures passives, béton).
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Ces résistances de calcul s 'obtiennent à partir des diagrammes
contraintes - déformations relatives, ces déformat ions relat ives étant l im i t ée s ,
à partir de l 'état neutre de déformation de la section, aux valeurs suivantes :

- 10 %0 (al longement) pour les aciers de précontrainte et les
BP23 armatures passives

- 3,5 %0 ( raccourcissement) pour le béton.

On trouvera dans la pièce 3 de ce dossier un exemple commente des
just i f icat ions à produire.

1.7.2 - Effort tranchant.

Les vérifications comportent une vérification de la résistance
du béton de l ' â m e et un d imens ionnement des armatures verticales ; la contra inte
de c isai l lement "G , , calculée sous sol l ic i ta t ions ultimes est une valeur con-
v e n t i o n n e l l e .

1 .7 .2.1 - R é s i s t a n c e _ d u _ b é t o n _ d e _ V â m e .

Il convient de vér i f ier que

2 Ta i a'i*• wul .,,, " J

sin 2p ^ 2,5

pp 29 3
Pour ce type d 'ouvrage s cette ju s t i f i ca t ion n 'es t généra lement pas

déterminante.

1.7.2.2 - Dimensionnement_des_armat! jres_yert ica}es.

a) Un m i n i m u m d 'armatures d ' âme est exigé, il est donné par
la condi t ion suivante :

B P 2 9 2 a/* * -̂ - a* > min(?y!,100 t/m2)x b0t e 2

avec pour uni tés la tonne et le mètre.

A. étant la section d ' u n cours d 'étr iers

t étant l ' espacement entre deux cours successifs

b étant l'épaisseur de l'âme.

b) Sous réserve de la vé r i f i ca t ion c i -dessus , les étriers sont
d i m e n s i o n n é S j v is -à-v is de l ' é t a t - l imi te ul t ime, avec un angle de fissuration pro-
bab le p de la poutre tel que :

BP 29,23 tg 2p = iîilL
a x

En pré- tens ion ; lorsque la section vérifiée se si tue à l ' i n t é r i e u r
HÎ la zone d ' é t ab l i s s emen t de la précontrainte (voir dé f in i t i on chapitre 2
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BP 30,1 ci-après) i l convient de prendre <r^ = 0 donc P = 4 5 ° , pour toutes les
sections contenues sur la longueur£ e

Les armatures d'âme de section A. et d'espacement t doivent vérifier
la relat ion

BP 29,23 41? * tfl P > 'E'ul-tg P - 1-51 V^T
b0t *

avec pour unités la tonne et le mètre.

Dans la zone d ' abou t , la densité d 'armatures d 'âme déterminée en appl i
cation de la même règle (avec p = 45°), doit régner sur une longueur au moins
égale à 0,8 h. à partir de Taxe d ' a p p u i .

En prat ique, comme p = 45° pour toutes les sections situées à l ' i n t é
rieur de #e , on est conduit à maintenir cette densité sur toute la longueur ̂ e
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CHAPITRE 2

VERIFICATION DES SECTIONS D'ABOUT

La vérification des sections d'about est faite par référence à
1'état-limite d'utilisation.

Une étude préalable du mode d'établissement et de diffusion de la
précontrainte par adhérence va nous permettre de commenter les règles de calcul
prescrites par la nouvelle réglementation.

2.1 - DIFFUSION DE LA PRECONTRAINTE PAR ADHERENCE.

2.1.1 - Longueur de scellement.

La définition de la longueur de scellement résulte d'une évidence
la mise en charge acier-béton n'est pas immédiate sur la longueur de l'armature
pré-tendue ; la tension apo de l'armature est nulle à l'extrémité de la poutre
et passe graduellement à sa valeur courante ap

la valeur
ment.

La longueur le long de laquelle la tension de l'armature passe de
opo = 0 à la valeur ap est communément appelée longueur de sce11e-

La connaissance de cette longueur de scellement et delà loi de l'ef-
fort de précontrainte le long de celle-ci sont indispensables si l 'on veut définir
une méthode de vérification cohérente des sections d'abouts.

apo ( avant relâchement )

( après relâchement )
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2.1.2 - Me can i sme du s ce 11 emen t .

Le scellement, d'une armature pré-tendue est notablement différent
de celui qui est considéré en béton armé où Tes deux -matériaux sont en traction :
l'adhérence par pré-tension est une adhérence par compression latérale.

En effet, une armature pré-tendue se rétracte après libération,
par conséquent son diamètre .augmente. par effet POISSON : tout se passe comme si
un effort de compression était appliqué à une armature à l'état neutre à l'inté-
rieur du béton.

Lors du relâchement des armatures la gaîne de béton qui entoure-
l'acier est mise en compression radiale : la pression latérale de l'armature sur
le béton augmente en même temps que l'effort à transmettre, et la rupture d'adhé-
rence survient pour des déformations beaucoup plus importantes qu'en béton armé.

En contrepartie se créent des efforts d'éclctement au sein du béton,
efforts qu'il conviendra de reprendre
par un frettage approprié ; ce point
très important sera développé au §
2.3.1 ci -après.

2.1.3 - Dëtermi nation ratique de la scellement.

2.1.3.1 - Bases théorigues.

L'abondance des paramètres qui entrent en jeu fait de la longueur
de scellement une quantité très difficile à évaluer de manière systématique : à
titre d'exemple, en cas de rupture de la gaîne enserrant l'armature, la longueur
de scellement peut augmenter dans des proportions considérables ; or la résistan-
ce de cette gaine est liée à la résistance .du béton constitutif des poutres ou à
la densité de frettaqe prévue. (Notons toutefois qu'un frettage excessif
n'améliore en rien l'efficacité du scellement).

On ne peut mésestimer non plus l'importance des caractères de sur-
face des fils ou des torons.

Un repère physique simple est la rentrée de r armature à l'intérieur
de l'about de la poutre après relâchement des armatures, et c'est évidemment en
fonction de ce paramètre mesurable que la plupart des auteurs ont recherché une
évaluation pratique de la longueur de scellement.

Lorsque l'on chemine de l'about de la poutre vers la section médiane
la mise en charge du béton après relâchement se fait de deux manières différentes.

1°) On rencontre tout d'abord une zone d'about dite "zone de sur-
face". Les déplacements sont élevés et il y a rupture d'adhérence entre l'acier
et le béton : la transmission de la précontrainte se fait uniquement par frotte-
ment.

Il convient toutefois de noter que la contrainte limite d'adhérence
est plus élevée qu'en béton armé à cause de l'effet de POISSON.
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2°) On rencontre ensuite une zone dite "profonde" où les déplace-
ments sont plus faibles, la liaison est élastique : la contrainte d'adhérence
est proportionnelle aux déplacements.

On peut représenter graphiquement le phénomène en portant en or-
donnée, en fonction de Vabscisse x 5 la contrainte d'adhérence (courbe A) et
l'effort F effectivement ancré qui en résulte (courbe B).

X
'(courbe A)

( liaison par
frottement )

zone profonde ( liaison élastique )

II esj: bien évident que si la contrainte d'adhérence restait par-
tout inférieure à t on aurait une liaison entièrement élastique sur toute la
longueur de scellement.

Le problème majeur est de définir le's lonqueurs respective? de
liaison par frottement et de. liaison élastique. Nous allons cependant voir qu'en
adoptant deux hypothèses extrêmes on a une bonne précision de cette longueur de
scellement.

Ces deux hypothèses extrêmes sont les suivantes :

~ bYQQthëse_a.) la liaison se fait élastiquement sur toute la
longueur de scellement : la variation de tension le long de l'armature est expo-
nentielle.

Si g0 est la rentrée de fil à l'extrémité de la poutre on
démontre que la longueur de scellement est :

0 3 Ea
/Ce = —-•

'PI
9o

apj étant la tension initiale, égale à la tension sur banc
diminuée des pertes sur banc.

- bYBOtbè§e_b) la liaison se fait par frottement sur toute la
longueur de scellement, la variation de tension est linéaire sur cette longueur ;
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on obtient alors, tous calculs faits : /cs =
 2 Ea g0

CTpj

Finalement, l 'expression : ls = 2<8 Ea go
CTpj

donne une valeur plausible, supérieure a.la moyenne des deux expressions car,
dans l'hypothèse b), il y a, toujours un raccordement élastique inévitable au
voisinage de l'extrémité de la longueur de scellement.

2.1.3.2 - Longueur_conyentignnel]e_et_lgngueur_ngmir)ale_de
scellement.

L§ l9G9y§y?!!_Ç2!2y§!3tlon!]§ne_^ËT§Ç§1]Ëm§GÎ est obtenue par mesure des
rentrées dë"?TTs"sûf~éprôûvêttës~cônfëctïônnéës~ët~mises en tension selon un mode
opératoire défini par le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées ; l'évalua-
tion de cette longueur se référé à la formule ci -dessus. La longueur convention-
nelle de scellement qui en résulte figure au nombre des caractères technologiques
définis par le fascicule 4, titre II du C. P.C. (armatures en acier à haute résis-
tance pour constructions en béton précontraint par pré- ou post-tension).

!:a_]2Q9yeyr_!]2ml!!)al§_de_scellement -^sn est celle qui sera utilisée
dans le projet ; elle est suscëptibïi~3e différer de la précédente du fait qu'un
grand nombre de paramètres, indépendants de la qualité des armatures, ont une
influence sur le scellement (qualité du béton, frettage d'extrémité notamment).

En l'état actuel des recherches, il est bien difficile d'établir une
corrélation entre ces deux valeurs ; nous conseillons l'attitude suivante quant
au choix de <£sn :

a) si la même armature a été antérieurement mise en oeuvre dans des
conditions similaires, on prendra pour ^sn la valeur :

go étant la moyenne des mesures des rentrées de fils constatées anté-
rieurement, majorée de 15 % (voir ci -des sous).

b) dans le cas contraire, on prendra pourisnla valeur de la longueur
conventionnelle de scellement.

Au_stade_de Inexécution, il restera à vérifier que la moyenne de la
longueur dë~scëTTëment"résùTtint des mesures de rentrées de fils, reste voisine
de la longueur /Esn prise en compte dans les calculs et que sa dispersion n'est
pas anormale. La longueur de scellement augmentant d'environ 15 % dans les jours
qui suivent le relâchement des armatures, la longueur &s constatée à la déten-
sion doit être majorée d'autant.

Dans les conditions réglementaires actuelles, les modifications du projet
en cas de dépassement substantiel de ^sn en valeur moyenne générale, portent sur
les deux points suivants :

a) prolongement des armatures verticales d'âme sur la nouvelle longueur
d'établissement de la précontrainte (selon définition .du § 2.1.4) et éventuelle-
ment prolongement des blochets (surépaisseur de l'âme aux abouts) sur la même
longueur.

b) renforcement des armatures passives longitudinales de complément dans
le talon de la poutre.

En ce qui concerne la dispersion, il faut considérer qu'un dépassement
de 1,2 i!sn ( yp max isn ) Par la longueur /Es moyenne pour un about d'une poutre

excéderait ce qui est normalement contenu dans les coefficients de sécurité et
que la question d'accepter ou refuser cette poutre doit alors être examinée.
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Ces problèmes mettent en évidence tout l'intérêt des épreuves de
convenance et des mesures de rentrées d'armatures lors de la production car elles
permettent, non seulement d'évaluer. la longueur de scellement mais aussi d'appré-
cier la qualité du béton dans une zone où la présence d'armatures actives et pas-
sives en forte densité peut parfois nuire à un bon déroulement des opérations de
bétonnage.

2.1.4 - Longueur d'établi ssèment dé là prëcohtrairite.

La notion de lonaueur.de scellement ne saurait être une notion
complète pour couvrir l'ensemble des phénomènes qui se produisent dans la section
d'about : la précontrainte du béton qui résulte de l'adhérence des fils pré-tendus
doit intéresser toute la section de béton.

Nous définirons donc la longueur d'établissement de la précontrainte;
c 'est la valeur de l 'absc isse au-delà de laquelle la compression due à la précon-
trainte intéresse toute la section. Le schéma ci-après permet de mieux comprendre
cette notion : admettons pour simplifier, que la précontrainte se diffuse à l'in-
térieur d'un cône de révolution dont les génératrices font avec l'armature un
angle égal à Arc tg 2/3.

1

ht

A

x*v

X
x

X

X
f

,'
s

\ B\\\\\

£s
* r *

/•' '
X

y
V */ \

/s
\

\\
\
s

V

i

hp

Si toute la précontrainte était appliquée en A cette compression
moyenne serait assurée sur toute la section à l 'absc isse 1,5 h .

Si, au contraire, la précontrainte s'appliquait brutalement en B
la longueur d'établissement serait J2 s + 1,5 h .

Comme la précontrainte s'applique graduellement entre A et B la
longueur d'établissement est intermédiaire entre ces valeurs extrêmes et nous
retiendrons pour %e la valeur suivante :

= y
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2.2 - BASES REGLEMENTAIRES DES CALCULS JUSTIFICATIFS.

Dans le cadre de la nouvelle réglementation, il est fait appel à
la notion de "valeur caractéristique" c'est-à-dire la quantité (action, résistan-
ce, longueur) qui présente une probabilité donnée d'être dépassée dans un sens
défavorable pour la sécurité de la construction.

Lorsque plusieurs actions agissent en opposition il est défini pour
chacune d'entre elles une valeur caractéristique maximale et une valeur caracté-
ristique minimale.

a) Si nous appliquons cette notion au cas particulier de la pré-
contrainte, nous définirons ainsi les deux valeurs caractéristiques de la tension
à un instant j.d'une armature en un point donné d'abscisse x,compte tenu de la
tension initiale des armatures sur banc apo

maximale

1,02 <7po - 0,8 A 0pj ( x )

0,98 apo - 1,20 A a Pj ( x )

Dans ces expressions :

désigne la tension dans les armatures avant relâchement (tension
sur banc)

'-po

-Aap j (x) désigne la valeur des pertes de tension, instantanées et différées
au point d 'absc isse x et au jour j.

b) De la même manière, nous définirons deux valeurs caractéristiques
extrêmes de la longueur de scellement -£s . Ces deux valeurs sont défi-
nies par un coefficient Y£ affecté à ^sn . Selon l'article 3452 du reniement
Y£ = 0,8 ou 1,20.

c) La combinaison des valeurs caractéristiques extrêmes, de la
précontrainte d'une part, et de la longueur de scellement d'autre part conduit
à définir deux diagrammes extrêmes de croissance de l'effort de précontrainte
dans les zones d'abouts, en fonction de l 'absc isse x.

B

( P! précontrainte maximale )

( P2 précontrainte minimale )

\2isn
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Entre 1'origine et le point A (ou le point B) la croissance est
d'abord théoriquement linéaire, la droite représentative se raccordant au palier
PI (ou P2) par un arc de courbe exponentielle.

Dans la pratique le reniement admet que les courbes OA et OB sont
des arcs de paraboles d'axes verticaux dont les sommets sont respectivement en
A et B. Nous retiendrons cependant qu'une telle modélisation peut conduire à de
légères surestimations de l'effort effectivement ancré.

d) De la même manière, la longueur d'établissement de la précontrain-
te aura les deux valeurs caractéristiques regroupées dans la formule ci-dessous :

= y avec YO = 0,8 ou 1S20

Le choix des valeurs caractéristiques à considérer sera évidemment
fait de manière à se placer dans les conditions les plus défavorables pour la
vérification entreprise.

2.3 - VERIFICATION DES ZONES D'ABOUTS.

Ces vérifications sont faites en considérant la poutre lors du
relâchement des armatures sur banc ; l'état-limite considéré est, rappelons-le,
1'état-limite d'utilisation.

Tout ce qui a été dit précédemment sur la longueur de scellement n'a
de sens que si le béton qui entoure l'armature est sain. Or ce béton est le siège
d'efforts complexes qu'il convient d'évaluer soigneusement de manière à prévoir
les dispositions constructives qui en résultent. Les efforts à calculer sont homo-
logues à ceux que l 'on rencontre en post-tension à ceci près que l'ancrage est
progressif au lieu d'être concentré. Le recensement de ces efforts fait l 'objet
d'un double examen.:

- à l 'échelle du paquet, d'armatures : tractions inter-armatures
- ~fforts de surface (1)
- efforts-d'éclatement dus principalement à l'effet POISSON

- à l 'échelle de la pièce : efforts d'équilibre général.

2.3.1 - Effet POISSON.

A l'échelle du paquet d'armatures, le règlement n'impose de vérifi-
cations que vis-à-vis des efforts d'éclatement dus à l'effet POISSON.

A l'extrémité de la poutre, le fil qui était, avant relâchement,
à la tension apo revient à une contrainte nulle; il se produit un gonflement par
effet POISSON; le déplacement radial sera

. ' u =• va -ÎE2- _Ë_
Ea 2

d étant le diamètre de l'armature et va le coefficient de POISSON
de l'acier. Dans le cas d'un toron, en l 'absence d'information plus précise, nous
pensons qu'on peut prendre pour d le diamètre d'encombrement... ' , . .-

(1) A équilibrer par les armatures de peau .(BP 21,41) sans qu'un calcul soit
nécessaire. (Voir également BP 34,52, e).
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o o O

0 o

Ce déplacement est faible mais le raccour-
cissement unitaire est important, théori-
quement égal à 2 u / D 5 nous n'en prendrons
que les 8/1.0 pour t°nir compte du fait que
le manchon de béton enserrant l'armature
a une section rectangulaire.

La compression radiale oV qui en résul-
te crée une contrainte circonférentielle
de traction at qui tend à faire éclater
la gaine de béton enserrant 1'armature.

La théorie des t'ubes à paroi épaisse fournit une valeur moyenne
de la contrainte de compression radiale de l'armature sur la gaine de béton :

= 0,8 va
Eb d

'po

L'ordre de grandeur de cette contrainte et l'importance des dé-
formations relatives montrent qu'il y a plastification du béton au voisinage immé-
diat de l'armature, ce qui rend toute approche par le calcul très complexe.

Nous pensons tenir une bonne approximation des contraintes moyennes
de traction d'éclatement par la formule empirique suivante :

at =
D

En règle générale il suffira de s'assurer qu'une densité d'armatu-
res suffisante enserre convenablement toutes les armatures de précontrainte de
manière à équilibrer dans un plan quelconque un effort de traction égal à 0,04 F,

' F représentant la valeur caractéristique maximale (au relâchement des armatures)
de la précontrainte à ancrer ; F est l'effort total dû à l'ensemble des armatures
d'une même section transversale. P

Ces armatures doivent se répartir sur une longueur égale à —^ à

partir de l'about, leur taux de travail étant limité aux 2/3 de leur limite
d'élasticité.

Toutefois, cette règle tenant compte des possibilités d'arc-boutement
des nappes de fils entre elles, il convient de s'assurer que, si on considère le
plan contenant la nappe d'armatures .de précontrainte la plus proche d'un parement,
les armatures passives normales à ce plan permettent d'équilibrer un effort égal
au 1/10 de l'effort de précontrainte F' des armatures contenues dans ce plan'.

Cette condition devient déterminante lorsque les armatures de pré-
contrainte sont groupées en un- nombre restreint de nappes.

3 3462 Dans le cas d'une armature isolée, l'effort de traction représente
mmentaire également le dixième de l'effort de précontrainte f qu'elle apporte.

i
arc-boutement

vertical

10
arc boutement

horizontal
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Notons à ce propos que la plupart des disparités dans les mesures
de rentrées de fils proviennent d'un frettage mal dinensionné ou inadéquat vis-
à-vis de l 'effet POISSON. " ,

2.3.?. - Efforts d'équi 1 ibre général.

2.3.2.1 - Zgne_de_régularisatign_des_contraintes.

Nous définirons tout d'abord la zone de régularisation des contrain-
tes qui est une longueur comptée à partir de l'about à l'extrémité de laquelle
la distribution des contraintes normales est linéaire dans la section S~ consi-
dérée.

zone de régularisation des contraintes

traintes normales
sur SR

34,2

En pré-tension, la longueur a de cette zone est lé maximum pris
entre :

- la dimension de la pièce dans la direction oii se fait la diffu-
sion (par exemple h. hauteur totale si l 'on étudie la diffusion dans un plan
vertical)

- l 'expression \7(0J8^sn) + hp

2.3.2 .2 - Méthode_de_calcul.

On décompose ensuite la section SR en n compartiments tels que la

résultante des contraintes dans chaque compartiment soit le nième de l'effort F.

Dans ces conditions les trajets des efforts de l'ancrage à chaque
compartiment sont des courbes en S dont les courbures créent des poussées au vide
ces poussées au vide s'inversent avec le sens des courbures et leur diagramme
(intensité en fonction de l 'absc isse) est représenté sur le schéma ci-après.
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F/n

F/n

F/n

F/n

F/n

compressions

Q

Qu = -Qo

tractions

On rencontre donc, sur un plan horizontal et à l'intérieur de la
zone de régularisation des contraintes,des zones en compression et des zones
en traction.

L'ensemble des forces Qo et Qu forme globalement un système équi-
valent à zéro ; sur un plan horizontal donné les tractions ont une résultante;
le problème est de rechercher sur quel plan la résultante de ces tractions passe
par la valeur maximale et définir un ferrai 11 âge passif pour l'équilibrer.

Nous donnons ci-après la méthode proposée en annexe au nouveau
règlement de béton précontraint.

L'équilibre nénéral de l'élément ABCD isolé du reste par un plar,
de coupure parallèle à l 'axe longitudinal de la pièce est obtenu en ajoutant aux
efforts appliqués sur les faces extérieures, un effort tranchant Vxet un moment
fléchissant My.

BPA EZ1

'4&^^/4Z///S//////////s/////,
Vx>0 S^
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V x = F - X

M y - F(y-d) - Xe

avec X = I ba xy

b étant la largeur de la pièce au droit du point soumis à la
contrainte

2 . 3 . 2 . 3 - Contra intes_adir i i ss ib les .

Pour jus t i f i e r la s t ab i l i t é de la zone de régular i sa t ion , considé-
rée comme une poutre de répart i t ion, il faudra vé r i f i e r , quel que soitle p l an BC
choisi , que les contraintes tx et ay restent en tous points inférieures aux
l imi t e s admiss ib l e s et d é f i n i r un fe r ra i l l age convenable pour équ i l ib re r M et
V . ' y

x
Dans le p lan de di f fus ion ' considéré les contraintes ay (s'exerçant

alors sur un p lan ho r i zon ta l ) et t (tan-gentes à ce p l a n ) ont pour expression

6M T- 2VXoy - -—5- rx = *
3 b-.CZ bld

b, étant la largeur de la pièce au niveau y considéré et a la lon-
gueur de la zone de régularisation.

Il paraît raisonnable, dans les cas courants,de limiter ces con-
traintes de la manière suivante :

. traction ay

genre 1 genre II genre II,a D

0,5 aj Oj 1,3 Oj

,0j étant la résistance caractéristique du béton en traction
lors du relâchement.

. cisaillement "CTx

La contrainte de c i s a i l l emen t 'C'x se cumulera en service
à la contrainte de cisaillement due à l ' e f for t tranchant général.

Ce cumul des .valeurs extrêmes des deux contraintes tangentes
est du cètê de la sécurité. I l peut être j u s t i f i é de rechercher le n iveau de p l a n
de coupure où la contrainte tangente résultante est maximale.

Il est raisonnable de l imiter cette contrainte résultante
à 1,25 fois la résistance caractéristique en traction du béton à la date d ' a p p l i -
cation des charges.

Au relâchement, il convient également de l imiter ^x à 1,25 a.
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2.3.2 .4 - Armatyres_gassiyes.

Le ferraillage vertical doit équilibrer la valeur maximale du moment
M avec un bras de levier conventionnel égal à -|-, a étant défini au § 2.3.2.1.

pièce.
Selon les cas, il sera disposé à l'about ou dans la masse de la

M My < 0

/ I

En pré-tension, la disposition habituelle des armatures verticales,
répond au schéma de gauche.

Remargue importante : En pré-tension, l'effort F est généralement appliqué en
pârtTe~Tn?érTëûri"3e la poutre ; il est alors plus pratique de considérer l 'élé-
ment ABCD situé au-dessous de la trace BC (côté armatures de précontrainte), et
non au-dessus. Les expressions de M et V restent inchangées si l 'on respecte 1<y x
convention de signe suivante

B L
Vx>0 _l

Y////////////////A

Dans ces conditions, la règle ci-dessus définissant la position des
armatures verticales selon le signe de M reste inchangée.

Remarque : Diffusion_dans_]e_glan_hgrizontal.

Les calculs développés ci-dessus valent aussi bien pour la diffusion
dans un plan vertical que pour la diffusion dans un plan horizontal. Un point
important au niveau des dispositions constructives mérite néanmoins d'être souli-
gné.

Il faut en effet s'efforcer, pour limiter les efforts d'équilibre
général, d'assurer aux armatures de précontrainte une répartition entre l'âme de
la pièce et les débords du talon, qui soit homothétique de la répartition des
efforts normaux correspondants dans la section transversale SD.

K
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Lorsque cette condition n'est pas satisfaite il y a risque de
fendage à la jonction âme-talon et les armatures de couture sont particulièrement
nécessaires.

b'
(0

_L
Armatures adhérentes

Coupe Elévation

2.3.3 - Compression limite du béton.

La contrainte de compression est limitée à la valeur

Plan

o'. (ou
18 ' 15

en cours d'exécution) dans les sections situées au-delà de la zo'ne de régu-'

larisation des contraintes.

IPA EST 1,41 a

A l'intérieur de cette zone il peut être nécessaire de rechercher
le maximum des contraintes locales dans le béton,.notamment lorsque la contrainte
théorique de compression excède la limite ci-dessus.

Dans ce but, une méthode simple peut être utilisée : elle consiste
à supposer que la précontrainte est transmise au béton par n (5 à titre d'ordre
de grandeur) ancrages virtuels répartis sur la longueur de scellement.

Par ailleurs» on substitue à la croissance parabolique de l 'effort
de précontrainte, une croissance linéaire s'achevant à l 'abscisse 0»4^sn .

0,4
Chacun des ancrages virtuels a une longueur d'établissement égale

+ h., h. étant la hauteur de la pièce dans le plan de diffusion.
u u

V

0

A' A

/'"

* (U l*n
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La contrainte longitudinale du béton due à un ancrage fictif varie

linéairement de — à l'ancrage, à la valeur — *_ g la distance — î—
ns . n n

cet ancrage.

h. de

par
ancrage

F
ns

abscisse du maximum de compression cumulée

0/An
*h t

s désigne l'aire de béton délimitée par le contour situé à une distance de la
périphérie du paquet d'armatures égale à l'enrobage de ces dernières (3 cm en
général), ou encore par les frettages d'extrémité enserrant les armatures de
précontrainte.

La superposition des diagrammes élémentaires afférents à chaque
ancrage fictif donne la variation, en fonction de l 'abscisse, de la contrainte
locale de compression dans le béton.

On constate généralement-que le diagramme résultant passe par un
maximum ; la vérification est assurée si la contrainte maximale de compression
locale n'excède pas

2.4 - ZONE D'APPUI SIMPLE D'ABOUT.

Il est rappelé que les vérifications à l'effort tranchant des
sections d'about (situées à une distance de l'about inférieure à /e ) font
l'objet de règles particulières énoncées au chapitre 1 dans les paragraphes
1.6.5 (état-limite d'utilisation) et 1.7.2 (état-limite ultime).

Les vérifications énumérées ci-après sont faites vis-à-vis de
1'état-limite d'utilisation sur l'ouvrage en service ; elles comportent

a) l'équilibre de la bielle d'effort tranchant ;
b) la résistance en compression de cette bielle ;
c) l'équilibre du coin inférieur.

Il est admis qu 'à l'appui simple d'about d'une poutre précontrainte,
l'effort tranchant est transmis à travers une fissure unique, ayant une inclinai-
son .
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sur l 'axe longitudinal de la pièce ; cette inclinaison p est l 'angle
avec la fibre moyenne, de la contrainte principale de compression dans le béton
suppose non fissuré, au niveau du centre de gravité de la section d'appui.

l'appui :
La valeur de l'angle p à considérer dépend de la position de

a) lorsque le nu de l'appui simple côté travée est situé à une
distance de la face d'about au moins égale à la valeur caractéristique maximale
de la longueur d'établissement, c 'est l ' inclinaison p tenant compte de l'effort
normal de précontrainte qui est à considérer (avec une valeur plancher de 30°).

P = 4 5 ° .
b) dans le cas contraire (qui est le plus général) on doit prendre

2.4.1 - Equilibre de la bielle d'effort tranchant.

R ( armatures verticales)
Les conditions d'équilibre de la
bielle d'effort tranchant imposent :

- des armatures verticales dimensionnées
pour reprendre l'effort R

- des armatures horizontales longitudi-
nales en partie inférieure de la poutre
pour reprendre l'effort R cotg p

2.4.1.1 - Armatures verticales.

Si A. est la section de chaque cours d'étrier, l'espacement maxi-
mal entre cours d'étriers est donné par la relation

ZA t cotg p -|- aet =

Dans cette relation :

- 2 est le bras de levier du couple élastique que l'on peut
prendre égal à 0,8 fois la hauteur totale dans le cas des poutres à talon.

- afi est la limite élastique de l'acier constitutif des étriers,
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Cet espacement est maintenu sur la longueur 0,8 h^. fais le
renforcement des armatures résultant des renies rappelées en tête du § 2.4.
peut régner sur une longueur supérieure (jusqu'à Ze à partir de l 'about).

2.4.1.2 - Armatures_longitudinales_de_nap_pe_infërieure.

L'effort horizontal R cotg p , augmenté de l'effort horizontal FE

sollicitant l'appareil d'appui doit être équilibré.

On considère cet équilibre comme assuré lorsque la moitié de
l'effort de précontrainte F. effectivement ancré, au droit du nu de l'appui côté
travée, est au moins égal à R cotg P + F.- .

V//77.
1,2

F. est calculé en valeur caractéris
tique minimale en considérant la
valeur caractéristique maximale de

Si cette vérification n'est pas
'sn satisfaite (R cotg p+ F£ - ̂  > 0 )

BPA ET 2,1 nous conseillons l'attitude suivante, inspirée de la nouvelle réglementation
(annexe IV).

à F,
a) Augmenter la longueur de l'about si R cotg p + Fp est supérieur

b) Si R cotg p + F£ est inférieur à FA , la stabilité de la bielle

pourra être vérifiée par les règles inspirées du béton armé.

Ceci impose :

ij Un renforcement des armatures passives longitudinales de
nappe inférieure par rapport au pourcentage minimal.

2) La vérification du scellement droit des armatures passives
et des armatures de précontraintes (désormais considérées dans cette zone comme
des armatures de béton armé) effectuée à partir de la plus faible des deux va-
leurs des coefficients î]d(l)(selon notation du règlement) relatifs à ces deux
types d'armatures.

(1) Ce coefficient est le coefficient Y du fascicule 61 titre VI du C.P.C.



- 30 -

35,3 2.4.2 - Résistance de la bielle d'effort tranchant.

Cette bielle est soumise à un effort R/sin p auquel il convient

d'ajouter la composante selon la bielle de l'effort horizontal sollicitant l 'ap-

pareil d'appui soi.t F E / cosp .

Cet effort s'exerce sur une section qui est la projection, sur un
plan perpendiculaire à la bielle, de la surface d'appui. Lorsque la largeur de
l'âme est inférieure à la largeur de l'appareil d'appui c'est la largeur de l'âme
qui est prise en compte dans le calcul de cette surface.

La contrainte de compression de la bielle est limitée à -yr~
avec Yb = 2 , 2 . En général cette vérification n'est pas déterminante ; elle

pourrait l'être en cas d'appui
constitué par une articulation en
béton. Dans ce cas, il sera néces-
saire de prévoir un sommier fretté
au-dessus de l'appui afin d'assurer
la diffusion de la réaction dans la
pièce. La longueur d'appui à consi-
dérer, pour la résistance de la
bielle est alors celle intéressée
par cet étalement de la réaction

R d'appui.

2 .4 .3 - Equilibre du coin inférieur.

\̂ F
\ t

V-\
\
\
\

^-/'
**\^/
T /

?
1

/

/ ^/ Jf^
/ s"*

i-^ ^ • j»

\
\

\A

Les efforts auxquels est soumis un coin inférieur étant évalués
sous sollicitations d'utilisation, la détermination des armatures correspondantes
peut être faite comme indiqué ci-après.

a - les armatures qui assurent la couture des plans suivant les-
quels la fissuration de la pièce est la plus probable doivent être capables
d'équilibrer un effort horizontal H' tel que la direction de la résultante de R
et H' fasse avec la normale au plan de rupture AC un angle au plus égal à <p ;
soit H' ^ A R, R désignant la réaction d'appui verticale maximale (H1 est à
majorer éventuellement de la composante horizontale H de la réaction d'appui
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lorsqu'elle concourt à l'arrachement du coin inférieur) ; avec
BPA IV , a

222 X = - *9 9

1 + tg 9 cotg «P

9 désignant l ' inclinaison sur la verticale du plan de rupture considéré ; et
f l 'anale de frottement interne du béton, pris, ici, par mesure de sécurité

éqal à Arcto 2/3 ; d 'où

x = 1,5 - ig 9
1 + 1,5 tg 9
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CHAPITRE 3

INCIDENCES DU TRAITEMENT THERMIQUE

TENSION INITIALE - RELAXATION

Le nouveau règlement (articles 6,2 et 9,3 notamment) précise que
les formules données pour le calcul des pertes de précontrainte doivent être
revues dans le cas où le béton subit un traitement thermique. Cette révision est
faite dans le présent chapitre, en fonction des connaissances actuelles (le
sujet restant. ô\minHf) ..

Les calculs développés dans ce chapitre sont donc destinés à justi-
fier les ordres de grandeur des pertes d'origine thermique à considérer. Il ne
sera généralement pas nécessaire de les reprendre dans chaque cas d'espèce. Les
évaluations déduites de cette étude, et que l 'on trouvera à la fin de ce chapi-
tre pourront s'avérer suffisantes dans la plupart des cas.

3.1 - PERTES D'ORIGINE THERMIQUE.

. Le calcul des pertes d'origine thermique est conduit selon l'hypo-
thèse qu'il n'existe pas de liaison entre les deux matériaux (aciers de précon-
trainte et béton) avant la phase de montée pn température.

3.1.1 - Etude théorique.

3.1.1.1 - Montée en température : l'acier, tendu entre deux points
fixes ne peut se dilater~TiBrëmënt"Tl përd'donc une fraction de sa tension ini-
tiale.

avec :

EQ : module d'élasticité de l 'acier

9, : température d'étuvage
9 Q : température de pré-prise (qénéralement : température

ambiante)
a '• coefficient de dilatation de l 'acier.
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3.1.1.2 - Ph§§§_ isotherme
deux matériaux.

la liaison devient effective entre les

3.1.1.3 - Refroidissement : le relâchement des armatures est géné-
ralement pratiqué avant retour' à~îâ~tëmpérature ambiante afin de limiter le risque
de fissuration; soit 02 la température à laquelle il s'effectue.

La diminution de la température a pour effet :

- de surtendre les armatures situées en dehors de la poutre ; la
surtension est E a (9, - Q0)a a i c.

- de rétracter le béton ; toutefois le libre déplacement du béton
est gêné par les armatures pré-tendues, il se produit donc dans
le béton des contraintes de traction au niveau de ces armatures.

Pour calculer la variation de tension dans les armatures à l'inté-
rieur du béton, il suffit d'écrire que les forces appliquées forment un système
équivalent à zéro.

Notations :

L demi-longueur d'une poutre.

l distance séparant la pièce de béton de l'ancrage extérieur ou
demi -distance entre faces en regard de deux poutres vnïsines .

AL raccourcissement de la pièce de béton au niveau du barycentre
des armatures à chaque extrémité.

Ancrage extérieur AL

2L 2l

Désignons par A et B les sections respectives des aciers de pré-
contrainte et du béton (section totale (1) de la poutre). L'effort exercé par les
aciers "extérieurs" est :

L'effort exercé par les aciers "intérieurs" est :

L'effort exercé sur le béton est, au niveau des armatures :

(1) Quoique les armatures de précontrainte soient concentrées près de *J 'intrados,
aucune déformation verticale n'est possible avant relâchement des armatures ;
la perte de précontrainte d'orioine thermique est donc calculée en compression
simple et. valable à tous niveaux ; les autres pertes tiennent. compte de Vex-
centrement. P peut être homogénéisée en ce qui concerne les armatures passives,
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L'équilibre de ces efforts exige :

I forces extérieures = Z forces intérieures

d'où :

*BEbi
De cette équation on tire :

A^EQ = -A^kEa*BEbj

d'où :

ALŝ .b'W avec

Immédiatement avant le relâchement' des armatures de précontrainte,
la tension dans les armatures à l'intérieur du béton est :

fl /A A \
JL>(Xi~ l v/ | -"7^

soit

la contrainte de traction dans le béton- au niveau dû barycentre
des armatures avant leur relâchement est :

Remarque - Cette contrainte ne doit pas excéder la résistance du béton à la
traction sinon il y a formation de fissures. On peut néanmoins considérer que
le calcul reste vrai lorsqu'il y a fissuration ; dans ce cas en effet apl
est plus élevé mais les pertes ultérieures seront plus importantes puisqu'aux
déformations élastiques instantanées du béton viendront s'ajouter les déforma-
tions nécessaires pour refermer les fissures.

3.1.1.4 - Relâchement et retour à la température ambiante.

A compter de l'instant du relâchement, l 'acier subit toutes les
déformations du béton et vice versa.

Appelons apj la tension initiale de l'armature après relâchement
et retour à la température ambiante et écrivons l'égalité des raccourcissements
relatifs de l 'acier et du béton au niveau du barycentre des armatures.
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pour l'acier (ÂÂ)Q = CTP'"CTP' . «a(92-9Q)
£ Ea

pour le béton (^/-)K = CTbi*pbi + « j e 9 1
û a c D 2 0
l Ebi

â j étant la contrainte dans le béton provoquée par le relâchement
des armatures

avec

e : excentrement moyen des fils (négatif pour un barycentre situé
au-dessous du centre de aravité de la section)

I,i2 : mornen* d'inertie et carré du rayon de giration de la section
de bOi ' i n

Mp : moment de charge permanente (poids propre de la poutre),

d'où •

M —
0p1

E"CTP' * « 0 ( 6 2 - 6 0 ) = ab1* gpi+ G I + ab ( 9 2 - 6 0 )

De cette équation on tire :

^5
Ebi

soit en remplaçant a et a'faj' par leur valeur tirée de 3.1.1.3

"2 ̂
 e â

.) I Eu.-

UkÊbi

De cette équation on tire l 'expression très simple

Ebi

avec
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Remarques.

1) La formule contient à la fois la perte due au raccourcissement
instantané du béton (au dénominateur), la surtension due au poids propre (terme
M_) et la perte thermique (terme 0, - 0 ).

2) La tension initiale est indépendante de la température à laquel-
le se pratique le relâchement. La température de relâchement peut donc être choi-
sie uniquement en fonction du risque de fissuration.

3) La formule ci-dessus suppose Eb j invariant au cours du processus
de refroidissement.Si l 'on considère le module Eb:du béton à l ' issue du refroi-
dissement,on peut s'attendre à une tension initiale légèrement plus élevée.

4) La formulation ci-dessus suppose que l'ensemble du banc a été
soumis à l'étuvage, ce qui est envisagé lorsque l 'on chercher à fabriquer le
maximum de poutres à la fois. Il peut être envisagé le seul chauffage des éléments
de béton ; les calculs effectués diffèrent alors ; on montre qu' i ls aboutissent
dans ce cas à la formulation suivante :

û e E
<__. ^ / û u \ Ls r~ / Q Q \ L A n
W + • d 1 v ~ V r\ I —2——» v p QJ i l O *~ O *%/ — 1*1 "̂̂  "̂~̂ ^

DO Q O 1 O j î i O 0 I 0 G î F •

a,.
. Ebi

On aboutit alors à une tension initiale plus élevée que dans le cas précédent.
Pour des bancs de grande longueur, / ( + L) représente la somme des longueurs
laissées libres et non étuvées rapportée à la longueur du banc.

3.1.2 - Appl i catijon numérique .

Considérons une poutre de section résistante B = 0,1870 m2 précon-
trainte par 36 fils de 38,5 mm2 de section chacun dont le barycentre se situe
à 0,274 au-dessous du centre de gravité de la section (e = - 0,274). Le moment
de charge permanente libéré au relâchement est de 20,72 t. m.

Le moment d'inertie de la poutre est 0,0129 m4 par rapport à un
axe horizontal passent par le centre de gravité de la section.

Après une pré-prise à température ambiante (20°), le traitement
thermique élève la température à la valeur 9-| = 70° au coeur du béton.

Les coefficients de dilatation thermique de l'acier et du béton
sont supposés égaux à 10"5 par degré centiarade.

Les modules d'élasticité sont respectivement 20 400 000 t/m2 pour
l'acier, 2 800 000 t/m2 pour le béton (module instantané à l ' issue du cycle d'é-
tuvage).

La tension initiale sur banc des armatures est a = 141 300 t/m2
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3.1.2.1 - ler_cas_2_la_tota l i té_du_banc_est_soumise_à_étuyage.

= 0 ; on obtient •

ttl 300 - 20 400 000 x 10'5x 50 * 20,720

U 00168
2800000

o . = 119 600 t /m2.

L'examen de cette formule montre que, dans ce cas, la perte
d'oriqifie thermique est de 1 % de la tension sur banc par tranche de 7° C de
montée en température.

En effet, la perte d'origine thermique est mise en évidence par
le deuxième terme du numérateur.

Ao = 20 400 000 x KT5x 50 = 10 200 t/m2

soit 7 % de la tension sur banc pour une élévation de température de 50°.

3.1.2.2 - 2|me_cas.

Si l = 0,10.
M

a . M 300 + 20 400 000 x 10'5x 50 x 0.1 - 10 200 » 3213
Pi " 1,123

apj = 120 510 t/m2.

3.1.2.3 - 3eme_cas.

Si rrr= °'5
apj = 124 150 t/m2.

3.2 - RELAXATION DES ARMATURES.

L'étude des effets de 1'étuvage sur la relaxation des armatures
pré-tendues fait actuellement l'objet de très nombreuses recherches ; il est mal-

heureusement prématuré d 'en tirer des conclusions précises au niveau de la
justification des projets. C 'es t la raison pour laquelle nous n'avons pas envi-
sagé de calcul de pertes par relaxation tenant compte de l'incidence thermique.
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II convient néanmoins d'apprécier l ' incidence des approximations
faites compte tenu des premières conclusions de ces recherches.

Le problème posé est double :

a) La relaxation finale d'une armature tendue est-elle augmentée
ou diminuée par suite du traitement thermique ?

b) La relaxation des armatures sur banc est-elle activée en phase
initiale par le traitement thermique ?

A cette deuxième question, il est reconnu que le chauffage accroît
notablement la vitesse de relaxation en sorte qu'une fraction importante de la
relaxation finale de l'armature se produirait sur le banc de préfabrication au
cours du traitement thermique.

Sur le plan des calculs, ces conclusions conduiraient :

a) à une ayomentation des pertes de tension sur banc entraînant
une réduction des contraintes de compression dans le béton lors du relâchement
des armatures.

b) à une réduction des pertes différées en service ; toutefois,
si l 'on suppose que la relaxation totale reste inchangée, la faible part de
relaxation, concomitante au retrait et au fluage, annulerait pratiquement le
terme réducteur A ap ( A a r + A a f l )

api(x)-0,55Rg

Les calculs, tels qu' i ls seront présentés dans la pièce 3 de ce
document ne tiennent pas compte de l 'activation de la relaxation et ainsi :

a) se placent en sécurité vis-à-vis des vérifications des con-
traintes de compression en fibre inférieure lors du relâchement des armatures,
phase considérée comme critique en raison du risque d'écrasement du talon et de
formation de contreflèches importantes

b) ne semblent pas aboutir à des résultats très différents sur le
calcul des tensions finales.
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CHAPITRE 4

CONTRAINTES SUPPLEMENTAIRES

A CONSIDERER VIS-A-VIS DE L'ETAT-LIMITE

D'UTILISATION

4.1 - ETUDE QUALITATIVE.

Dès durcissement du hourdis coulé en place sur Tes poutres préfa-
briquées, les deux fibres au contact sont astreintes à subir les mêmes déforma-
tions : poutres et hourdis forment alors un ensemble monolithique.

Or les déformations différées de ces deux éléments ne sont oas les
mêmes pour deux raisons essentielles :

a) ils n'ont pas le même âge.

b) les modules d'élasticité des bétons constitutifs sont différents.

4.1.1 - Retrait différentiel.

Une partie du retrait de la poutre au temps t où l'on coule le
hourdis s'est déjà effectuée : si e est le retrait final de la poutre, la
fraction de retrait déjà effectuée au temps t est :

r(t.)£rp

où r(t ) est la valeur de la fonction r(t) pour t = t .

Le béton du hourdis dont le raccourcissement par retrait, s'i l
était libre de s'effectuer, serait £ r va donc avoir une fraction

E .- r(t ) E qênée par la présence de la poutre. Il va donc être mis en
traction, la poutre préfabriquée étant alors sollicitée en contraintes de com-
pression sur la fibre supérieure et en contraintes de traction sur la fibre
inférieure.
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4.1.2 - FIuaqe.

La poutre, soumise antérieurement à des efforts (poids propre,
précontrainte) tend à subir des déformations différées par fluage. A partir de
l'instant t ces déformations se trouvent être gênées par la présence du hourdis,

L'approche mathématique de ces deux phénomènes est relativement
complexe, elle suppose par ailleurs que les deux matériaux en présence restent
homogènes et élastiques, ce qui n'est généralement pas le cas, notamment pour
le hourdis qui sera probablement fissuré par retrait : dans cet état, il sera
moins apte à s'opposer aux déformations par fluage de la poutre.

réalistes.
Il ne s'agit donc que de fixer des ordres de grandeur suffisamment

4.2 - RETRAIT DIFFERENTIEL.

La fraction £= erh-£,p r(t.) du raccourcissement rel-etif du béton
du hourdis, gênée par la présence de la poutre, engendre les contraintes sui-
vantes :

Hourdis { G-2-

Poutre Gi

a) dans le hourdis, en un point d'ordonnée y pris par rapport au
centre de gravité de la section complète :

a ( y ) = £ E v B h { . * . * ) - £ E V

b) dans la poutre, en un point d'ordonnée y pris par rapport au
centre de gravité de la section complète :

dans ces formules :

représente l'aire de béton de hourdis associée à la poutre préfabriquée
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B et I représentent respectivement l 'aire et le moment d'inertie de la
section complète par rapport à son centre de gravité.

c = GG? distance du centre de gravité du hourdis à celui de la section
complète.

EV est le module d'élasticité du.béton du hourdis sous charges de
lonaue durée, que l'on prendra généralement égal à :

25 550V7 a'. ( a', en tf/m2)

4.3 - FLUAGE.

Vis-à-vis des méthodes d'analyse habituellement employées, le
problème se complique lorsque le béton des poutres a subi un traitement thermique
car les déformations différées du béton y sont plus faibles que pour un béton à
durcissement normal.

Comme il s'agit de rechercher des ordres de grandeur on pourra,
dans la majorité des cas, s' inspirer'du raisonnement suivant :

\ Au relâchement des armatures (t = o), la section de béton est soumise
à un effort normal N (précontrainte) et un moment fléchissant M (précontrainte +
poids propre).

Notons £ , z ( y ) la déformation instantanée du béton sur la fibre
d'ordonnée y .

Au moment où l 'on coule le hourdis, instant t , le béton a subi

en plus la fraction r (to) de son fluage final e f(y)calculé en supposant que la

poutre reste indéfiniment dans son état initial ; posons :

r ( t . )e f (y )

On considérera alors que les contraintes sur la fibre d'ordonnée y
dans la poutre solidaire du hourdis, sous l'effet des sollicitations M et N
ci-dessus sont, sous réserve de la remarque ci-dessous, la somme de deux termes.

1 + k- les contraintes initiales multipliées par —*—

? - k- la fraction ï~*— des contraintes dues à M et N qui s'applique-

raient sur la section complète.

Remarque : Pour tenir compte de la variation de l'effort de précon-
trainte au cours du temps dans le calcul des deux termes, on donnera à N et aux
actions de précontrainte,.leurs valeurs finales toutes pertes déduites, M restant
égal à la somme aloébrique du couple Ne et du moment correspondant au poids de la
poutre préfabriquée seule.
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CHAPITRE 1

CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

1.1 - CARACTERISTIQUES DES ACIERS.

1.1.1 - Aci ers de^ précontrainte.

- référence de l'agrément :

- classe de l'acier selon définition du fascicule 4 titre II
0 12,7 (7 fils) classe III BR (basse relaxation).

- T = 1 6 7 000 t/m2

- R = 188 000 t/m2

- P1000 = 5 %

- P3000 = 6 %

A = 94 mm2

BP 9,5 E = 19 400 000 t/m (module apparent dans le cas de torons)a
r\ > 1 (coefficient de fissuration)

r|d = 1,5 (coefficient de scellement)

1.1.2 - Arma t u re s p as si ve s.

aciers_HA

ae = 42 000 t/m2

ar = 48 500 t/m2

TI = 1,6 (coefficient de fissuration)



- 5 -

rid = 1,5 (coefficient de scellement) (appelé 4"d dans le fascicule
61 titre VI du C P C ) .

Açlfr5.. doux. !!§•§§§

çe = 24 000 t/m2

ar = 1,2 x 24 000 (généralement non garanti).

1.2 - BETONS.

1.2.1 - Poutres préfabriquées.

Béton dosé à 400 kg/m3 E/C = 0,42.
Résistance caractéristique à 28 jours.
a28 = 4 200 t/m2 en compression
a28 = 61,2 + 0,06 x 4 200 = 313 t/m2 en traction.

Ce béton est un béton étuvé, permettant d 'obteni r une résistance
caractéristique en compression de 2 800 t/m2 à l ' i s s u e d ' u n cycle d 'é tuvage à
la vapeur basse pression déf ini comme suit :

- préprise à 20° C : 4 heures

- montée en température de 20° à 70° : 3 heures 30

- phase isotherme à 70° C : 6 heures

- refroidissement de 70° C à 20° C : 5 heures

Î5(f

420

Croissance de la résistance du béton à la compression

béton étuvé

même béton, non étuvé

14 28
Temps (jours)
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1.2.2 - Béton dû hourdis.

Le béton du hourdis est un béton à 3000t/m2 de résistance caracté-
ristique à la compression à 28 jours.

1.3 - INCIDENCES DE L'ETUVAGE SUR LES CARACTERISTIQUES DU BETON DES POUTRES PRE-
F A B R I Q U E E S . '

Le béton est soumis à un traitement thermique à la vapeur sous basse
pression (pression atmosphérique) pour accélérer son durcissement. Vis-à-v is-des
déformations instantanées, ce béton présente une déformabilité plus arande pour
des charqes appliquées à son jeune âqe ; par contre les déformations différées
sont plus faibles que pour un béton de mêmes caractéristiques ayant durci norma-
lement.

Les chiffres ci-après résultent des travaux de différents auteurs(1).
ils doivent être considérés comme des valeurs moyennes susceptibles de

varier sensiblement en fonction des conditions d'étuvage et de conservation des
produits.

Nous considérerons successivement les incidences de l'étuvage sur :
a) les déformations instantanées du béton ;

b) les déformations différées (fluage) ;

c) le retrait du béton.

1.3.1 - Dé forma ti on s instantanées.

1.3.1.1 - Çharges_aç9liguées_à_]a_sortie_de_l_[étuye (poids-propre,
précontrainte)?

A résistance égale, le module de déformation instantanée du béton
chargé à l ' issue du cycle d'étuvage est de 30 % inférieur au module d'un béton
non etuvé dont le,module se calcule par la formule :

BP 5 EJJ = 76650 y CT'i ( a j en

(1) - Rapport de coopération Franco-soviétique (1971)

- P.W. KEENE : Concrète cured in steam at atmospheric pressure
(Prestress, Décembre 1963)

- Congrès RILEM : Moscou 1964 (MIRONOV)..

- HANSON : Prestress Loss as affected by type of curing
(P.C.I Journal Avril 1964).
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Pour les charges appliquées à la sortie de l 'étuve, le module de
déformation instantanée à considérer est donc, pour le cas d'espèce :

Ej.= 0,7x76650 V2800 = 2 800 000 t/mZ

1.3.1.2 - Çharges_agg]iguées_ultérieurenent (hourdis, superstruc-
tûris)T"~ ""

A 28 jours ou au-delà, les modules de déformations instantanées sont
comparables (à 5 % près) entre deux bétons de même résistance dont l 'un a subi
l'étuvage, l'autre non.

Si le hourdis et les superstructures sont appliquées à 28 jours le
module de déformation à considérer est ( a ' = 4 200 t/m2) 4 900 000 t/m2.

Remarque : dans le cas (qui n'est pas celui de l'exemple) où le béton est chargé
a j Jours (j < 28) on peut définir le module instantané en t/m2 par la formule :

1 76650 tfôT

1.3.2 - Déf ormati ons di f férëes par fi uage .

Pour un béton non traité thermiquement, la déformation par fluage
au temps t compté à partir du chargement s'exprime par :

j étant le jour du chargement

a', étant la contrainte finale dans le béton au niveau de la fibre
étudiée

Kf l = kb kc kd ke2

Les courbes données par l'annexe I du nouveau règlement de béton
••••• 'précontraint permettent de définir les coefficients donnant K f [ pour un béton

ayant normalement durci :

- kb dépend du dosage en ciment (400 kg/m3 de béton) et du rapport
E/C (0,42);dans le cas d'espèce kb = 0,9

- kc dépend des conditions climatiques - généralement conservation
en plein air (hygrométrie 70 %} kc = 2,3

- k est un coefficient dépendant de l'épaisseur fictive de la
e2

p
pièce em= -£j= ; p étant le périmètre de la section ;

pour em= 12,5 cm kft = 0,95

kfa kc ke = 0,9 x 0,95 x 2,3 = 2.
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Lorsque le béton est chargé a 28 jours ( kd = 1) on retrouve ici
la valeur de K^ généralement admise dans les calculs pour un béton ayant nor-
malement durci à l'air ambiant. L'influence de la date de chargement intervient
par le coefficient kd d 'où :

Kf l= 2xk d

A résistance égale au moment du chargement, la déformation par
fluage d'un béton étuvê est inférieure de 30 % environ à celle d'un béton ayant
normalement durci. Ce gain est obtenu quelle que soit la date du chargement.

1.3.2.1 - Charges ap_pliguées_à_la_sortie_de_]^ëtuye (poids propre,
précontrainte) : la résistance 3ù béton"âû~m5mënt dû chargement est comparable
à celle d'un béton ayant normalement durci et âgé de 7 jours.

Pour un béton à durcissement normal âgé de 7 jours :

kd = 1,4

Le raccourcissement par fluage pour &'• = 2 800 bars est donc :

£ . 0.7xcrbix2xU _ cr'bl x]0-6
fl" 76650V 2 800 " 2

1.3.2.2 - Charges_ap_pliguées_posterieurement (hourdis, superstruc-
tures]?

Il faut introduire pour le coefficient kd un âge de mise en charge
corrigé qui correspond à l 'âge d'un béton non étuvé qui aurait même résistance que
le béton étuvé le jour du chargement. Pour des chargements appliqués à des âges
peu différents de 28 jours on pourra considérer que :

1) à 28 jours la résistance d'un béton étuvé est les 90 % de la
résistance d'un béton normal

2) à .14 jours cette résistance est 1,15 fois celle d'un béton nor-
mal .

Ceci permet d'établir les correspondances d 'âges (âge corrigé)
qu'on peut lire directement par rappel horizontal entre les deux courbes de la
page 5.

Par conséquent, si j = 28 jours, l 'âge de mise en charge corrigé
est éoal à 23 jours d'où kd= 1,1

_
fl " 76650 VZ2ÔÔ ~3,2

(relation alnébrique, a', étant généralement néaatif)
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1.3.2.3 - Qéformations_djfférées_finales .

L ' u t i l i s a t i o n directe des deux résultats précédents conduit à
l ' express ion su ivante :

( re la t ion algébrique CT' étant généralement néga t i f ) .

1.3.3 - Déformations différées par retrait du béton.

Pour un rapport E/C donné l ' é tuvage d iminue le retrait du béton de
20 % par rapport au retrait d ' u n béton ayant normalement durc i .

d ' O ù ^ E f = O.Skb^ kp

kb = 0,90 pour E/C = 0,42 et pour le dosage ciment de 400 kg/m3

ec = 27,5 x 10 (stockage en p l e i n a i r )

k coeff icient dépendant de l ' épa i s seur f ic t ive de la pièce

em= 12,5 cm k e i = 0,95

kP= 1+20 û

n
05 étant le rapport -jr des aires des aciers et du béton.

A comprend à la fois l ' a i r e des armatures de précontrainte et
cel le des armatures passives.

B est l ' a i r e totale de la section transversale de la pièce

û> = à = 0,0097 k D = 0,85
D r

d ' o ù c r = 0,8 x 0,9 x 27,5 x 10"5 x 0,95 x 0,85 = 1,6 x 10"4

.Ce ch i f f re a été retenu en raison de la bonne connaissance du béton
(dosage E/C) et des conditions de stockage dans le cas d'espèce ; en l 'absence
de ces indica t ions i l conviendra de se référer aux valeurs hab i tue l l e s d iminuées
de 20 % pour ten i r compte de l 1 é tuvage .

Ces valeurs habituelles sont :
-44 x 10 dans le quart Sud-Est de la France

3 x 10~ dans le reste de la France.

Il est à noter que le retrait final d'un béton étuvé dépend peu du
rapport E/C.
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CHAPITRE 2

DESCRIPTION DE L'OUVRAGE

PHASES DE CONSTRUCTION

DEFINITION DES SECTIONS

L'ouvrage est une travée indépendante de 18,80 m de portée entre
axes d'appuis, sa largeur utile est de 10 mètres répartis comme suit (profil
n° 7 des normes ICTAR) :

Chaussée 7 m ( Pas de dispositif rigide, la
) largeur surchargeable est égale

Surlargeurs 2 x 0,25 m ( à la largeur roulable soit 7,50 m.

Trottoirs 1,25 m.

Cet ouvrage est un ouvrage de première classe au sens du fascicule
61 titre II du C.P.C.

L'ossature résistante est constituée de 13 poutres préfabriquées,
identiques, espacées de 80 cm d'axe en axe ; elles sont solidarisées par un
hourdis coulé en place sur des plaques en amiante ciment de 1,5 cm d'épaisseur,
posées sur les poutres. L'épaisseur du hourdis est de 18 cm au droit des poutres
et de 16,5 cm entre poutres.

Le hourdis n'est pas en encorbellement sur les bords libres de la
travée.

2.1 - PHASES DE CONSTRUCTION.

La vérification du tablier est conduite conformément au schéma de
montage suivant :

Phase 1 : préfabrication et transport des poutres.

Phase 2 : stockage des poutres - Une fraction des pertes différées
est prise en compte, fonction de la durée de stockage.

Phase 3 : coulage du hourdis.

Phase 4 : mise en place des superstructures et mise en service de
1'ouvrage.

Phase 5 : ouvrage en service, toutes pertes déduites.



- 11 -

2.2 - CARACTERISTIQUES DES SECTIONS.

Les sections résistantes des poutres varient en cours de construc-
tion :

- en phases 1, 2 et 3 l'ossature résistante est constituée par les
poutres préfabriquées seules (en phase 3, en particulier, le hourdis n'a pas
encore durci, il n'est donc pas intégré à la section résistante).

- après durcissement du hourdis (phases 4 et 5) les sections résis-
tantes sont constituées par l'ensemble monolithique poutres + hourdis associé.

2.2.1 - Association poutres-hourdis et ses conséquences.

Les deux bétons (celui des poutres et celui du hourdis) ont des
caractéristiques différentes ; il devrait donc être tenu compte, dans le calcul
de la section complète, d'un coefficient d'équivalence généralement compris entre
1.3 et 1,5 représentant le rapport des modules d'élasticité du béton des poutres
à celui du hourdis.

Par contre, les deux bétons étant mis en oeuvre à des époques dif-
férentes, le retrait différentiel conduit à des contraintes non négligeables.

Par ailleurs, le béton du hourdis freine les déformations par fluage
des poutres et engendre donc des efforts supplémentaires.

Nous serons donc amenés à considérer ces contraintes supplémentai-
res en stade final sous sollicitations d'utilisation ; vis-à-vis de l'état-limite
ultime, ces contraintes ne seront pas introduites.

Enfin, un problème d'ordre réglementaire concerne le hourdis : la
vérification d'un hourdis en béton armé, coulé sur des poutres précontraintes
(ou associé latéralement à ces poutres) ne fait l'objet d'aucune prescription
dans le nouveau règlement de béton précontraint. Mous seront donc amenés dans
le chapitre 7, à énoncer un certain nombre de règles particulières de vérifica-
tion du hourdis tant en flexion longitudinale (et générale) qu'en flexion trans-
versale (et locale).

2.2.2 - Secti on s homogène i sées.

Dans le cas de la précontrainte par adhérence, il est possible de
tenir compte des armatures longitudinales (actives et passives) dans le calcul
des sections résistantes pour la justification des contraintes normales.

La sections des armatures est alors multipliée par un coefficient
E

d'équivalence n= r^- (homogénéisation par rapport au béton).
Lb

Toutefois cette homogénéisation est interdite lors du calcul des
contraintes normales dues à la précontrainte..



- 12 -

Nous avons étendu cette restriction au poids propre de la poutre
pu i sque les pertes par déformation instantanée du béton ont tenu compte de la
surtension des armatures provoquée par le poids propre lors du relâchement.

L'homogénéisation des sections n'est pas obligatoire ; elle cons-
titue finalement une complication des calculs puisque, de toute manière, le
dimensionnement des armatures passives est conduit à partir deo contraintes
résultantes calculées en section nette ; el le permet néanmoins un gain substan-
tiel sur la précontrainte. Par a i l l eu r s , dans l ' i g n o r a n c e à ce stade du calcul
des quantités d 'a rmatures passives l onq i tud ina l e s , nous avons l imi té l 'homogénéi-
sation aux seules armatures de précontrainte.

Compte tenu des modules d 'élasticité calculés antérieurement pour
le béton nous considérons les coefficients d 'équivalence suivants :

a) Charge permanente et précontrainte appliquées à la détension (1)

calcul en section nette

b) Charge permanente en stade
pertes de précontrainte :

n = 12

f inal (hourdis , superstructures) et

c) Charges d ' exp lo i ta t ion (effet ins tantané) :

n = 4

Ces coefficients d 'équivalence tiennent compte des modules d 'élas-
ticité réels des matériaux. On rappelje que l 'a r t ic le 18,43 du règlement permet
de les for fa i t i se r à des va leu r s un peu différentes (18 et 6).

(1) Ceci constitue une simple tolérance par rapport au règlement (BP 18,42) qui
étend le calcul en section nette à la fois à la précontrainte in i t i a le et à
ses variations ultérieures.
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SECTION MEDIANE - POUTRE 7

ARMATURES DE PRECONTRAINTE ACTIVES

1° du lit

1

2

3

4

Nombre

6

4

2

2

Section
nnn̂

564

376

188

188

distance F.I

0,07

0,12

0,17

0,22

Total 14 1316

distance du barycentre à la fibre inférieure
de la poutre : 0,12 m

Mi

0,800

0, 40

-e—&

m

0,15

SECTION POUTRE SEULE

n = 0

n - 12

n « 4

B

0,1995

0,2153

0,2048

I

0,01512

0,01639

0,01557

V

0,405

0,427

0,413

v1

- 0.410

- 0.388

- 0.402

e

- 0.290

- 0.268

- 0.282

Module ̂ 2)
eff .tran

-
-

—

SECTION COMPLETE

n » 0

n = 12

n « 4

B

0,3315

0,3473

0,3368

I

0,03434

0,03791

0,03556

V

0,211

0,233

0,219

v1

- 0.604

- 0.582

- 0.596

Vf"

0.376

0.398

0.384

e

- 0.484

- 0.462

- 0.476

Module(2)

eff .tran
-

—
-

a- GG1

0,194

0,194

0,194

c = GG2

0.294

0.316

0.302

(1) distance du centre de gravité de la section à la fibre supérieure du hourdis

(2) quantité par laquelle on multiplie l'effort tranchant pour obtenir la contrainte
de cisaillement (au niveau du centre de gravité de la section complète pour n = 4)



SECTION D'APPUI POUTRE 7

ARMATURES DE PRECONTRAINTE ACTIVES

n" du lit

1

2

3

4

nombre

6

2

0

2

section
mnr

564

188

0

188

distance P.I

0,07

0,12

0,17

0,22

Total 10 940

distance du barycentre à la fibre inférieure
de la poutre : 0,10 m

0.550

SECTION POUTRE SEULE

n - 0

n = 12

n = 4

B

0,1995

0,2108

0,2033

I

0,01512

0,01612

0,01546

V

0,405

0,422

0,411

v'

- 0.410

- 0.393

- 0.404

e

- 0.300

- 0.283

- 0.294

Module

ef f . tran_

9,68

-

SECTION COMPLETE

n = 0

n = 12

n = 4

B

0,2902

0,3015

0,2940

I

0,03018

0,03244

0,03095

V

0,253

0,270

0,259

v1

- 0.562

- 0,545

- 0,556

v,<"

0.418

0.435

0.424

e

- 0.452

- 0.435

- 0.446

Module

eff . t rar
-

9,08

9,12

a = G G 1

0,152

0,152

0,152

c = G G 2

0,336

0,353

0,342

(1) distance du centre de gravité de la section à la fibre supérieure du hourdis

(2) quantité par laquelle on multiplie l'effort tranchant pour obtenir la contrainte
de cisaillement (au niveau du centre de gravité de la section complète pour n = 4)
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CHAPITRE 3

EFFORTS LONGITUDINAUX

3.1 - ACTIONS DE LONGUE DUREE.

Les actions de lonoue durée sont évaluées sans tenir compte de
l'effet répartiteur du hourdis ; nous avonc donc considéré pour ce calcul le
hourdis articulé entre les poutres.

3.1.1 - Valeurs caractéristiques des actions de longue durée.C !» ........ - - - - - --

mmentaires Les va]eurs caractéristiques des actions de charge permanente s 'ob-
tiennent à partir des valeurs moyennes en leur ajoutant ou en leur soustrayant
des fractions forfaitaires estimées en fonction de l'élément de la construction
ainsi que du degré d'approximation du calcul des volumes (application de l'arti-
cle 4.1 des directives communes).

, 4.1.1 - Poutre préfabriquée .aire de la section 0,1995 m2 soit :
imentaires )

0,499 t/ml de valeur moyenne
valeur caractéristique maximale : 0,499 x 1,03 = 0,513 t/ml
valeur caractéristique minimale : 0,499 x 0,98 = 0,489 t/ml

Dans ces éléments préfabriqués les écarts par rapport aux va-
leurs probables sont réduits.

- Hourdis et coffrages perdus.

Poutres intermédiaires

Valeur moyenne 0,800 x 0,180 x 2,500 = 0,360 t/ml
valeur caractéristique maximale : 0,360 x 1,06 = 0,381 t/ml
valeur caractéristique minimale : 0,360 x 0,96 = 0,345 t/ml

Poutre de rive

valeur moyenne 0,600 x 0,180 x 2,500 = 0,270 t/ml
valeur caractéristique maximale : 0,270 x 1,06 = 0,286 t/ml
valeur caractéristique minimale : 0,270 x 0,96 = 0,259 t/ml
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DCC 4.1.2 - Superstructures
(commentaires )

La modification ultérieure des corniches et garde corps est impro-
bable ; on peut donc leur appliquer les coefficients utilisés pour le hourdis.

La modification ultérieure des revêtements est par contre très
probable. A l'origine leurs épaisseurs sont d'ailleurs plus faibles qu'il n'est
pris en compte dans la valeur probable ce qui, pour ce type d'ouvrage isostatique
est sans incidence sur le dimensionnement de la précontrainte car l 'on n'a géné-
ralement pas à craindre de compressions excessives dans le talon a vide (1).

Les trottoirs sont dans une situation intermédiaire ; une augmenta-
tion par rapport au calcul est plus probable qu'une diminution.

Les valeurs caractéristiques des actions dues aux superstructures
sont alors, dans ces conditions :

Poutre 1 et 13 (rive)

Valeur moyenne 0.695 t/ml
valeur caractéristique maximale : 0,695 x 1,06 = 0.736 t/ml
valeur caractéristique minimale : 0,695 x 0,96 = 0,667 t/ml

Poutres 2 et 12

Valeur moyenne 0.330 t/ml
valeur caractéristique maximale : 0,330 x 1,10 = 0,363 t/ml
valeur caractéristique minimale : 0,330 x 0,95 = 0,313 t/ml

Poutres 3 à 11

Valeur moyenne 0.192 t'/ml
valeur caractéristique maximale : 0,192 x 1,20 = 0,230 t/ml
valeur caractéristique minimale : 0,192 x 0,80 = 0,153 t/ml

3.1.2 - So11icitations*de charge permanente : moments fléchissant^.

Le tableau ci -après donne les moments fléchissants de charqe per-
manente dans les différentes sections de calcul ; ces moments ne sont pas encore
affectés des coefficients y e^ Y ^ dépendent de l'état-limite considéré,

(1) Par contre dans un ouvrage rendu hyperstatique sous charges d'exploitation il
conviendrait de se référer à la valeur probable initiale du revêtement (sans
renformis) dans le calcul de la valeur caractéristique minimale - la valeur
caractéristique maximale étant, selon le cas :

- soit cette valeur probable initiale majorée de 40 % si des rechargements
ultérieurs ne sont pas prévus

- soit la valeur probable du revêtement, renformis ultérieur compris,
majorée de 20 %.
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NTS

SANTS

Abscisse

9,4

7,4

5,4

3,4

1,4

Appui

Poutre
préfabriquée

maxi

22,64

21,44

18,39

13,31

6,19

0

mini

21,59

20,45

17,54

12,68

5,90

0

Hourdis et coffrage perdus

* Rive

maxi

12,63

11,96

10,26

7,42

3,45

0

mini

11,43

10,83

9,29

6,72

3,13

0

* Centrale

maxi

16,81

15,92

13,66

9,88

4,60

0

mini

15,23

14,42

12,37

8,95

4,16

0

Superstructures

* 1 et 13

maxi

32,50

30,79

26,41

19,11

8,89

0

mini

29,46

27,90

23,93

17,32

8,05

0

* 2 et 12

maxi

16,03

15,18

13,02

9,42

4,38

0

m'ini

13,82

13,09

11,23

8,12

3,78

0

*3 à 11

maxi

10,15

9,62

8,25

5,97

2,78

0

mini

6,75

6,39

5,48

3,97

1,85

0

3.1.3 - Sol!icitations de charge permanente :^ef forte tranchants.

Le tableau ci-après donne les efforts tranchants de charge permanen-
te dans les différentes sections de calcul ; ces efforts ne sont pas encore af-
fectés des coefficients YQ e^ Yc3 clui dépendent de l'état limite considéré.

ORTS

:HANTS
G

Abscisse

9,4

7,4

5,4

3,4

1,4

Appui

Rintrp

préfabriquée

maxi

0

1,02

2,05

3,07

4,10

4,61

mini

0

0,98

1,95

2,93

3,91

4,40

Hourdis et coffrage perdus

* Rive

maxi

0

0,57

1,14

1,71

2,28

2,57

mini

0

0,52

1,04

1,56

2,08

2,34

* Centrale

maxi

0

0,76

1,52

2,29

3,05

3,43

mini

0

0,69

1,38

2,07

2,76

3,10

Superstructures

* 1 et 13

maxi

0

1,47

2,94

4,41

5,88

6,56

mini

0

1,33

2,66

4,00

5,33

5,94

* 2 et 12

maxi

0

0,73

1,45

2,17

2,90

3,23

mini

.0

0,63

1,25

1,88

2,50

2,79

*3 à 11

maxi

0

0,46

0,92

1,38

1,84

2,05

mini

0

0,31

0,61

0,92

1,22

1,36

Dans ce calcul, les charges disposées entre l'appui et l 'abscisse
Jïi. n'ont pas été prises en compte ( ht = 0,80 ou 0,98 selon la charge).

* Poutres intéressées.
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18.80

Exemple :

- Aire de la l igne d ' i n f l u e n c e
à considérer sur appui vis-
à-vis du poids propre de la
poutre préfabriquée et du
hourdis :

8,992

- Aire de la l igne d ' i n f l u e n c e
à considérer vis-à-vis du
poids des superstructures :

8,910

3.2 - CHARGES D'EXPLOITATION.

3.2.1 - Etude de la répar t i t iont ransversa le selon la méthode GUYON-
MASSONNET^ ~ " ~ " " '

Cette méthode a été choisie en raison de l 'absence d'entretoises
intermédiaires ; e l le consiste à substi tuer à l'.ouvrage é tudié une structure con-
t inue anisotrope ayant mêmes r igidités moyennes à la f lex ion et à la torsion dans
le sens l ong i t ud ina l et dans le sens transversal.

3.2.1.1 - Défini t igns_des_parametres .

I : inert ie moyenne de f lexion l o n g i t u d i n a l e de chaque poutre (quotient de
l ' i n e r t i e réelle de chaque poutre par leur espacement)

I : ine r t i e moyenne de f l ex ion de 1'entretoisèment ( iner t ie transversale
E du hourdis par mètre l inéa i re )

T : iner t ie moyenne de torsion de chaque poutre (quot ient de l ' i ne r t i e
réelle de chaque poutre par leur espacement)

r : inert ie moyenne de torsion de 1'entretoisèment ( iner t ie de torsion
par mètre l o n g i t u d i n a l de hourd i s )

p = EIp et p_ = EIE sont respectivement les r igidi tés f l ex ionne l l e s des
poutres et <re 1'entretoisèment

Y = Gr et YF
 = Glp sont respectivement les r igidi tés torsionnelles des

p poutres et 8e leur entretoisèment

/ : portée b i a i s e de la travée

b : demi laraeur "active"__du tabl ier ; si n est le nombre de poutres et EP
leur espacement: b
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est le paramètre d 'ent re toisèment

a = YP+VE
2Vp^

est le paramètre de torsion ; si l ' o n suppose
G = 2 E (ce qui suppose v = 0) a peut
s 'écrire :

Nous ca lcu lons ci-après la va leur de ces d i f férents paramètres

= 0.0429m

Calcu l de I 1x0,165 = oo374xlo"2m*
12

d tors ion .

On calcule les inerties de torsion des différentes parties a s s imi -
lées à des rectangle s.Ces inerties s 'a joutent . Dans ces ca l cu l s , i l importe d ' é -
valuer les inerties de torsion par défaut et non par excès.

L ' i ne r t i e de torsion d ' u n rectangle de longueur b et de hauteur h
est.: r=[k]b/hbh3

k prenant les valeurs suivantes en fonction du rapport b/h

b/h

k

1

0,141

1,20

0,166

1,50

0,196

1,75

0,213

2

0,229

2,25

0,240

2,50

0,249

3

0,263

4

0,281

5

0,292

10 oO

0,312 0,333

Pour tenir compte de la d i s t r ibu t ion réelle des contraintes de ci-
sa i l lement dans les sections de rapport b/h élevé, nous avons convenu d ' a p p l i q u e r
les corrections su ivantes dians l ' a p p l i c a t i o n de la formule ci-dessus:

- Pour l ' â m e j d e s poutres le coefficient k est calculé avec une
hauteur double de la hauteur réelle;

- Pour le hourd is , la valeur de F à retenir n ' e s t que la m o i t i é de
ce l le donnée par la f o r m u l e générale.

Les schémas et l ' exemple de calcul ci-après montrent la décomposi-
t ion adoptée pour les sections.
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Ca]cul_de_rft

l'inertie de torsion du
hourdis (largeur 10 m, épaisseur 0,165,
ce qui entraîne b/h > 10) est :

F, = 0,333 x -L. x 10 x 0,165 ;

l'inertie moyenne du hourdis associé à
chaque poutre est donc :

F, = 0,333 0,8 = 0,00059835 mA

0,40 0,165

0,15

Û15

0.40

0,15

0,80

Pour la poutre, nous avons simplifié le profil de la manière représentée ci-
contre.

F2 = 0,312 x 0,80 x ÔJ53 = 0,00084240 m* (b/h = 5,33, k I" 2b "I ~ 0,312 j

T3 = 0,196 x 0,25 x ÔÎ53 = 0,00016537 m4 ( b/h = 1,67 )

T4 = Q196 x 0,25 x ÔÎ53 = 0,00016537 m* ( b/h = 1,67)

= 0,00177149
-2

= 0,00177149/0,8 = 0,221 X 1 0 " m*/m

Calcu]_de_rE

l'inertie de torsion du hourdis autour d'un axe transversal est

0,333 x _1_ x 18,8

d 'où

rp = 0,333 x °r165 = 0,0748 x 10" m*/m

d'où la valeur des paramètres

a = 0,185 6 = 0,903

3.2.1.2 - Coefficient de_régartitign_transyersale.

Pour une valeur donnée de 9 et de 1'excentrement ej de la poutre où
Ton recherche l'intensité du moment fléchissant, les tables de MASSONNET donnent
la liane d'influence du coefficient K de répartition transversale lorsque la
charge unité, repérée par son excentrement y, se déplace d'un bord libre à l'autre.
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Ces tables sont données pour a = 0 (coefficient K ) et a = 1
(coefficient K..) ; on admettra, pour a donné, que i

K a = KQ + ( Ki - KO )^o

Un extrait de ces tables, correspondant à 9 = 0,9 (a = 0 et a = 1)
a été porté en annexe, page 88 de cette pièce. Cet extrait est accompagné du
tracé des lignes d'influence de K a pour la poutre centrale et la poutre de rive.

Pour une charge unique d'excentrement y le moment fléchissant dans
la poutre d'excentrement ej est le produit du moment moyen dans la poutre par
l'ordonnée Ka (y) de la liane d'influence de Ka au droit de la charge.

Le moment moyen est le moment dans la poutre dû à une charge
d'intensité -1- ; n étant le nombre de poutres.

Lorsque plusieurs charqes Pj , repérées par leur indice i , excen-
trées de yi , sont disposées sur la section transversale, le coefficient majora-
teur du moment moyen est de la forme

£ = IPJ
II convient donc-dé rechercher, pour chaque poutre et pour les

charges réglementaires, la valeur maximale de ce terme qui, multipliée par le
moment moyen longitudinal extrême, donnera le moment fléchissant réel dans la
poutre. Cette valeur maximale de 1+ e est appelée "coefficient de majoration
pour excentrement", elle est indissociable du nombre de voies qui a permis de
l'obtenir.

3.2.1.3 - Résultats.
X P- K ( y- )

Le tableau ci-après donne les valeurs extrêmes de L J|

pour les différentes poutres de l'ouvrage - '

( > Dans ces résultats ont été inclus les coefficients a, , a9 et b
() du fascicule 61 titre II du C.P.C.
u
(
(( a _ 1 (1 voie) = 3,50 = 0 933 b 1>2 ̂  file de Cam1'ons)
() 1 1 (2 voies) 2 3'75 ' c 1,1 (2 files de camions)



- 22 -

POUTRE

1(rive)

2

3

4

5

6

7
(médiane)

COEFFICIENTS DE MAJORATION POUR EXCENTREMENT

CHARGE A

Nombre
voies

chargées

1

2

2

2

2

2

2

coefficient
(1)

1,210

0,701

0,863

1,000

1,101

1,162

1,182

CHARGE Bc

Nombre
voies

chargées

1

2

2

2

2

2

2

coefficient
(D

2,311

1,330

1,497

1,618

1,684

1,663

1,656

TROTTOIRS

Nombre
trottoirs
chargés

1

1

1

1

1

2

2

coefficient
(1)

4,453

3,530

2,580

1,737

1,064

0,308

0,245

(1) SOit (Q1.020U b c )

Remarque : II est possible que, pour des tabliers suffisamment larges, une charge
placée au droit d'une poutre se traduise par un chargement négatif sur une autre
poutre - Cette éventualité doit être envisagée ; elle conduit à considérer sur
les poutres concernées un moment négatif alors que la travée est sur appuis sim-
ples.

3.2.2 - Moments fléchissants dus aux charges d'exploitation.

3.2.2.1 - Moment_mgyen_gar_ggutre.

Le tableau ci-après donne, dans les sections de calcul le moment
fléchissant moyen par poutre pour 1 voie chargée ou une file de camions ; tous
coefficients de majoration et de pondération sont exclus.
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MOMENTS MOYENS PAR POUTRE DUS AUX CHARGES D'EXPLOITATION

Abscisse section

9,40 (milieu)

7,4

5,4

3,4

1,4

0 (Appui)

A ( 1 voie )

17,81

16,87

14,47

10,47

4,87

0

Bc ( 1file camions)

9,98

10,16

9,12

6,96

3,50

0

Trottoir ( 1 trottoir )

0,62

0,59

0,51

0,37

0,17

0

(2) B. peut s'avérer prépondérant dans certains cas (cf. dossier SURCH).

Valeur prise en compte pour A (i)

A (î) en t /m 2 = 0,230 + -p -̂

A (18,80) = 1,398 t/m2 soit 5,242 11 ml I voie de 3,75 m de largeur

3.2.2..2 - Coefficient_de_majoration_d^namigue.

6 =
U0.2L

G poids de la structure, superstructures comprises soit 278 tonnes

1 + 4 G

S poids maximal d'essieux Bc : 120 tonnes multiplié par le coefficient
b correspondant à 2 voies chargées soit 132 tonnes

L = 18,80 m 6 = 1,154

Lorsque le poids maximum d'essieux B. qu'il est possible de disposer

sur l'ouvrage est supérieur au poids maximum d'essieux Bc (faibles portées) c'est
le poids des essieux B. qu'il convient de prendre comme valeur de S.

3.2.2.3 - Mgments_fléfihissants_dans_les_différentes_2outres.

Le tableau ci-après récapitule les sollicitations (moments) dues
aux charges d'exploitation compte tenu du coefficient de majoration pour excen-
trement et du coefficient de majoration dynamique pour les charges B - Ces
sollicitations ne sont pas encore à ce stade affectées des coefficients YQ etys
dont les valeurs dépendent de l'état limite considéré.

Les valeurs ci-après s'obtiennent donc, pour là poutre considérée,
en multipliant le moment moyen (tableau 3.2.2.1) par le coefficient de majoration
pour excentrement et par le nombre de voies correspondant (tableau 3.2.1,3) ; le
coefficient de majoration dynamique est ensuite appliqué aux charges B.
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MOMENTS FLÉCHISSANTS DUS AUX CHARGES D1 EXPLOITATION MQ

Abscisse

9,40

7,40

5,40

3,40

1,40

Appui

POUTRE 1

A Bc T

21,55 26,61 2,77

20,42 27,10 2,63

17,51 24,31 2,27

12,67 18,56 1,65

5,89 9,33 0,76

0 0 0

POUTRE 5

A Bc T

39,22 38,79 0,66

37,15 39,50 0,63

31,86 35,44 0,54

23,05 27,05 0,39

10,72 13,60 0,18

0 0 0

POUTRE 7

A Bc T

42,10 38,15 0,31

39,88 38,85 0,29

34,21 34,86 0,25

24,75 26,60 0,18

11,51 13,38 0,08

0 0 0

3.2.3 - Efforts tranchants.

3.2.3.1 - Répartition transversale_des_charges_de_ca]cul.

Pour les charges uniformément réparties (A(£ ) et trottoirs), nous
adoptons les coefficients obtenus, pour la flexion, par la méthode GUYON-
MASSONNET.

Vis-à-vis des charges ponctuelles du système B nous adoptons une
loi de répartition différente pour les charges placées au voisinage de la section
d'appui. Le modèle que nous proposons résulte d'une étude faite, dans ce cas par-
ticulier, à l'aide du programme STRESS et nous paraît généralisable avec une
bonne approximation pour ce type de poutraison.

Toutefois, pour le convoi militaire à chenilles (système M ) une
L*

étude plus précise est à envisager et il conviendra de consulter le gestionnaire
de ce dossier.

Soit x l 'abscisse longitudinale de la charge P, comptée à partir
de l 'axe d'appui et e l'espacement entre poutres :

a) si x = 0 la répartition transversale se fait en supposant le
hourdis articulé sur les poutres.

b) si x ^ 4e la répartition transversale obéit aux hypothèses
GUYON-MASSONNET.

c) si 0 < x < 4e la répartition transversale se fait de la manière
suivante :

- la fraction (1 - |~) P se répartit en supposant le hourdis

articulé sur les poutres.
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- la fraction (

MASSONNET.

) P se répartit selon le modèle GUYON-

3.2.3.2 - Effprt_tranchant_mgyen_dû_à_A{.£_}_et

Effort tranchant sur appui : La longueur chargée est la lon-
gueur du pont à l 'exclusion d'une zone située entre l 'axe de l'appui et la sec-
tion distante de h, à partir de cet appui.

U

7~

Effort tranchant en travée : seule la partie positive de la
ligne d'influence est considérée. L'effort tranchant négatif n'est pas déter-
minant dans le cas où les armatures de précontrainte sont rectilignes.

Le tableau ci-dessous donne, dans les sections de calcul,
l'effort tranchant moyen par poutre correspondant à 1 voie chargée ou 1 trottoir
chargé, tous coefficients de majoration et de pondération exclus.

Abscisse section

9,40

7,40

5,40

3,40

1,40

Appui

A

0,95

1,39

1,92

2,54

3,24

3,62

Tr

0,03

0,05

0,07

0,09

0,11

0,13

Le tableau ci-après donne, dans les sections de calcul, l'effort
tranchant par poutre pour la charge A. Les valeurs s'obtiennent donc en multi-
pliant l'effort tranchant moyen par le coefficient de majoration pour excentrè-
rent et par le nombre de voies (ou de trottoirs) chargés (cf. p. 22).
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EFFORTS TRANCHANTS PAR POUTRE DUS A LA CHARGE A

Abscisse section

9,40

7,40

5,40

3,40

1,40

Appui

POUTRE 1

1,15

1,68

2,32

3,07

3,92

4,38

POUTRE 5

2,09

3,06

4,23

5,59

7,13

7,97

POUTRE 7

2,25

3,29

4,54

6,00

7,66

8,56

En fait, comme on le verra au paranrapne vivant, le système Bc
est prépondérant par rapport au système A.

3.2.3.3 - Effort tranchant_dû_au-x_charges_du_s^stème_B.

Le système B. n'est pas déterminant dans le cas d'espèce.

Effort tranchant sur appui :

L 'essieu le plus proche de l'appui considéré est placé à une
distance de cet appui égale à 2 h. ; h. étant la hauteur totale de la poutre
(hourdis compris) ; 2 h. = 1,96 m.

\f

Effort tranchant en travée : nous recherchons l'effort tranchant
positif, toujours déterminant en l'absence de composante verticale de précon-
trainte.

A titre d'exemple, nous donnons ci -après le détail du calcul de
l'effort tranchant dans la section d'appui de la poutre 7 : une file de roues est
disposée sur la poutre n° 7.

Une file de roues étant placée au droit de la poutre 7, la file
de roues la plus voisine est située à 50 cm de cette dernière transversalement.

L'effort vertical exercé sur la poutre est alors :

' = 1,375 PP +

4e = 3,20 : seul 1 'essieu
arrière des camions est intéressé
par cette répartition.

abscisse charge
1,960

1,375 P

9,08

P=6xbc (2 camions)
= 6,6t

1,375 P (1 -

3,520

Effort tranchant

3,15'J
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Terme de l'effort tranchant dû à la répartition transversale
GyYON :MASSONNEf7

Le tableau ci-après donne l'effort tranchant moyen par poutre dû
à une file de camions.

L'essieu arrière de cette file, situé à l 'abscisse 2 h^ = 1,96 m

a un poids de 12 soit 12 = 7,344 tonnes.

Abscisse de la
charge

1,96

3,46

7,96

12,46

13,96

18,46

-£- Pj(x<4e)
Ae

Pj (x>4e)

7,344

12

6

12

12

6

total

i

Effort tranchant

6,572

9,780

3,456

4,044

3,084

0,108

27,044

Effort tranchant moyen • .fa |. = 2,080 pour une file de camions.

L'effort tranchant V? sur la poutre 7 s'obtient en multipliant ce résultat par
le coefficient de majoration pour excentrempnf 1,656 puis par le nombre de voies
chargées:2

V2 = 2,080 x 1,656 x 2 = 6,888 t

L'effort tranchant dans la section d'appui poutre 7 est alors,
compte tenu du coefficient de majoration dynamique :

V = (V1 + V2) ô = (3,150 + 6,888) 1,154 = 11,58 t

soit une augmentation de 23 % par rapport au résultat trouvé en
appliquant l'hypothèse de GUYON-MASSONNET sur toute la longueur du pont.
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Le tableau ci-après donne, dans les différentes sections de calcul
l ' e f fo r t tranchant dû à Bc, coefficient b et coefficient de majoration dynamique
compri s.

Ces sollicitations ne sont pas encore à ce stade affectées des
coefficients YQ e^ Yc dont les valeurs dépendent de l 'é tat l imi te considéré.

EFFORTS TRANCHANTS DUS AUX CHARGES ROUTIERES PREPONDERANTES VQ=VBc ( ™° COMPRIS)

Abscisse

9,40

7,40

5,40

3,40

1,40

Appui

POUTRE 1

2,48

3,26

4,20

5,53

8,43

8,43

POUTRE 5

3,62

4,75

6,12

8,06

11,06

11,06

POUTRE 7

3,56

4,67

6,02

7,93

11,58

11,58

Nota : 1) Dans le cas d'espèce, la poutre 5 est légèrement moins sollicitée que
la poutre 7 car i l est impossible de lu i appl iquer la même disposi-
tion de charges q u ' à la poutre 7, compte tenu de la largeur de la
chaussée.

2) Par a i l l eu r s , les efforts tranchants sur appuis et à la section d 'abs-
cisse 1,40 sont les mêmes puisque dans les deux cas l ' ess ieu le plus
à aauche longi tudinalement se trouve à l 'abscisse 2 h. = 1,96 m.

3) L'effort tranchant à considérer vis-à-vis des charges d 'exploitat ion
sur la poutre 7 est :

Bc = 11,58 t
Tr = 0,06 t (d 'après les tableaux des pages 22 et 25)

S(YQc Q ) = 1,2 x 11,58 + 0,06 = 13,96 t (Etat l imite d 'u t i l i sa t ion)

S(YQC Qc) = 1,33 (11,58 + 0,06) = 15,49 t (Etat l imite u l t ime) .
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CHAPITRE 4

VALEURS CARACTERISTIQUES DE LA

PRECONTRAINTE

4.1 - CALCUL DES PERTES DE TENSION.

4.1.1 - Tension sur banc.

Elle est le minimum de 0,95 Tq et 0,85 Rg

0,95 Tg = 0,95 x 167 000 = 158 650
P 12,1.2 ' -

0,85 Rg = 0,85 x 188000 = 159800 a = 158 650 t/m2

Le procédé de mise en tension n'engendre pas de rentrée d'ancrage.

4.1.2 - Premi ère phase de cal cul : rel âchement des armatures .

La tension initiale a • est donnée par la formule explicitée au
chapitre 3 de la pièce 2.

% - Ea Ver9o> - MG f -fr
a . = _ : _ 51

Ebi
Les caractéristiques de la section médiane à prendre en compte sont

les caractéristiques nettes

EQ = 19 400 000 t/m2

Ebj = 2 800 000 t/m2

Ea/Ebj =6 ,928

température d'étuvage 9^70° (dans le béton)

température ambiante 90= 20°

P 8 coefficient de dilatation thermique du béton ab = io~5
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Moment de poids propre en section médiane (valeur moyenne) :

0/99 x = 22,04 t.m.
8

-6
x10-" 0290

i2 0,1995 0,0757

avec i2 = -i- = i f l - - 0,0757

0
hp- section .des armatures de précontrainte 1316 mm

a . . 158 650 - 9700 + 2960 = 138500 t/m2
P' 1,096

rappel : la perte de tension d'oriaine thermique, mise en évidence par le deuxième
terme du numérateur est égale à 1 % de la tension sur banc par tranche

de 7° de montée en température dans le cas, envisagé ici, oQ la totalité du
banc est soumise au même cycle d'étuvaqe que le béton.

4.1.2 - ^euxiëme phase de calcul : stockage de la poutre.

La poutre supporte au cours de cette phase une première fraction
des pertes différées ; nous exprimerons cette fraction en pourcentage des pertes
totales calculées en supposant que la poutre reste stockée pendant une durée
infinie.

Dans cette hypothèse, les pertes différées totales s'établissent
comme suit :

~- retrait du béton e f = 1,6 x 10~4 Aar = VHOO OOC x1,6x10~4 = 3100 t/m2

(cf. § 1.3.3 de cette pièce)

~- relaxation des armatures : dans le cas d'espèce, nous nous réfé-
rerons à la tension initiale a j puisque les pertes sur banc ont été prises en
compte en première phase.

Nous supposons en outre que le traitement thermique ne modifie pas
la relaxation finale des armatures (1).

La condition sur p Mn (cf. chapitre 1 pièce 2) est déterminante,
elle donne I00°

BP 9,2 Aci s 2.4 x 5 138 500 138 500 - 0,55 x 186 000 = ]2 ^Q t/m2
P 100 0,25 x 188 000

~- fluage du béton

(1) II semble que cette hypothèse puisse être admise pour les aciers à relaxation
normale (RN) et à basse relaxation (B.R.) mais non pour les aciers à très basse
relaxation (T. B.R.) au sens du fascicule 4 titre II.
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Nous estimons la perte de tension à A 0^ = 12 000 t/m sous réserve
de vérification (voir ci-après).

~- ternie de concomitance (cf. pièce 2 § 1.1.3).

B P 12,3 Aafl = A(TP(A<VA<V = 12400 ( 3100.12000) = 5 340 t/mz
« CTpi-0,55Rg 138500-0,55x188000

La tension finale moyenne des armatures serait alors, pour un
stockage de durée infinie :

138 500 - 3 100 - 12 400 - 12 000 + 5 340 = 116 340 t/m2

La contrainte finale due à la précontrainte au niveau de l'armature
moyenne est la somme de la contrainte initiale et de la perte de contrainte due
aux pertes de tension.

Le premier terme est calculé en section nette, le second en sec-
tion rendue homoaène avec n = 12

Contrainte initiale dans le béton

/ 1 * 0.290 2 \ = 1925 t/m5

\ 0 0727 )
1CP 500 x 1316 x 10 / i . 0.290 ^ = 1925 t/m2

0,1995

Variation de contrainte due aux chutes de tension

( 116 340 - 138 500 ) 1316 x 10'6 / « 0.268 \ ,,, ., 2
Ô72Ï51 * = ' 263 t/m

Contrainte de poids propre (section nette - cf. § 2 .2 .2 de cette
pièce).

22,04 x( -0.290 )._.<2 3 t / m l
0,01512

p
Contrainte finale au niveau de l'armature : 1 239 t/m

Perte par fluacie

Acrf[ = Eac f , = EQ x
 12^9 * 10"6 = 12 000 t /m2 (cf.#1.3.2.1 de cette pièea )

La valeur estimée de la perte par fluage est donc convenable. Compte tenu de la
durée réelle du stockage qui est de 28 jours les pertes en phase deux représen-
tent 40 % des pertes ainsi calculées (cf . Annexe 2, page 91), soit :

0,4 ' 3100 + 12000 + 1240G-53AO) = 6&60 t/m2
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4.1.3 - Calcul de la tension finale dans les armatures.

A 28 jours deux nouvelles charqes, hourdis et superstructures, sont
appliquées; les pertes différées totales sont donc modifiées par rapport aux cal-
culs précédents (incidence sur les pertes par fluage) - Les pertes différées fi-
nales se récapitulent alors comme suit :

retrait 3 100 t/m?
relaxation 12 400 t/nç
fluage 10 850 t/nu (va leur estimée à vérif ier)
concomitance 4 900 t/m

Les pertes différées sont donc de

3 100 + 12 400 + 10 850 - 4900 = 21 450 t/m2

2
dont 8860 t/m se sont effectuées sur la section réduite.

Conformément au § 1.3.2.3 de cette pièce, le raccourcissement par
fluage au niveau de l'armature moyenne est donné par l 'expression

Dans cette expression

a'b, représente la contrainte dans le béton due aux charqes appli-
quées à la détension : précontrainte initiale et poids propre de la poutre (en
section nette).

<J'b) = 1925 - 423 = 1502 t /m2

CT'jj2 représente la contrainte dans le béton due aux autres actions
(pertes de précontrainte, hourdis, superstructures) que nous supposerons, pour
simplifier,appliquées à 28 jours :

Pertes sur section réduite en phase 2
(homogénéisée n = 12)

1316 x UT6 x 8860 / i t ÔT2682 \ = '-105 t/m2

0,2153 \ 0,0761 /

Pertes sur section complète
(homogénéisée n = 12)

1316x 10'6x(21450-8860) (} ÔT4622\ . - 141 t/m2

0,3473 \ * 0,1091 / "

hourdis sur section réduite
(homogénéisée n = 12)

0,360 x ÎP2 -0,268 _ 2

8 0,01639
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P 12,4

superstructures sur section complète
(homogénéisée n = 12)

0,192 x 18J2 - (U62
8 0,03434

b2 =

-114 t/m2

-620 t/m2

En application de la formule rappelée ci-dessus, la perte de ten-
sion finale par fluage est donc :

ACTf( = EQ£ f l = 19 400 000 I" 1502 620 1
[_ 2 " 3,20 J

x 10'6 = 10 800 t/m2

Valeur assez proche de la valeur estimée a priori.

4.2 - VALEURS CARACTERISTIQUES DES TENSIONS DE PRECONTRAINTE.

Le tableau ci-dessous récapitule phase par phase les tensions
moyennes des armatures ; pour chaque phase la tension calculée représente la
variation de tension par rapport à la phase précédente.

Nous définissons également les valeurs caractéristiques, maximales
et minimales de cette tension en appliquant à la tension initiale les coefficients
1,02 (valeur maximale) et 0,98 (valeur minimale) et aux pertes de tension les
coefficients 0,80 (pour précontrainte maximale) et 1,20 (pour précontrainte mi-
nimale) .

Valeurs non
cumulées

tension sur banc

relâchement des armature

stockage poutre

ouvrage en service

Tension moyenne

158 650

; - 20 150

- 8 860

- 12 590

Tension caract.
maximale

161 820

- 16 120

- 7 090

- 10 070

Tension caract.
minimale

155 480

- 24 180

- 10 630

- 15 110
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CHAPITRE 5

VERIFICATION DES SECTIONS EN FLEXION

5.1 - VERIFICATION DE LA SECTION MEDIANE.

Nous nous intéresserons à titre d'exemple à la section médiane de
la poutre centrale (poutre 7), la plus sollicitée en flexion sous charges d'ex-
ploitation.

5.1.1 - Eta£-li mi te d'uti1i sati on.

5.1.1.1 - Sollicitations.

Les sollicitations de calcul à considérer sont de la forme :
PI

BP 17,1 S ( Q L l ) + S ( ou ) + S ( Y Q Q )
?2 C C

S ( QL) ) sollicitation due aux actions de longue durée (poids propre, hour-
dis, superstructures)

S (P, ) sollicitation due à l 'act ion de la précontrainte, en valeur carac-
téristique maximale

S ( P 2 ) sollicitation due à l 'act ion de la précontrainte, en valeur carac-
téristique minimale

S(YQ Q ) sollicitation due à l 'action des charges d'exploitation multipliées
c c par un coefficient y Qr

On passe des sollicitations aux contraintes extrêmes en définis-
sant deux cas de charqes concomitants extrêmes :

- cas de charge 1 : Précontrainte maximale et sollicitations exté-
rieures (poids propre, charges d'exploitat ion)
minimales.

- cas de charge 2 : Précontrainte minimale et sollicitations exté-
rieures maximales.

Les deux tableaux qui suivent définissent les deux cas de charge
envisagés en calculant les valeurs de M et N concomitantes.
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CAS DE CHARGE 1 : soll icitations minimales et précontrainte maximale.

Phase de calcul

relâchement

stockage

coulage hourdis

superstructures

A vide

charoes d'exploitation

«<QL1>

21,59

15,23

6,75

M(YQc Qc)

50,83

e(P)

- 0,290

- 0,268

- 0,462

Nl

191,74

- 9,33

-13,25

Mj total
non cumulé

- 34,01

+ 2,50

+ 15,23

+ 6 ,75

+ 6,12

+ 50,83

CAS DE CHARGE 2 : sollicitations maximales et précontrainte minimale.

Phase de calcul

relâchement

stockage

coulage hourdis

superstructures

A vide

charoes d'exploitation

M(QL1)

22,64

16,81

10,15

M(YQc Qc)

50,83

e(P)

- 0,290

- 0,268

- 0,462

N2

172,79

- 13,99

- 19,88

M2 total

non cumulé

: 27,47

+ 3,75

+ 16,81

+ 10,15

i 9,18

50,83

5.1.1.2 - Çontraintes_norma]es_dyes_à_çes_sgll icitations.

Il en résulte les tableaux de la page suivante donnant les contrain-
tes normales en section médiane. L'attention est attirée sur les paragraphes qui
suivent.
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Précontrainte maximale <
Section médiane - Poutre 7 CONTRAINTES NORMALES Sollicitations extérieures minimales T

Phase

©

©

®

©

©

Section

résistante

Poutre

seule

Poutre

seule

Poutre

seule

Poutre +

hourdis

Poutre

+

hourdis

(Sans effet
différentiel )

Effort

appliqué

Poids propre

précontrainte

Pertes de

précontrainte

Coulage

hourdis

Superstructures

Pertes de
précontrainte

Ouvrage à vide

Charges
d 'exploitation

Ouvrage en
charge

Fibre supérieure hourdis

partielles

79

26

549

cumulées

105

654

Fibre supérieure poutre

partielles

579

-529

21

398

42

4

313

cumulées

50

71

469

511

515

828

Fibre inférieure poutre

partielles

-585

2465

-103

-361

-104

-132

-852

cumulées

1880

1777

1416

1312

1 180

328

N.B. Pour obtenir les contraintes finales, voir pages 37 à 40 .

Précontrainte minimale o
Section médiane - Poutre 7 CONTRAINTES NORMALES Sollicitation maximale ^

Phase

©

©

©

©

©

Section

résistante

Poutre

seule

Poutre

seule

Poutre

seule

Poutre +

hourdis

Poutre

+

hourdis

(Sans effet
différentiel )

Effort

appliqué

Poids propre

précontrainte

Pertes de

précontrainte

Coulage

hourdis

Superstructures

Pertes de
précontrainte

Ouvrage à vide

Charges
d ' exploitation

Ouvrage en
rhnrne

Fibre supérieure hourdis

partielles

107

39

549

cumulées

146

695

Fibre supérieure poutre

partielles

600

-470

33

439

63

6

313

cumulées

130

163

602

665

671

984

Fibre Inférieure poutre

partielles

-615

2225

-154

-400

-156

-198

-852

cumulées

1610

1456

1056

900

702

-150
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3P 21,31 5.1.1.3 - Contraintes dans le béton au relâchement des fils.

Les calculs ci-dessus montrent que le talon de la poutra aura à
supporter une contrainte de compression en fibre inférieure égale à 1880 t/m2 en
valeur caractéristique maximale, ce qui suppose un béton de résistance caractéris-
tique égale à 1880 x 1,5 = 2820 t/m2 en compression lors du relâchement des ar-
matures ; toutefois cette section n'est pas la plus sollicitée (voir § 5 . 2 ) .

5.1.1.4 - Contraintes_supglémentaires_à_considérer_en_stade_final .

Elles sont dues au retrait et au fluage différentiels.

Nous évaluerons ces contraintes supplémentaires en utilisant les
résultats du chapitre 4 de la pièce 2.

Retrait

E = £ r h - r ( t ) e r p

erh étant le raccourcissement relatif du béton du hourdis, supposé
libre d'effectuer son retrait

r(t)£,rp étant le raccourcissement relatif du béton des poutres déjà
effectué lors du coulage du hourdis

e fh = 3 x 10~4 (en France, excepté quart Sud-est)

r ( t )e r p = 0 /2x1 ,6x10" * = 0,67x10"*

d'où £ = 2,3

Le module d'élasticité différé du béton du hourdis est :

Ey = 25550\/1ÔÔÔ~ = UOOOOOt/m2

L'aire de hourdis associé à une. poutre est :

Bh = 0,132 m2

Caractéristiques de la section totale (pour n = 12;voir page 13 ).

Aire B = 0,347 Inertie I = 0,0379

v = 0,233 v'= - 0,582 c = GG2 = 0,316

a) contrainte dans le hourdis au niveau de son centre de gravité

CTb = £EvBh<iJ-*-r2) • £ E V

_ 2

crb = 2,3 x10"4x 1400000x0,132(^1^ + MJi-)_ 2j3x 10'* x UOO 000 = - 8 8 t / m 2
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b) contrainte au niveau de la fibre supérieure de la poutre

CT'b = E v B h < - § - + -f »

a b = 2,3 x 1(T*x UOO 000 x 0,132 (̂  + 0.316xJL|33_ , = m t /m2

c) contrainte au niveau de la fibre inférieure de la poutre

. - E Bu (-
b v,Dh l B

u = 2,3x10'*x UOOOOOx 0,132 t/m2

F]uage (cf. chapitre 4 pièce 2).

Le raccourcissement final par fluage d'une fibre de la poutre
comprimée soumise aux seuls effets "de son poids propre et de la précontrainte est

ef = bi étant la contrainte appliquée dans le
béton au niveau considéré (cf. § 1.3.2.1 de cette pièce).

Au moment du bétonnage du hourdis la fraction r ( t ) = 0,42 de ce
fluage s 'es t déjà effectuée librement .

Le raccourcissement instantané de la fibre considérée étant

e ] 0= jy'xlO6 ' on P°se k =^î—~ = °'580

Conformément aux indications du chapitre 4 de la pièce 2, nous
calculerons donc, sous l 'effet des sollicitations d'utilisation moyennes M et N
dues au poids de la poutre et à la précontrainte, la somme des deux termes suivants

- les contraintes initiales appliquées sur la poutre seule, multi-
pliées par 1 * k soit 0,527

- les contraintes dues à M et N appliquées sur la section complète
multipliées par 2 - k = o,473

•J

L'effort normal N de précontrainte, est l'effort final (tenant
compte des pertes) soit, en valeur moyenne (cf. p. 33 ) :

(138 500 - 8 860 - 12 590) x 1 316 x 10"6 = 154 t

Le moment dû au poids propre est 22,04 t.m



- 39 -

Le moment dû à la précontrainte est, selon la section considérée

154 x-0,290 sur la section préfabriquée soit -"44,7 t.m
154 x-0,M84 sur la section complète soit - 74,5 t.m

. (1)
Le calcul des contraintes en section nette fournit alors :

fibre supérieure du hourdis

fibre supérieure de la poutre

- 0527 f(22.04-44.7) 0.405 . 154 1 n/7, [ï
" ' |_ 0,01512 0,1995J *"'*" ["

(22.04-74.5)0.211 , 154 „ +155t/ 2

°'3315J

fibre inférieure de la poutre

= 0,527 -(22.04-44.7)0,410
0,01512

(22,04-74,5) 0,604^ J54_ L,1385tAn2
0,03434 0,3315 I

Ces contraintes sont à comparer aux contraintes de poids propre
(poutre seule) et de précontrainte qui résultent d'un calcul phase' par phase.
Comme précédemment, nous effectuons ce calcul à partir des valeurs moyennes,
mais sur sections nettes non homogénéisées.

Phase

Poids propre

Précontrainte section
poutre seule,
tension : 138 500 - 8 860

= 129 640 t/m2

Pertes de précontrainte
sur section complète

- 12 590 t/m2

Total

Fibre supérieure
du hourdis

0

0

+ 38 t/m2

+ 38 t/m2

Fibre supérieure
poutre

590 t/m2

- 470 t/m2

5 t/m2

125 t/m2

Fibre inférieure
poutre

- 600 t/m2

2200 t/m2

- 190 t/m2

1410 t/m2

(1) En pré-tension, la section nette s'identifie pratiquement à la section brute.
Cette section pourrait être homogénéisée à condition de faire de même dans le
taoleau en bas de page.
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Le fluage de la poutre, gêné par le hourdis, introduit donc les
contraintes supplémentaires suivantes :

fibre supérieure du hourdis - 52 - 38 = - 90 t/m2

fibre supérieure de la poutre 155 - 125 = 30 t/m2

fibre inférieure de la poutre 1385 - 1410 = - 25 t/m2

5.1.1.5 - Contraintes_finales.

Les contraintes supplémentaires calculées à l 'al inéa précédent se
cumulent aux contraintes obtenues phase par phase.

Selon l 'étude précédente on obtient :

— des contraintes de traction supplémentaires sur la fibre supé-
rieure du hourdis : leur cumul au cas de charge 1 précédent (précontrainte maxi-
male et sollicitations extérieures minimales) est défavorable ;

- des contraintes supplémentaires de compression sur la fibre su-
périeure de la poutre et de traction sur la fibre inférieure : leur cumul au cas
de charge 2 précédent (précontrainte minimale et sollicitations extérieures maxi-
males) est défavorable.

D'où les contraintes finales sous les deux cas de charge.
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PHASE 5 CONTRAINTES NORMALES FINALES CUMULÉES

Section médiane
Poutre 7

Cas de sollicitation 1

Ouvrage à vide (cf. 1er ta-
bleau, p. 36).

Retrait

Fluage

Total à vide

Total en charae

Cas de sollicitation 2

Ouvrage à vide (cf. 2è ta-
bleau, p. 36).

Retrait

Fluage

Total à vide

Total en charge

Fibre supérieu-
re hourdis

105

- 88

- 90

-_21(1>

476

146

- 88

- 90

- 32

517

Fibre supérieu-
re poutre

515

204

30

749

+1062

671

204

30

905

1 218
(<4200 / 1,8 )

Fibre inférieu-
re poutre

1 180

- 84

- 25

1 071

+ 219

702

- 84

- 25

593

- 259 (2)
«313 )

JP 21,42

5.1.2 - Armatures passives longitudinales de nappe inférieure.

Le diagramme des contraintes à l 'état d'utilisation montre que des
armatures passives de complément sont nécessaires pour reprendre les.tractions
dans le béton (cas de charge sous sollicitation maximale + précontrainte minima-
le : contrainte finale en charge - 259 t/m2 retrait et fluage inclus).

Les armatures placées au voisinage de la fibre inférieure sont en
acier HA, leur section est égale à la somme des deux ternies suivants :

- 0,1 % de l 'aire de béton tendu

- le quotient de l'effort de traction équilibré par le béton tendu,
supposé non fissuré, par la limite élastique ae de ces armatures, bornée supé-
rieurement à 42 000 t/m2. Cet effort de traction est calculé à partir du diagram-
me des contraintes en section nette (cf. renvoi page 39).

(1) Pour l'interprétation de cette contrainte, vofr /§ 8.1.

(2) L'attention est attirée sur BP 21,325 et son commentaire.
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Le diagramme des contraintes en section nette s'obtient à partir
des efforts calculés page 35 . On obtient ainsi, phase par phase et pour le
cas de charge 2 les contraintes suivantes :

Relâchement armatures

Stockage

Hourdis

Superstructures

Pertes différées

Charnes d 'exploi tat ion

Retrait différentiel

Fluage

1236

Fibre supérieure
poutre

130

39

452

63

6

312

204

30

Total : 1 236 t/m2

Fibre inférieure
poutre

1 610

180

- 457

179

- 220

- 893

84

25

428 t/m2(1)

hauteur de béton tendu

-42B

Calcul de l'effort de traction dans le béton

Elément

A
© 1

/ ^\. 2

3

Aire
m2

0,040

0,0275

0,0010

dist cdg/A

0,16

0,067

0,005

Contr

- 326

- 137

- 10

0,0685 m2

Force de traction

13,04

3,77

# 0,01

16,82 t

Notre intention étant de tenir compte de la nappe inférieure des
armatures de précontrainte, nous remplaçons la limite d'élasticité des armatures
passives par le plus petit des trois termes suivants :

(1) Remarquer la différence avec la page précédente.



- 43 -

- a e soit 42 000 t/m2
BP 21,42

- Tg-o- soit 167 000 - 117 050 = 49 950 ( a étant la tension
probable des armatures sur l 'ouvrage à vide

- 26 520l] , T] étant le coefficient de fissuration des armatures
de précontrainte

Par sécurité nous prendrons r\ = 1 ;

la section d'armatures passives est alors, dans ces conditions, en

0.1 x 68 500 16,82 . . _ 7-, .
100 + ÔT^ÏÏ " Ap " /lb' " Ap

mm2

A étant la section résistante du lit inférieur d'armatures .de
P

précontrainte (soit A = 564 mm2) , ce lit d'armatures étant situé à 7 cm
2

( <-ô- x 21,2 = 14 cm) de la fibre inférieure de la poutre.

u = 69 + 647 - 564 = 152 mm2

Les armatures de montage (5 0 10 HA), sont donc suffisantes. Leur
section est supérieure à la valeur plancher (2 à 3 cm2 par mètre de largeur de
talon sans être inférieure à 0,10 % de la section de béton de la poutre soit
2 cm2).

Remarque - On ne peut tenir compte de la section A dans ce dimensionnement que
sous les deux conditions suivantes : P

- le coefficient de fissuration de ces armatures de précontrainte
est supérieur à 1 (ce qui est le cas des armatures toronnées)

- les armatures entrant dans la section Ap sont à une distance de
la fibre tendue inférieure aux2/3 de la hauteur de béton tendu.

5.1.3 - Vérification à 1 'état ultime.

La vérification est faite en servi cev sous charges d'exploitation
civiles et sous la combinaison la plus défavorable : sollicitations extérieures
maximales, précontrainte minimale.

La sollicitation de calcul à considérer est de la forme :

P 16,1 1,2 |~S(1,1 QL1) + S(P2) + S( YQC QC)J

avec Y0
 = 1>33 pour les charges non exceptionnelles sur les

ponts routes.

Sollicitations dues aux actions de longue durée (valeurs carac-
téristiques maximales) :

S(l,l QL1) - Moment fléchissant = l,l[22,64+16,81+10,15] - 54,6 t.m

(1) A la mise en précontrainte, les sections vérifiées au § 5.2.4 sont dans une
situation plus défavorable.



- 44 -

BP 23,4

minimales) :

Sollicitations dues aux charges d'exploitation :

5(1,33 Q ) - Moment fléchissant = 1,33 [42,10 + 0,3l] = 56,4 t.m

Sollicitations dues à la précontrainte (valeurs caractéristiques

- Moment fléchissant calculé par rapport à 1'horfzontale passant
par le centre de gravité de la section nette complète

138,9 x (- 0,484) = - 67,2 t .m

- Effort normal 1316 x 1Ô6 x 105 560 = 138,9 t.

Les sollicitations à considérer vis-à-vis de l'état limite ultime
sont donc :

- un moment fléchissant d'intensité 1,2 [54,6+56,4-67,2] = 52,6 t.m

- un effort normal 1,2 [138,9] = 166,7 t.

5.1^3.1 - Diagrammes_contraintes_déformatigns_des_matériaux.

béton :_ diagramme_parabole_rectanqle

L'ordonnée du palier a pour valeur
0,850-

avec j = 28 jours et :

k = 0,85 (charges routières)

Yb= 1.5- (1)
2%. 3,5%.

Cette ordonnée est donc égale à :

- 2 000 t/m2 pour le béton du hourdis

- 2 800 t/m2 pour le béton des poutres.

BPA 112,1 Aciers_de_9récontrainte : le pourcentage ̂  des armatures de précontrainte par
1316 soit 0,4 % ; il est inférieurrapport à la section de béton est égal à -3-3-^500

à °d5CT'i soit °>4i67 Q00~' = °'8 %;0n peut donc avoir recours au diagramme
simplifié défini dans l'annexe II au nouveau règlement (se reporter à cette
annexe dans le cas contraire).

(1) On rappelle que le commentaire de BP 23,4 envisage une adaptation de ce
coefficient dans certaines conditions.
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BP 23,2

BPA II 1

BP 23,2

pente E. = 19400000 t/m2

£Q(V.

pente Ea = 20400000 t/m2

L'ordonnée du palier est le minimum
de :
1,1 Tg et 0.95 Rg

Ymp Ymp

soit 142 880 t/m2

avec Ymp = 1,25

L'ordonnée du palier est

_£<L avec Ya = 1,1
" a

soit 38 200 t/m2

BP 23,3

5.1.3.2 - Equi]ibre des forces appliquées à la section.

Nous recherchons un diagramme de déformation plane tel que, par
intégration des contraintes correspondantes, la section reste en équilibre sous
l'action :

- des sollicitations agissantes : Moments et effort normal de
précontrainte ;

- des efforts résistants ultimes.

Les efforts résistants ultimes développés par les matériaux sont
calculés en tenant compte des hypothèses suivantes :

- dans le béton, le raccourcissement du matériau est limité à
3,5 °/oo en flexion et à 2 °/o0 en compression simple.

- dans les armatures de précontrainte, l'effort résistant est
l'effort entraîné par la surtension qui résulte de leur allongement ; cet allonge-
ment est limité à 10 °/00 à partir de l 'état neutre de déformation (décompression
du béton à leur niveau).

à 10 %
- dans les armatures passives, l'allongement est également limité

La recherche d'un diagramme de déformation permettant d'écrire
l'équilibre des efforts normaux peut être faite par la méthode dite des pivots
selon laquelle le diagramme des déformations à l 'état ult ime-passe obiiaatoirement
par l'un des trois points A, B, C dont la position est définie sur la figure
ci-après.
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B P 23,3
o -2%. B-3,5%.

Niveau inférieur
des armatures

A
+ 10V.,

3/7 h i

-2V..

La variation d'allongement des aciers, à partir de la décompression
du béton à leur niveau est prise au niveau des armatures passives dont le centre
de gravité se trouve à 3,5 cm de la fibre inférieure de la poutre ; la section
de ces armatures est de 392 mm2 (5 0 10 HA) .

variation d'allongement (limitée 10%»)

BP 23,5
(commentaires)

déformation
à l'état ultime

déformation
initiale

Ac

Cp £pu

5.1.3.3 - Résultats.

L'équilibre des forces horizontales appliquées à la section a lieu
pour le diaaramme des déformations représenté ci-après dans lequel Vallonnement
des aciers atteint 10 ° / 0 o » le raccourcissement du béton étant de 2,37 °/00 ; on
peut remarquer qu'avec le diaaramme d'allongement des aciers utilisé, le terme

6 cr'bL ne joue aucun rôle.
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2,37%,

0,165 0,300 x = 0,187

0,015 0/00

x =
0,945 x 2,37

12,37
0,187

a) calcul de F~ et du moment résistant du béton

élément aire raccourcissement contrainte
moyen

1 0,1320 1,29 1739

2 0,0045 0,11 296

rB

230

1

231 t

0.293

0.218

NB

67

0

67 t.m

2 : distance du centre de gravité de l'élément au centre de gravité de la
section nette complète (même axe de référence qui a servi à évaluer les
sollicitations).

b) calcul de F. (armatures de précontrainte et armatures passives)

Pour un allongement ultime de 10°/00j la tension ultime admissible
des armatures de précontrainte est de 142 880 t/m2.

Pour les armatures passives elle est de 38 200 t/m2

On vérifie aisément que l'allonqement ultime des torons les plus
proches du centre de rotation de la section est de 7,58 °/oû et qu'à cet allon-
gement correspond une contrainte de 142 880 t/m2 : à l'état ultime, les arma-
tures actives ont toutes même tension.

La surtension des armatures, actives et passives, à prendre en
compte à l'état limite ultime est donc :

142 880 - 105 560 = 37 320 t/m2 pour les armatures de précontrainte
et 38 200 t/m2 pour les armatures passives

d'où l'effort F. dû à la surtension de ces armatures

FA = 37 320 x 1 316 x 10"6 + 38 200 x 392 x 10"6 = 64 tonnes
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la force de précontrainte sojlici tante étant de 166,7 tonnes, on a
bien N + FA = Fg soit 166,7 + 64 = 230,7 #= 231 tonnes.

Le moment résistant ultime de la section est égal au moment dû à
FB dont on retranche le moment (négatif) dû à la surtension F^ ; tous ces moments

étant pris par rapport au centre de gravité de la section nette totale comme il
a été fait pour les moments agissants

Moment dû à Fg (67,0) t.m

Moment dû à F^

armatures de précontrainte - (-23,7) (37320xl316xlO"6xO,484)

armatures passives - (-8,5) (38200x392xlO~6xO,569)

Moment résistant
ultime de la section 99 t.m > 52,6 t.m

La sécurité est donc bien assurée.

5.2 - VERIFICATIONS DES SECTIONS D'ARRET D'ARMATURES ACTIVES.

5.2.1 - Objet des vérifications.

L'examen des contraintes dans la section médiane à l'état limite
d'utilisation montre que les sections situées au voisinage des appuis auraient
à supporter des contraintes excessives, tant en traction qu'en compression, s' i l
n'était procédé à la neutralisation d'une partie de l 'effort de précontrainte dans
ces sections.

Cette constatation vaut surtout pour les phases de construction et
en particulier lors du relâchement des armatures et lors du levage de la poutre :
c 'est la raison pour laquelle nous limiterons les vérifications du présent para-
graphe à ces deux phases.

La neutralisation partielle de la précontrainte est assurée par un
quipaae de certains torons sur une fraction de leur longueur à partir de chaque
about.

Un premier qui page neutralise deux torons de l 'about de la poutre
jusqu'à la section d 'abscisse x^ = 4,34 m.

Un second guipaqe neutralise deux torons de 1'about de la poutre
jusqu'à la section d 'abscisse x2 = 6,34 m.

Tous les autres torons (10) restent actifs d'une extrémité à
1'autre de la poutre.

Le schéma de répartition de la précontrainte est donc le suivant :



- 49 -

(10)

. t. £

8
CL

5,40m
CL
a 7,40 m

L 'absc isse des sections à vérifier est égale à l 'absc isse des
arrêts de guipage auqmentée de la longueur d'établissement de la précontrainte.

Puisque notre calcul concerne les phases de relâchement des arma-
tures et de levage de la poutre, les vérifications à entreprendre sont destinées
à s 'assurer qu'i l n'y a pas risque d'écrasement du talon ; la longueur d 'établ is-
sement de la précontrainte à considérer est sa valeur caractéristique minimale.

Les deux sections à vérifier se situent donc aux abscisses 5,40 m
et 7,40 m ; le cas particulier de la section d'about sera étudié au chapitre 7.

34,2

5 . 2 . 2 - Longueur d'établissèment de la précontrainte.
(se reporter a la dëffnTtion de Ta pièce 2 chapitre 2)

La valeur caractéristique de la lonaueur d'établissement de la
précontrainte a pour expression

isn désignant la lonaueur de scellement nominale des armatures
de précontrainte (soit 1 m)

hp désignant la distance du barycentre de ces armatures à la
fibre supérieure de la poutre préfabriquée

soit 0,815 - 0,120 = 0,695

d,2)2+(0,695)2

yaleur_caractéristigue maximale (Y/ ; =1,20 ) :

= 1,39 m

minimale ( Y/J =0,80 ) :. ^ _ _ _ _ _ _ » \ * tf *rj-~— ^

(0,6)2+(0,695)2 = 1,06m
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5.2 .3 - Vér i f i ca t ions à T état- l imite d ' u t i l i s a t i o n (Phases de construct ion)

S 'agissant d ' u n e vérification vis-à-vis du risque d'écrasement du
ta lon , nous associerons la précontrainte en valeur caractéristique max ima le aux
so l l i c i t a t ions en valeur caractéristique m i n i m a l e , nous étudierons deux phases
part icul ièrement critiques :

- le relâchement des armatures

- le transport des poutres vers Taire de stockage.

5.2.3.1 -
Les so l l i c i t a t ions sont alors récapitulées dans les deux tableaux

suivants , respectivement pour les sections d 'abscisses 5,40 m et 7,40 m. Les
efforts dus à la précontrainte dans ces sections ont été obtenus par simple règle
de trois.

Section x , = 5,40 m

M(QL1)

17,54

e(P)

- 0,290

Nl

165,35

M! total

- 30,12

Section x 2 = 7,40 m

M(Q L 1 )

20,45

e(P) Mr total

- 0,290 191,74 - 35,15

des armatures
D ' o ù les contraintes supportées par la poutre lors du relâchement

section x , = 5,40

section x 2 = 7,40

fibre supérieure

+ 17

19

f ibre infér ieure

1641

1914

L'examen de ces résultats montre que la contrainte maximale de
compression du talon de la poutre implique un béton de résistance caractéristique
égale à 1914 x 1,5 = 2871 t/m2 en compression lors du relâchement des armatures.

Cette résistance est légèrement supérieure à celle que nous nous
sommes fixée. Cependant l'attention est attirée sur le commentaire de BP 21,31
qui demande d'augmenter la sécurité dans certains cas particuliers.
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De plus, cette vérification n'est pas a priori la plus déterminante
et il convient, vu l'importance des contraintes.de vérifier ces sections dans
les conditions réelles de transport de l'aîre de préfabrication vers l'aire de
stockage.

5.2.3.2 -

Il convient alors généralement de reprendre les calculs de l'alinéa
précédent : en effet, les points de levage ne sont pas en général très proches
des abouts de la poutre et le moment de poids propre est diminué.

Supposons ces points de levage situés à 1 m des sections d 'abouts ;
les contraintes, tous calculs faits, sont alors portées aux valeurs suivantes :

section de levage

section x1 = 5,40

section x2 = 7,40

fibre supérieure

- 384

- 68
- 64

fibre inférieure

1770

1728

Ces valeurs s'entendent sans effet dynamique.

Il existe en fait deux phases de transport de la poutre : l'enlève-
ment du banc de préfabrication et ensuite le transport par route après stockage.
Dans les deux cas, il' se produit des augmentations et des diminutions alternées
du poids propre dues aux effets dynamiques.

Les valeurs à adopter peuvent être très variables selon les moyens
dont dispose l'entreprise et les soins qu'elle prendra. Cet_te guést ion importante
doit faire l'objet de précisions dès le stade de la remise 'des offres, avant de1"
signation de 1'adjudicataire.

A titre d'exemple, il semble qu'on puisse considérer comme normale
une variation dynamique du poids propre de + 40 %, valeur qui est à prendre pour
les justifications à l'état-limite d'utilisation et la détermination des ferrai 1-
lages passifs.

On ne saurait cependant s'en contenter dans les justifications à
1'état-limite ultime et, des vies humaines pouvant être en jeu'en cas de fausse
manoeuvre, nous conseillons de prendre une variation de + 100 % Vis-à-vis de ces
dernières justifications, à moins d'en savoir davantage."

Le tableau ci-dessus montre que la phase de transport est plus dé-
favorable que la phase ée relâchement des armatures et exige un béton de résis-
tance caractéristique au moins égale à 3000 t/m2. Toutefois il pourrait être tenu
compte dans ce calcul des diverses causes de diminution momentanée de la tension
des armatures.

On remarque également que des tractions apparaissent dans le béton
au cours du transport de la poutre ; ces tractions devront être reprises par un
ferraillage longitudinal voisin de la fibre supérieure de la poutre. On constate
par ailleurs que ces contraintes de traction sont admissibles puisqu'elles sont
inférieures, pour cette phase de construction, à 1,8 fois la résistance caracté-
ristique du béton à la traction soit 1,8 (61,2 + 0,06 x 2800) = 413 t/m2 (cf. •
pièce 2 page 10).

5.2.3.3 - Armatures_]pngitudinales_en_partie_sugérieure_de_}a
poutre.

Les plus fortes contraintes de traction ont lieu dans une zone
proche de l'about qui doit logiquement faire l'objet de vérifications spéciales
(cf. chapitre 7). Nous anticipons cependant sur ces calculs afin de déterminer
les armatures longitudinales de nappe supérieure et de vérifier qu'elles sont
suffisantes vis-à-vis des sollicitations ultimes au transport.
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hauteur de béton tendu

384x = 0,815 84 + 1770 = 14,5 cm,

1770

1,5
,

12

1

Elément aire dist.cdg/^ contrainte force de
traction

0,0045 0,137

0,0480 0,070

0,0036 0,006

0,0561

- 362

- 185

- 16

1,63

8,90

0,07

10,60

BP 21.42

BP 23,1

La section d'armatures longitudinales à prévoir est alors en mm2

10 '
100

JOI =

000 J
JO
42000

308mm2 (1)

ce qui correspond à 4 0 10 HA que nous maintiendrons sur toute la
longueur de la poutre.

5 .2 .4 - Vérification à l 'état limite ultime (Phases de construction).

A la détension, le risque est grand pour la section de béton, de
supporter des tractions au voisinage de la fibre supérieure de la poutre préfa-
briquée ; de telles tractions, si elles ne sont pas reprises par des armatures
passives en section suffisante, peuvent amener la rupture de la poutre, princi-
palement en cours de manutention car les points de levaqe ne sont généralement
pas implantés aux abouts : le moment de poids propre est alors diminué.

Le risque s'accentue lorsqu'il est prévu le transport de la poutre,
celle-ci s'appuyant sur deux essieux : les vibrations et oscillations de la
poutre en cours de transport diminuent l'effet du poids propre, parfois jusqu'à
l'annuler si des précautions ne sont pas prises pour limiter les oscillations.

En tout état de cause, il devrait être tenu compte, dans l 'évalua
tion des sollicitations, d'un coefficient de majoration dynamique, (cf. § 5 . 2 . 3 =

(1) Au cas où une vérification de genre III devrait être envisagée, il y aurait
lieu en outre de se référer à BP 21,43.
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Les noints de levaoe sont prévus à 1 m de chaque extrémité. Le
moment de ooids propre, en valeur caractéristique minimale dans la section d'abs-
cisse x = 7,40 (par rapport à Taxe de l'appui futur) est :

1m

7.40m

1

1

p = 0/89 t/nril
M = J9^0x0^89x 6,70-7,70x0,489^

= 17,29 t.m.

Axe d'appui futur

îP 16,1

La précontrainte en cette section au relâchement est caractérisée
par un effort normal N = 1316 x 10~6 x 145 700 = 192 tonnes- (valeur caractéris-
tique maximale) , excentré de e = - 0,290 par rapport au centre de gravité de la
section préfabriquée nette.

La sollicitation à considérer étant de la forme

1,2 [S ( 0,90 L2 ) + S ( P i ) ]

•P 23,4
:P 23,2

On obtient :

M = - 48,14 t.m
N = 230 tonnes

Pour assurer l'équilibre de la section» nous avons prévu (cf. §
5.2 .3 .3) 4 0 10 HA à 3 cm de la fibre supérieure de la section (section 314 mm2)

5.2 .4 .1 - Diagrammes_contraintes-dëfprmations_des_matériaux.

béton armatures passives

0,85x 2800

/"

0,85 x 1,5

2%. 3,5%.

- - 1 fl(V7 1.1 = 38180

5 .2 .4 .2 - Résultats.

Diagramme de déformation à l 'état ultime
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2,5 %o (allongement des armatures passives!

armatures de
précontrainte

élément

1

2

3

\

de
e

Ça!

\ /

\
\
\

/

X

' 1

(•:
0770 ^

)

(3

t

cul de l 'effort résistant du béton ( x = 46,6 cm)

aire raccourcissement
/ o o

0,040 3,11

0,0275 2,39

0,0374 0,97

contrainte F ?
moyenne

1859 74 -0,360

1859 51 -0,279

1367 51 -0,133

Moment

- 27

- 14

- 6

176 - 47

Z est la distance du centre de aravité de l'élément considéré au centre de
gravité de la section préfabriquée nette.

Pour un allongement de 2,5°/00 la tension des armatures passives du
lit supérieur est de 38 180 t /m2;il apparaît donc un effort résistant de
FA - 314 x 38180 x 10-6 = 12 tonnes excentré de 0,405 - 0,030 = 0,375 m par

rapport au centre de gravité de la section nette préfabriquée (moment 4,5 t. m).

Parallèlement, les armatures de précontrainte situées dans la zone
comprimée du béton se raccourcissent; une fraction de l'effort de précontrainte
exercé se perd.

Nous calculerons ci-après l'effort F 1 , et le moment perdus des

suites de ce raccourcissement. Tes lits sont numérotés dans l'ordre croissant du
talon vers le centre de gravité de la poutre.

(1) Opération facultative selon BP 23,5, mais utile dans le cas d 'espèce. La
question peut toutefois se poser d'une marge de sécurité à prendre dans ce
calcul.
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lit section diminution perte tension F1^ z moment
d'allongement

1 564 mm2 2',95 - 57 230 - 32 -0,340 11

2 376 " 2,56 - 49 664 - 19 -0,290 5,5

3 188 " 2,48 - 48 112 - 9 -0,240 2

4 188 " 2,18 - 42 292 - 8 -0,190 1,5

- 68 18,0

Z est la distance du lit d'armatures de précontrainte considéré au centre
de gravité de la section préfabriquée nette.

Vérification

174 = 230 + 12 - 68 # FB = 176

Le moment résistant ultime de la section est égal au moment résis-
tant du béton dont on soustrait le moment dû à la variation d'effort dans les
armatures, actives et passives.

M u£= - 47 - 4,5 - 18 = - 70 t.m > - 48,2 t.m en valeur absolue

La sécurité est donc bien assurée à la rupture lors du levage des
poutres. Rappelons que sous certaines conditions de transport, le moment de
poids propre peut être fortement diminué ; par exemple, si l 'on suppose que le
moment de poids propre s'annule du fait d'oscillations importantes, la sollici-
tation de calcul passe à - 67 t.m c'est-à-dire bien proche du moment résistant.

r o c ,,- • * • ,.• • (cf. § 5 .2 .3 .2 . ) .5.2.5 - Vérifications en service.

Il convient d'envisager les vérifications en service lorsque les
arrêts d'armatures de précontrainte sont relativement proches de la section mé-
diane, ce qui est le cas de la section située à l 'abscisse x = 7,40 m. La section
à vérifier est celle qui se trouve au droit de l'arrêt de gui page , avant scelle-
ment de la précontrainte nouvelle. Le cas de charge déterminant est celui qui
associe la précontrainte en valeur caractéristique minimale aux actions exté-
rieures en valeurs caractéristiques maximales (risques de fissuration du talon).

Les calculs à entreprendre relèvent de la logique exposée dans le
§ 5 . 1 ci-dessus.

Il nous paraît souhaitable que l'ancrage des armatures s'effectue
dans un béton toujours comprimé, au moins sous l 'effet des actions de lonoue
durée.
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CHAPITRE 6

VERIFICATIONS A L 'EFFORT TRANCHANT

Les vérifications comportent :

- une vérification à 1'état-limite d'util isation où l 'on doit
s 'assurer que les contraintes de cisaillement dues à l 'effort tranchant qénéral
restent admissibles

- une vérification à l'état-limite ultime où il convient de
vérifier que la densité d'armatures transversales d'âme (ëtriers verticaux) est
suffisante ; la vérification à l'état ultime concerne en outre la résistance du
béton de 1'âme.

6.1 - VERIFICATIONS A L'ETAT-LIMITE D'UTILISATION.

Dans le cas aénéral de la précontrainte par adhérence, les fils ne
sont pas déviés,en sorte que l'effort tranchant est maximal dans la section d'ap-
pui (pas de composante verticale de l 'effort de précontrainte).

C 'es t éaalement dans la section d'appui que la contrainte de ci-
saillement admissible est la plus basse.

C 'es t donc cette section qu'il conviendra de vérifier à l 'état
limite d'utilisation.

6.1.1 - Sollicitations de calcul.

Les sollicitations de calcul à considérer phase par phase sont
les suivantes, non cumulées d'une phase à l'autre :
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' POIITRF 7
EFFORTS TRANCHANTS NON CUMULES Vut SECTION D'APPUI

Phase

1

2

3

1*

5

Section résistante

Poutre seule

Poutre seule

Poutre seule

Section complète

Section complète

S(^,)

Maxi

4,61

—

3/3

2,05

Mini

4/0

3,10

1,36

S(YQCQC )

13,96

Le niveau de calcul des contraintes de cisaillement dans chaque
phase sera celui du centre de gravité de la section complète pour n = 4 (l'effet
des charges d'exploitation est déterminant).

On passe des sollicitations aux contraintes par phase en considé-
rant le MODULE D'EFFORT TRANCHANT qui est le terme multiplicateur m dans lequel

m est le moment statique de la partie de poutre située au-dessus du niveau sur
lequel on calcule la contrainte de cisaillement, moment statique calculé par
rapport à un axe horizontal passant par le centre de gravité de la section com-
plète pour n = 4 : cet axe est donc à 0,556 de l'intrados de la poutre.

La laroeur de hourdis associée à l'âme de la poutre pour le calcul
des caractéristiques de la section ne doit pas excéder les 2/3 de la distance de
la section à l'about de part et d'autre de l'âme.

La distance de l'axe de l'appui à l'about étant de 30 cm, on ne peut
associer à l'âme de la poutre qu'une largeur de table de compression égale à

0,15 + 2 x | (30) = 0,55 m.

yr~ de la section (Je la poutre seule (n = 12)Ibo ---------------------------------------

Aire de la section 0,211 m2

Moment d'inertie : 0,0161 m4

Moment statique de la partie de la section réduite au-dessus de la
cote 0,556 par rapport à une horizontale passant par le centre de gravité de la
section réduite : 0,023374 m4.
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m

Module d'effort tranchant de la section réduite (n = 12)

°>023374 = 9 , 6 8 n - 2
Ibo 0,150 x 0,0161

0,55
t m

0,165

Position du centre de qravitë
v ' = 0,556 m

Moment d ' inertie
I = 0,03095 m4

Aire de la section
B = 0,2940 m2

Moment statique de la partie située au-dessus de G par rapport à
une horizontale passant par G : 0,04238 m3

Module d 'effort tranchant de la section complète n = 4

0,04238
r = 9,12 m-2

m
0,150x 0703CJ95

dê-]ë_s§çtion_cornp_l|te__[n_ = i2)

Aire de la section 0,3015 m2

Moment d ' iner t ie 0,03244 m2

Position du centre de aravité v ' = 0,545 m

Moment statique de la partie de la section au-dessus de la cote
0,556 par rapport à une horizontale passant par le centre de qravité 0,04418 m3

Module d 'effort tranchant de la section complète (n = 12)
0,04418

0,150 x 0,1)3244 = 9,08 m-2
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6.1.2 - Contraintes de cisaillement phase par phase (valeur caractéristi-
que maxïmaTë des charges permanentes).

partielle cumulée

Phase 1
(poids propre) 44,62 (section poutre seule n = 12)

phase 2
(stockage)

phase 3
(hourdis) 33,2^ 77,82 (section poutre seule n = 12)

phase 4
(superstructures) 18,61 96,43 (section complète n = 12)

phase 5
(yQ charges expl.) 127,3n 223,7 t/m2 (section complète n = 4)

6.1.3 - Contrainte de ci sai 11ement admi ssi blé.

Au droit de l 'axe de l'appareil d'appui, la précontrainte est assu-
rée par 10 torons adhérents (sur les 14 prévus en section médiane).

La section d'appui étant située à l'intérieur de la zone d'établis-
sement de la précontrainte (longueur /e maximale - 1,39 m), nous ne tiendrons
pas compte de la composante horizontale a'x de la précontrainte.

La contrainte de cisaillement admissible est donnée par l 'expression
BP28
BP30,1 Sut = 0,25

avec

CT': = 4200 t/m2
Yb = 1 , 8
k = 1 (genre II)
cr = 0 (section d'about)
a* = 3 1 5 t/m2

5ut = 0,25 y y^p x 315 = 219 t/m2

Le cisaillement effectif est donc très légèrement supérieur au
cisaillement admissible.

6.2 - VERIFICATION A L'ETAT-LIMITE ULTIME.

Vis-à-vis de l 'état limite ultime, les justifications comportent :

- une vérification des armatures d'âme ;
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BP16,1

- une vérification de la résistance du béton de l 'âme.

Ces vérifications permettent notamment Te dimensionnement des ar-
matures verticales d'âme ; la recherche d'une répartition de ces étriers impli-
que une vérification, non seulement pour la section d'appui mais également pour
différentes sections en travée. Nous nous limiterons dans cet exemple à la section
d'appui en donnant diverses indications sur la méthode à suivre pour vérifier les
sections en travée.

6.2.1 - Section d'appui.

Cette section étant à l'intérieur de la zone d'établissement de la
précontrainte (longueur le caractéristique minimale soit 1,39 m), les justifi-
cations seront conduites en supposant que l' inclinaison sur l 'horizontale du plan
des contraintes principales est de p = 45°.

La sollicitation de calcul à considérer vis-à-vis de l'état ultime
est de la forme :

1,2 S ( Y Q c Q c ) ]

avec QL, valeur caractéristique des actions de longue durée
(poids propre, hourdis, superstructures)

Qc valeur caractéristique des charges d'exploitation

SdjQL, ) = 1,1 [4,61+3/3] sur la section préfabriquée

S(1,1QLl ) = 1,1 [2,05] sur la section complétée par un hourdis
de 0,55 m de largeur.

S(yQ c )= 133 x 11,64

La contrainte théorique de cisaillement au niveau du centre de
gravité de la section complète (n = 4) est alors :

&ul = 1,2 { 1,1 x 8,01* x 9,68 + 1,1 x 2,05x 9,08 + 1,33 x 11,64 x 9,12 }

3ul = 1,2 {85,61 +20,47 + 141,19 }

3 = 297 t/m2

BP 29,3

6.2.1.1 - yérification_de la résistance du_bëton de l 'âme.

Les armatures d'âme étant perpendiculaires à la fibre moyenne, la
justification s'exprime par Ta relation :

sin 2 P 2,5

cr'j = 4 200 t/m2

s i n 2 6 = 1
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on a bien

2 x 297 < 1 680 t/m2

La comparaison avec le résultat du § 6.1.3 montre que, pour ce type
d'ouvrage, la condition d'utilisation est toujours prépondérante.

6.2.1.2 - yérification_des_armatures_d_[âme_transyersales.

~ le minimum exigé dans chaque_ _ _
zone de la poutre est donné par TTexpressTôn

BP 29,22 A •e sin a ^ min ( ——, 100 t/nr/ )
b01 2

a : inclinaison des ëtriers sur la fibre moyenne = 90e

At : cadre 0 10 HA : 1,57 cm2

cre : 42 000 t/m2

b0 = 0,15 m

= 148,5 t/m2 > 100 t/m2

d 'Où • t «; 1^57 x 10'*x A 2 x 1 0 3

0,15 x 100

t s£ 0/39 m

Cette condition fournit donc un espacement de 40 cm ; ce chiffre
ayant été trouvé, dans le cas d'espèce par référence à la valeur 100 t/m2, cet
espacement maximal est applicable à toute la longueur de la poutre.

Esgacement_des_étriers_dans_]a_sectign_d^aggui .

Pour p = 45° l'espacement t des étriers choisis est tel que

(unités: tonne , mètre )
p = 45°

a = 90° (étriers verticaux)i
At = 1 , 5 7 cm2

(5ul = 297 t/m2

a' = 4 200 t/m2 (en service)
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d 'où t < 1.57 x 10'* x 42 000
0,15 (297-\51 V/l 200)

t ^ 0,22 m

Vis -à -v is de cette condition, l 'espacement des armatures d'âme
dans la zone d'appui doit rester inférieur à 22 cm ; cet espacement doit être
maintenu sur une longueur égale à 0,8 h. soit 0,80 m à partir de la section
d'appui (et en pratique aussi sur la longueur /£e à partir de l 'about).

Nous verrons au chapitre suivant que les conditions d'équilibre
de la section d'about exigent une densité plus forte d'armatures.

6.2 .2 - Sections courantes en travée.

Dans les sections situées en dehors de la zone d'établissement de
la précontrainte ( Jle caractéristique maximale) l ' inclinaison p est calculée
par référence à la composante horizontale a'x due à la précontrainte en valeur
caractéristique minimale.
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CHAPITRE 7

VERIFICATION DES SECTIONS D'ABOUT

7.1 - CONSISTANCE DES VERIFICATIONS.

Les différentes vérifications développées dans ce chapitre viennent
en sus des vérifications à l'effort tranchant étudiées dans le chapitre précédent;
elles concernent 1'état-limite d'utilisation.

La consistance de ces calculs supplémentaires se définit comme suit:

a) l9r.§_ç!y r§]|Çn§ment_ de§ _ §r.!Patyr.§§ apparaissent des compressions
locales dans le bitôn~qùTiï~cônvïënt"dë~vIrTfiër~par rapport aux limites admissi-
bles ; apparaissent également des efforts d'éclatement et des efforts d'équilibre
général qu'il convient de reprendre par un ferraillage passif convenablement di-
mensionné.

b) §yr._!l2yy.ra9§_e.[!_s.e.ry.lc.Ë' 1es deux séries de calculs à entrepren-
dre sont :

- une vérification des contraintes normales

- une vérification de la bielle d'effort tranchant et de
l'équilibre du coin inférieur.

7.2 - VERIFICATIONS AU RELACHEMENT DES ARMATURES.

Dans ces vérifications au relâchement des armatures il s'agit de
vérifier l'équilibre de la poutre dans une zone comprise entre la section d'about
et l'extrémité de la zone d'établissement de la précontrainte ; cette longueur
d'établissement est prise en valeur caractéristique minimale, soit /e = 1,06 m,
la longueur de scellement étant elle-même considérée en valeur caractéristique
minimale soit 0,80 m.

7.2.1 - Contraintes normales à l'extrémité de la longueur d'établissement
de Ta^pre contra i n te.

On considère que la distribution des contraintes dans une section
droite obéit à l'hypothèse de NAVIER (diagramme linéaire) à partir de la section



- 64 -

BP 21,31

BP 34,61

d'abscisse JL e à partir de l'extrémité de la poutre ; nous calculerons donc en
premier lieu les contraintes sur les fibres extrêmes de cette section.

SR

U)
5

0,110

0,30 Appui
1,06

La précontrainte appliquée à la section d'about est assurée par
10 torons dont la tension, en valeur caractéristique maximale est de 145 700 t/m2
lors du relâchement.

F ='145 700 x -940 x 10"6 = 137 tonnes

Les contraintes normales dues à la précontrai ur les fibres
extrêmes de la section SD sont alors :

K

fibre supérieure :

13-7
0,1995

fibre inférieure :

1 0.300 x 0/05
0,0757

137 0,300 x 0/10

t/m2

= 1 802 t/m2

0,1995 \ 0,0757 '

la contrainte de compression moyenne dans le talon étant de 1565 t/m2.

7.2 .2 - Compressions locales dans le béton.

Lors du relâchement, la contrainte de compression du béton à l 'ex-
trémité de la zone de régularisation des contraintes est au plus de 1802 t/m2
si l 'on ne tient pas compte de l'effet favorable du poids propre ; la résistance
caractéristique du béton étant de 2 800 t/m2 à cette phase de construction, on
voit que la compression est admissible car :

1802 < 4-Y- = 1867 t/m21,5

Toutefois, il n'est pas exclu que la contrainte de compression du
béton passe par un maximum à l'intérieur de la zone de régularisation des con-
traintes ; nous devons alors vérifier que cette contrainte n'excède pas la va-
leur a'j /1,3 soit 2 160 t/m2.

(1) Dans les paragraphes 7.22 et 7.23 il n'est pas tenu compte de la réaction
d'appui qui joue un rôle nul ou limité (favorable et variable)dans les
vérifications correspondantes.
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Une telle vérification ne s'impose pas dans le cas d'espèce, compte
tenu des contraintes normales calculées dans la section SR ; néanmoins, il con-
viendra de penser à faire cette vérification dans le cas où une part importante
de la précontrainte est appliquée dans le taTon.

L'effort de compression appliqué, en valeur caractéristique maxi-
male,est de 137 tonnes.

a) Si nous supposons cet effort concentré à l'about, la contrainte
de compression théorique du béton vaut

où s est l'aire délimitée par le contour des armatures de précon-
trainte à une distance de la périphérie du paquet d'armatures au moins égale à
l'enrobage de ces dernières. Nous prendrons donc pour s l'aire hachurée schéma-
tisée ci-contre qui comprend

J 3cm
- 1'aire du talon

- l'aire de la partie d'âme située
entre le talon et l'horizontale située
à 3 cm au-dessus des armatures d'âme

s = 0,040 + 0.027 + 0,007 = 0,074 m2

d<oû
F 1 o 7

= s ÏÏ7ÏÏ7T = 1851>35

AE1/ b) pour étudier la variation de contrainte de compression (nulle
dans le talon à l'extrémité de la poutre pour atteindre la valeur 1565 t/m2 à
l'extrémité de la zone de régularisation) nous remplacerons l'ancrage progressif
réel par 4 ancrages concentrés fictifs répartis sur la longueur 0,4 ift soit
0,4 x 1 = 0,40 m. Nous supposerons également que le diagramme de croissance de
1'effflrt de précontrainte est linéaire et atteint sa valeur courante F = 137 tonnes
à l 'abscisse 0,4 ji^ soit 0,40 m.

La longueur d'établissement pour chacun des 4 efforts de précon-
trainte partiels est :

+ a = + 0,8 = 0,9 m
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Au droit de chaque ancrage virtuel à l 'abscisse x est dont supposé
s'exercer un effort concentré de 34,25 tonnes qui produit une contrainte élémen-
taire de compression de 34,25/0,074 = 470 t/m2, cette contrainte diminuant jusqu'à
la valeur courante 1565/4 = 390 t/m2.

résultant
La superposition de tous les diagrammes partiels donne le diagramme

1 2 3 - 4

1565 t/m*

1 2 3 4



- 67 -

On voit que la contrainte de compression dans le béton est maximale
au droit de l'ancrage fictif n° 4 ; cette contrainte de compression se calcule
par une résolution géométrique simple

CT'b= 4 x 470 - (470-390) x ̂  - (470-390) | - (470-390)-^ = 1830 t/m2

Cette contrainte de compression est admissible puisqu'elle est

inférieure à -r^- soit i-̂ r- = 2 150 t/m2.

21,32
21/2

7.2.3 - Armatures passives longitudinales JMI fibre supérieure de la poutre.

Sur la fibre supérieure de la poutre apparaît une contrainte de
traction de 415 t/m2 lors du relâchement des armatures. Cette contrainte est
admissible pour cet ouvrage qui est en genre Hk;en effet 415 t/m2 est inférieur à

1,8(61,2 + 0,06 x 2800). Toutefois il conviendra de s'assurer que cette contrainte
sur l 'ouvrage en service reste inférieure à 1,3 CT: .

Des armatures passives de complément sont nécessaires pour reprendre
l'effort de traction sollicitant le béton tendu.

-415 i | ( t

' ' ' ' 0,12
0,06

hauteur du béton tendu

x 415
* • 415

Effort

élément

1

2

H ' nfi 1,

+ 1802

sollicitant

aire

0,048

0,010

0,058

_ 0,1

U, J.O

le béton :

dist. cdg/A

0,09

0,035

x 580 12 920

1802

contrainte

249

97

F

11,95

0,97

12,92 t

00 = 0,58 + 3,08 = 3,66 cm2

soit 5 0 10 HA
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7.2.4 - Equilibre général de là zone d^about.

SA .415

A

F= 137t

•l „

My>0 >

*— Vx>0 B \

\ '

i

e

\ x ,
C 1802

Q = £. = 1,06 _ .

BPA IV 1,13 7.2.4.1 - Cal cul_des_efforts.

L'équilibre "général d'un élément ABCD de la zone de régularisation
des contraintes, supposé isolé du reste de la pièce,est obtenu en ajoutant aux
efforts appliqués sur les faces extrêmes 'S. et SD , un effort tranchant V (ci-

" K X

saillements "longitudinaux") et un moment fléchissant M (contraintes "transver-
sales"). - y

Ces efforts ont pour expression, compte tenu des conventions de
signe adoptées (cf. piè.-.e 2 § 2.3.2.4) :

My = F(y - d) - Xe

Vx . F - X

Nous établissons ciLaprès le calcul des efforts qu'il faut appli-
quer à l'élément ABCD pour le maintenir en équilibre. Cet élément est défini par
la trace AB du plan horizontal de coupe à l'ordonnée y.

Nous prendrons successivement

y = 0,20 (jonction âme-talon)

y = 0,30

y = 0,410 (centre de gravité de la section)

y = 0,500

y = 0,620 (jonction âme-table de compression).
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y

0,20

0,30

0/1

0,50

062

coupe

XIX
1

A
1

1

i

i

n° élément

1

2

1 -2

3

1-2

3

1- 2

3

1-2

3

aire élément

0,01,0

0027

0,015

0,0315

0,045

0,063

diagramme

T\

ÎI

II

II

contr. moy

1666

U16

1120

972

850

687

X

66,64

38,23

104,87

104,87

16,80

121,67

104,87

30,61

135,48

104,87

38,25

143,12

104,87

43,28

148,15

y - e
élément

0,05

0,142

0,083

0,250

0,083

0,305

0,083

0,350

0,083

0,410

résultant

[ 0,117

0,194

0,277

0,346

0,442

En ce qui concerne l'effort F appliqué sur le plan AD on doit
considérer 2 valeurs selon l'ordonnée y du plan de coupe.

4

Si y < 0,22 F = 8x94xlO"6xl45 700 = 109,57 tonnes d = 0,082

Si y > 0,22 F = 10x94xlO~6xl45 700 = 137 tonnes d = 0,110

Les efforts qu'il faudrait appliquer sur l'élément ABCD pour réa-
liser l'équilibre sont donc, pour les différentes valeurs de y précédentes :

y = 0,20 (jonction âme-talon)

V = F - X = 109,57 - 104,87 = 4,70 tonnes
/\

My = 109,57 (0,200 - 0,082) - 104,87 (0,117) = 0,660 t.m
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y = 0,30

Vv = F - X = 137 - 121,67 = 15,33 tonnes
/\

M
•J

= 137 (0,300 - 0,110) - 121,67 (0,194) = 2,43 t.m.

y - 0,410 (centre de gravité)

V --= 137 - 135,48 - 1,52 tonnes
/\

M = 137 (0,410 - 0,110) - 130,14 (0,277) = 5,05 t.m.

y = 0,500

Vv = 137 - 143,12 = - 6,12 tonftesX

M = 137 (0,500 - 0,110) - 143,12 (0,346) - 3,91 t.m.

, y = 0,620

Vy = 137 - 148,15 = - 11,2 tonnes

M = 137 (0,620 - 0,110) - 148,15 (0,442) = 4,39 t."i.
Jf

Les efforts maxima à considérer sont donc :

Vx max = 15,33

M max - 5,05 t.m (centre de gravité de la section)'.
J>

BP34,62 7.2.4.2 - Armatures verticales d'équilibre général.
BPA nri/2 '—" "~- '—
BPAnn,32a Conventionnel lement, il est admis que les contraintes maximales

du béton, sous les effets considérés sont les suivantes :

Contrainte de traction :

BPA ET 131b2 CT 6My max
y max = » j—

". e
Contrainte tangente :

S _ ^ ̂ x maxx max —ç

b étant la largeur de la pie.ce au niveau du plan de coupe considéré

d'où :
BPA Œ 1,31 b 3 a = . 6 x 5,05 s m t/m2

y 0,15 x 1,06*

Cette contrainte de traction est inférieure à 1,3 <T: (ouvrage en
genre Ilb ); elle est donc admissible au sens de l'annexe IV (1,31) et n'entraîne
qu'un faible risque de fissuration.
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La distribution des contraintes normales <ryrnax sur le plan horizot
tal de trace AB est la suivante :

compressions

tractions

/e/2 1.12

y ma*

L'effort de traction sollicitant le béton tendu est alors

b as. - CTy max

La section d'armatures à prévoir est alors :

h *e „ °y max

0,150

42000
= 2,6cm2

Ces armatures, soit 3 cadrés 0 10, sont à disposer sur une longueur

de -̂ jp = 0,27 m à partir de Tabout, leur espacement est de llcm.Elles doivent
s'ajouter aux armatures déterminées en fonction de l'effort tranchant (§ 6.2.1.2
et 7.3.2.4) et, en fait, en prolongent la répartition entre l'axe d'appui et
Tabout.

7.2.4.3 - Cisaillement_longitudinal

>PA ET 1/1
IRA U 1,31 b :max =

2 x 15,33
0,15 x 1,06

= 193 t/m2

- Contrainte admissible
Cette contrainte de cisaillement se cumule, lors du relâchement des

armatures, aux contraintes dues au poids propre de la poutre (en valeur caracté-
ristique maximale). Si l'on cons-idëi^ la contrainte de cisaillement due au poids
propre au niveau du centre de gravité (ce qui est défavorable) le cumul donne
238 t/m2 ; cette contrainte est admissible au sens de l'annexe IV du nouveau
règlement (§ 1.3.1 b) puisqu'elle est inférieure à 1,25 CTJ (valeur retenue pour
tous les genres) ; en effet 1,25 CTJ = 1,25 (61,2 + 0,06 x 2800) = 286,5 t/m2.

Sur l'ouvrage en service, le cumul des valeurs extrêmes des deux
contraintes tangentes doit tenir compte des pertas'Jfe tension qui diminuent trx max

L'examen du tableau du § 4.2 montre qu'entre le relâchement des
armatures et la mise en service l'effort de précontrainte diminue d'au moins 5 %
en sorte que TTxmax est ramené à la valeur 0,95 x 193 t/m2 soit 183 t/m2.

Le cumul des deux contraintes de cisaillement maximales, qui reste
défavorable, donne un cisaillement resultant.de 183 -H 224 = 407 t/m2 légèrement
supérieur à 1,25 (61,2 + 0,06 x 4200) =392 t/m2 ; nous considérerons néanmoins ce
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résultat comme admissible eu égard aux approximations faites. En cas de dépasse-
ment plus important de cette valeur il conviendrait de rechercher le plan hori-
zontal où le cumul des cisaillements est maximal.

- Armatures transversales ^verticales)

Les armatures verticales d'équilibre général de la zone de régulari-
sation des contraintes, c'est-à-dire les seules armatures déterminées en 7.2.4.2,
doivent satisfaire globalement à la règle des coutures sous'un effort tranchant
égal à

" = *x max ' ~

Le nombre de cadres 0 10 HA (A = 1,57 cm2) à prévoir pour assurer

la couture à la'fonction âme-talon est donc:
% Atn =
v st 3

La section d'armatures prévue à l'alinéa 7.2.4.2 permet de satisfai-
re à cette condition ; dans le cas contraire, il aurait fallu répartir sur la
longueur ,£e/2 à partir de l'about le nombre total d'armatures résultant de cette

condition.

7.2.4.4 - Armatyres_d^égullibre_dans_le_talôn.

créer
talon.

La répartition des armatures adhérentes dans le talon ne doit pas
des efforts d'équilibre trop importants entre l'âme et les dëbords du

La justification qui s' impose relève d'une méthode identique à
celle exposée dans le § 7.2.4.ci-dessus.

Barycentre des.

1
d

1

t

train

i

A

te

i

a = -£'e = 0,805

v= 12 57 "M J

h

4—

BPAEM.U .Dans cette justification, la longueur d'établissement de la précon-
trainte, en valeur caractéristique minimale est :

= V(0,8 x 1,00 )2 + . ( 0,2 J2 = 0,825m

Chaque débord du talon est soumis à l'effort suivant, en valeur
caractéristique maximale :

FT = 3 x 94.x 10"6 x 145 700 = 41,1 tonnes

L'âme est soumise à un effort de

FA = 4 x 94 x 10"6 x 145 700 = 54,8 tonnes

A lrextrémité de la zone de régularisation des contraintes, la ré-
partition des contraintes est uniforme sur la largeur du talon, nous la suppose-
rons égale à la contrainte 'moyenne due à la précontrainte dans le talon soit
1 565 t/m2.
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ÎP33

Aire du. débord en coupe transversale •*• • *• •' x 0,125 = 0,018 m2

d-'où X = 0,018 x 1 565 = 28,2 tonnes appliqué au centre de gravité
situé à la distance e - 0,056 m de la paroi de l 'âme.

On voit que l'équilibre de l'élément ABCD exige

V = F - X = 41,1 - 28,2 = 12,9 tonnes
J\

M = F (y-d) - Xe = 41,1 (0,125 - 0.09) - 28,2 x 0,056 = - 0,15 t. m
<j

Le plan de coupe vertical de trace AB (largeur b = 0,20) est donc
soumis ai/x contraintes :

5 Y = 2^x = 2 x 12'9 =156t/m2 (cisaillement)b%e 0,20x0,825

L'espacement des cadres 010 qui enserrent le paquet d'armatures (et
qui traversent deux fois le plan de coupe : A . = 1,57 cm2) peut être déterminé
en application de la règle des coutures.

At v 2 o- ^ 5
b7 ~3~ e ^

1,57 x 10 x 2. x 42 000 > 156 d'où t< ttcm ; il sera en réalité de 10cm.
0,20t 3

7.2.5 - Armatures d'éclatement.

P34,62b Ces armatures sont destinées à reprendre les tractions circonféren-
tielles dans le béton qui résultent du gonflement des armatures par effet POISSON.

Réglementairement, ces armatures doivent être sur une longueur
égale à /Sn/4 à partir de l'about. Elles doivent être dimensionnées de manière
à équilibrer, avec un taux de travail égal à —â^ , un effort de traction égal

à 4 % de l'effort de précontrainte calculé en valeur caractéristique maximale
soit 137 tonnes.

Dans un plan quelconque, la section d'armatures d'éclatement à
prévoir sur une longueur de 0,25 m à partir de l'about est :

oo = O'O* x 137 =
28 000

Nous disposerons en fait, à partir de l'about, 4 cadres 0 10 enser-
rant les armatures et espacés de 10 cm ; leur schéma est représenté ci-contre.

(1) La contrainte de flexion cry étant insignifiante, les cadres déterminés ci-
après sont suffisants pour reprendre la traction correspondante. S'il n'en
était pas ainsi,fon placerait quelques cadres concentrés près d'une extrémité
de la longueur JL'e .
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X]
o o
o o
o o

Naturellement, dans les sections d'ar-
rêt de gai nage, des étriers d'éclatement
doivent être prévus dans les mêmes condi-
tions, l 'effort de précontrainte à considé-
rer étant le supplément introduit par l 'ar
rêt du gaînage.

7.3 - VERIFICATIONS EN S E R V I C E .

7.3.1 - Vérification des contraintes normales.

Dans le calcul des efforts de précontrainte nous nous référons aux
tensions finales dans les armatures calculées pour la section médiane, en réalité
la tension finale des armatures est plus faible dans les sections d'abouts car
les pertes différées (f luage essentiellement) sont plus fortes. Vis-à-vis des
risques considérés, nous nous plaçons donc en sécurité.

Nous déterminerons donc les contraintes dues à la précontrainte
(va leur caractéristique maximale) à partir du tableau du § 4.2

a) contraintes sur la section préfabriquée (détension et
stockage)

,-6N = 10 x 94 x 10 u x 138 610 = 130,3 tonnes

= - 395 t/m2contrainte en fibre supérieure Ml (\ _ 0.300 x 0.
0,1995 \ 0,0757

contrainte en fibre inférieure 130*3 n , 0.300 x 0,410 \ .
0,1995 \ 0,0757 /

b) contraintes sur la section complète

N =-10x 94 x 1Ô6-x10070 = - 9,5 t

contrainte en fibre supérieure 9.5 I.
0,2902 \

0,452 x 0,253
0,104

contrainte en fibre inférieure
0,2902

0,452
0

x0,562 \ . .
,104 /

3 t/m2

t/m2

Les contraintes finales dues à la précontrainte sont donc
en f ibre supérieure : - 392 t/m2

en fibre inférieure : 1 601 t/m2
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L'ouvraae étant du genre Ilb, les contraintes de traction en fibre
supérieure (hors section d'enrobage) sont limitées à 1,3 CTJ sous actions de
lonque durée seules. La contrainte calculée en fibre supérieure est donc admis-
sible puisqu'elle est inférieure en valeur absolue à 1,3 (61,2 + _J_ x 4200) soit
407 t/m2. 100

J En fibre inférieure, la compression du béton reste inférieure à
^ soit 2 333 t/m2.

Les armatures passives longitudinales supérieures, dimensionnées
pour la phase de relâchement des armatures (5 0 10 HA) sont suffisantes.

7.3.2 - Résistance et équilibre de la bielle d'effort tranchant.

Compte tenu des dimensions envisagées
pour la plaque d'appui (0,150 x 0,250) la
section .située à l 'abscisse 0,375 m à
partir de l'about est à l'intérieur de la
zone d'établissement de la précontrainte
calculée en valeur caractéristique maxi-
male. La bielle d'effort tranchant est

= 45° sur 1'horizontale.
(1)

Cette bielle est soumise à un effort vertical R transmis par l'appui,
égal à l'effort tranchant sollicitant la section d'appui ; elle est également sou-
mise à un effort horizontal développé par l'appareil d'appui

7.3.2.1 - Çomp_osantes_de_l_[effort_yertical_R.' '

^9tions_de_]gnaue_durée_^en_yaleur_caractéristigue_maximale)

Les efforts tranchants dus aux actions de longue durée ont été
calculés en 3.1.3; leur cumul en valeur caractéristique maximale est de
4,63 + 3,44 + 2,06 = 10,13 t (poutres 3 à 11).

donc inclinée d'un angle

Compte tenu des deux modes de répartition transversale de la charge
Bc, déterminante vis-à-vis de l'effort tranchant, l'expression de l'effort tran-
chant sur appui est la suivante (cf. § 3.2.3.1).

(1) L'identification, dans ces calculs, de la réaction d'appui à l'effort tranchant
conduit à tenir compte de la majoration dynamique dans son évaluation.
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a) terme 1 (hourdis articulé)_

F/ \ / \ / icn\ /
1,375P x bc (NVOIE) M- — ) M - TT I * M - '' )M-

|_\ *e / \ l ) \ ^e /\

b) terme 2 (répartition transversale selon GUYON-MASSONNET)

2PxNVOIEx K
NP

Dans cette expresion, valable pour a <4e - 1,50 , le premier
terme entre crochets représente la part de l'effort tranchant dû à la répartition
transversale supposant le hourdis articulé, le second terme est la part de l'ef-
fort tranchant dû aux charges réparties transversalement selon l'hypothèse de
GUYON-MASSONNET.

NVOÏE = 2 (correspondant à la valeur maximale de K)

K : coefficient de majoration pour excentrement sur la poutre calcu-
lée (ici, poutre 7, K = 1,656)

NP : nombre de poutres soit 13

P : 6 tonnes (poids d'un demi essieu lourd)

l : portée de la travée 18,80 m

e : 0,80 (espacement entre poutres)

a : position de l'essieu le plus proche de l'axe d'appui par rapport
à cet axe.

L'effort tranchant dû au trottoir sur cette poutre est de 0,07 t

7 .3 .2 .2 - Effgrt_hgrizontal_FE.

L'appareil d'appui en élastomère se distord sous l'effet des varia-
tions linéaires et du freinage, il exerce donc au niveau de l'appui un effort
horizontal.

Nous admettrons dans ce calcul que sous les actions de longue durée,
l'appareil d'appui atteint sa distorsion maximale admissible (tg y = D.5) et
qu'aucun effort horizontal dû au tablier n'est transmis à la culée.

L'effort de rappel est donc égal à :
7
/ F = a b G tgy

a et b étant les dimensions en plan de la plaque d'appui
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G étant le module d'élasticité de 1'élastomère, pris égal à 80 t/m2

Fj = 0,150 x 0,250 x 80 x 0,5 = 1,5 tonnes

A cet effort permanent nous ajoutons l'effort de freinage affecté
du coefficient YQC = !>2- Rappelons que cet effort n'est pas susceptible de ma-
joration pour effets dynamiques.

30 x 1,2 = 1,38 t

L'effort horizontal au niveau de l'appareil d'appui est donc de
FE = 2,88 tonnes.

Nota : Dans un calcul plus rigoureux que celui que nous présentons ici, il con-
vïerïdrait, pour évaluer les effets de la température, du retrait et du fluage du
béton, de se référer aux articles 6 ; 8 ; 11 ; 16,1 et 17,1 du nouveau règlement
de béton précontraint.

7 .3 .2 .3 - Résistance de la bielle d'effort tranchant.

o
II

> 0.250

Dans ce calcul, nous considérons un étalement de la plaque d'appui
sur un plan horizontal situé au niveau de la jonction âme-talon,, ce qui suppose
la présence d'armatures horizontales ® schématisées ci-dessus : la section
résistante de la bielle d'effort tranchant, cornue tenu d'une épaisseur de 15 cm
pour l'âme, est alors :

B _ 0.150x10.150 + 2x0.10) .

vT
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L'ef for t de compression dans la b ie l l e inc l inée à 45° est maximal
lorsque l ' e s s i e u l a p lus proche de l ' a x e d ' a p p u i est à 0,78 m de cet axe.

L 'ef for t vertical à transmettre est donc, compte tenu de la majora-
tion pour effets dynamiques et du coeff ic ient YQC = 1»20 :

Actions de lonnue durée 10,13 t

Charges d 'exploitat ion

1,2 x 1,154 x [8,870 + 5,908] + 0,063 20,54 t
termel terme2 trottoirs

total R = 30,67 t

La b i e l l e est donc soumise à un effort de compression égal à

sin P cos P

F = 30,67 VT + 2,88^2 = 47,4 tonnes

La contrainte de compression dans la b i e l l e est alors

47'4 = 1 282 t/roZ
0,037

CT'iCette contrainte est admissible car inférieure à y -y soit
1 909 t/m2. '

BP 35,2 7 .3 .2 .4 - Egui 1 ibre_de_l a_bie l le-_d^effort_tranchant.

a)

La b i e l l e est sol l ic i tée au n iveau du talon de la poutre par un
effort hor izonta l . Il convient de rechercher la posi t ion des charges qui donne
1 'effort maximal .

Dans cette recherche, les charges situées au delà de l 'abscisse
a = 0 , 7 8 m (cf. § 7.3.2.3) sont transmises à l ' a p p u i par l ' i n t e rméd ia i r e d ' u n e

b i e l l e incl inée de l ' a n g l e p sur l ' hor izon ta le . Les charges situées éventuelle-
ment en deçà sont transmises par une b i e l l e i nc l inée sur l ' ho r i zon ta l e d ' u n
a n a l e p '>p .



- 79 -

BP 27 21
dernier alinéa

V, cotg p + V2 cotg p'
R = V, * V2

Dans le cas général schématisé ci-
contre, l'effort horizontal a pour
expression

Vi cotg P + V2 cotg p'

L'étude faite à partir de l'expres-
sion de l'effort tranchant définie
au § 7.3.2.1 montre que l'effort
horizontal sollicitant la bielle
est maximal lorsque l'essieu le
plus à gauche dans la travée est à

0,78 m de l 'axe d'appui- cet effort se déduit donc, dans le cas d'espèce, des
résultats du § 7 .3 .2 .3 .

Rcotg p = 30,67 t

auquel il convient d'ajouter l'effort horizontal sollicitant l 'ap-
pareil d'appui soit F,- = 2,88 t.

L'effort total soit 33,55 tonnes doit être équilibré soit par la
moitié de l'effort de précontrainte effectivement ancré au droit du nu intérieur
de l'appui (côté travée),soit, si cet effort est insuffisant, par des armatures
passives.

Cet effort de précontrainte est calculé en valeur caractéristique
minimale et supposé ancré sur la longueur de scellement en valeur caractéristique
maximale.

/(_
124,= 1,20

P2 = 10 x 94 x 10 B x 105 560 (cf. tableau §4.2)

= 99,23t

FA = 99,23 ( 1 - (1|20 - 0/375) , = 52j 4 t

0,375

BP35,22 L'effort total à ancrer est donc supérieur à -j . Cet effort

F =33,55 tonnes, selon le règlement, doit alors être repris par des armatures
passives de complément et par les armatures de précontrainte, considérées comme
armatures de béton armé.

3PAH2,1b La vérification du scellement de ces armatures doit être alors ef-
fectuée à partir du plus petit coefficient de scellement relatif à ces deux types
d'armatures. La longueur de scellement JL^ de ces armatures, non munies de cro-
chets aux extrémités (^rpllement droit) ne doit pas être supérieure à la distance
du nu intérieur de l'appui à la face d'about (0,375 m) diminuée de la distance de
l'arrêt de l'armature à la face d'about (2,5 cm) d'où i^ 0,350 m.
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La vérification entreprise est donc une vérification du type béton
armé avec :

pa1 = 10"
3 x 10 x TT x 12,7 = '0,40 m périmètre des armatures, actives

Pa2 = périmètre des armatures passives à rechercher
âb = contrainte de traction de référence du béton au sens du fascicu-

le .61 titre VI du C.P.C. soit 116 t/m2.

Çb°lx_dy_Ç.2§fflÇl§Dt_Od : en l'absence de valeurs agréées pour les divers types
d'armatures de précontrainte, nous avons déterminé r\d de la manière suivante :

1) la longueur de scellement des armatures de précontrainte serait
de 0,70 m dans l'hypothèse où la liaison acier-béton serait assurée uniquement
par frottement (cf. pièce 2 page 16), et ce, de façon linéaire (hypothèse b).

2) cette longueur serait supérieure d'environ 30 % si la même arma-
ture était sollicitée comme une armature de béton armé à la limite de rupture
d'adhérence (indication générale donnée notamment par M. GUYON).

Dans le cas 2) la contrainte limite d'adhérence est calculée par
la formule :

^ = 1,25 T]* a, soit 286 T)d t/m2

(<jj étant la résistance caractéristique du béton en traction lors
du relâchement des armatures).

Sous un effort de traction c = 138 500 x 94 x 10"6 = 13 tonnes,
équivalent à l'effort de précontrainte appliqué au relâchement d'un toron, la
longueur d'ancrage de l'armature est de 0,70 x 1,3 = 0,91 m ; elle correspond à
une contrainte d'adhérence égale à

= 358 t/m2.
0,91 x TT x 12,7 x 10

L'égalité "£d = >̂d fournit Tjd =1,1.

En cas d'utilisation d'armatures de précontrainte lisses ou crantées,
nous conseillons de prendre pour i\à la valeur 1.

Le coefficient de scellement des armatures passives (aciers HA) est
Tid = 1,6 ; il est, dans le cas d'espèce, supérieur au coefficient r)d des

torons actifs (1,1) ; on choisira donc le coefficient T]d = 1.1 pour -ces deux
types d'armatures.
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La contrainte d'adhérence du béton sur les armatures est

•r- _ F _ 33,55
~ (0,400+ pa2)Q 350

;.a contrainte d'adhérence admissible est :

= 1,25 T]2
d ô'

_ 2
= 1,25~x 1,1 x 116 = 175 t/m2

L'égalité "E<j =Td fournit la valeur minimale de paa - soit 0,15 m.

Le périmètre des armatures passives de complément nécessaires est
obtenu par 5 0 10 HA. Il suffit donc de maintenir, sur toute la longueur de la
poutre, les armatures passives déterminées en section médiane.

BP 35,2 b) Armatures_yertica]es (transversales)

.commentaires) L'effort à équilibrer est R = 30,67 t, à reprendre par des armatu-
res disposées sur la longueur projetée de la fissure éventuelle soit

% - ï cotg p avec Z #. 0,8 ht soit 0,784 m

avec h, (section complète) = 0,815+0,165 = 0,98 m.
ï' • \f

L'espacement maximal des cadres 0 10 HA (A, = 1,57 ctn2,ae= 42000)
est alors : 2 A 2

t _ 2 AJ cotg p x y x ge _ 0,784 x 1,57 x 10 x y x 42000
R = 30,67

t = 11,2 cm - espacement S maintenir ( p = 45°) sur la longueur
h = 0,98 m à partir du nu de l'appui.

L

Cet espacement est plus faible que celui qui était envisagé vis-à-
vis de la résistance de la poutre à l'état limite ultime par effort tranchant
(22 cm ; cf. § 6.212). Il parait certain que cette justification sera prépondé-
rante pour presque tousTes ponts de ce type.

Nous sommes en pratique conduits à doubler la densité des armatures
verticales sur une longueur égale à 1,35 m.

7.3.3 - Equilibre du coin inférieur.

Les armatures qui assurent la couture
des éléments (1) et (2) sur le plan ( F )
(suivant lequel la fissuration est la
plus probable) doivent être capables
d'équilibrer un effort horizontal H'
tel que la direction de la résultante de
R et H' fasse avec la normale au plan

( T ) un angle au plus égal à l'angle <f de frottement interne du béton.

H' = A R + FE

Si <p = Arc tg 2/3

A = l5- tg9
r+ 1,5 tg 9

' 35,4

PA IV 2,2

Si 9 = 45° (fissure probable)

H1 = 0,2 x 30,67 + 2,8! 9 tonnes
Cet effort, ajouté à l'effort horizontal sollicitant la bielle

d'effort tranchant, peut être repris par les armatures passives de complément
et par les armatures de précontrainte considérées dans cette section comme arma-
tures de béton armé.

La proximité des armatures de précontrainte de l'intrados étant
systématiquement favorable pour ce type d'ouvrage, il n'y aurait de problème
à ce sujet qu'au cas où- la longueur d'about serait anormalement courte.
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CHAPITRE 8

CONSISTANCE DES CALCULS JUSTIFICATIFS

COMPLEMENTAIRES

L'objet de ce chapitre est de rassembler les hypothèses et les
méthodes de calcul à utiliser dans le cadre des justifications suivantes :

- ferraillage longitudinal et transversal du hourdis ;

- efforts de glissement entre poutres et hourdis ;

- entretoises d'abouts ;

- déformations des poutres.

8.1 - FERRAILLAGE DU HOURDIS ET CONTRAINTES ADMISSIBLES.

En l'état actuel de la réglementation, la question se pose de déci-
der si, et jusqu'à quel point, le hourdis doit être considéré comme du béton
précontraint ou du béton armé.

Le hourdis ne contient aucune armature de précontrainte et il n'y a
pas continuité entre les contraintes qu'il supporte et celles qui régnent dans
les poutres préfabriquées. Cependant, il est associé à celles-ci en flexion
générale et une fissure le traversant pourrait se prolonger dans la partie supé-
rieure de la poutre.

Dans le sens longitudinal, le hourdis ne subit les flexions locales
qu'entre les poutres ; dans le sens transversal, ces flexions locales compriment
le hourdis au niveau de sa jonction avec les poutres.

(, Par conséquent, il semble qu'il soit de l'esprit du règlement (cf.
(l Commentaire de l'article 40 prévoyant une diversification des genres de précon-
(| trainte et annexe VI § 6 et 7) de considérer le hourdis :
( )
(' - comme du béton précontraint en section courante sous les seules
(| contraintes de flexion générale (retrait et fluage compris) ; les justifications
(| sont alors faites, sous ces contraintes, en se référant au chapitre 5 du nouveau
(' règlement de béton précontraint.

M - comme du béton armé dans les sections d'about et lorsqu'il s'agira
') de cumuler les flexions locales à la flexion générale.

8.1.1 - Calcul des efforts longitudinaux et ferraillage longitudinal du
hourdis'. ' '

8.1.1.1 - Flexion_g_énérale seul^e.

Les contraintes supportées par le hourdis ont été calculées au pa-
ragraphe 5.1.1.5. Elles comprennent :
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- les contraintes dues aux actions de longue durée appliquées après
durcissement du hourdis ;

- les contraintes dues aux variations de l'effort de précontrainte
(pertes de tension) postérieures au durcissement du hourdis;

- les contraintes supplémentaires dues au retrait différentiel et
au fluage (cf. § 5.1.1.4).

La considération du diagramme des contraintes résultantes» qui
3P 21,32 doivent rester à l'intérieur des limites admissibles prescrites par BP 21,32, per-

met alors de dimensionner les armatures longitudinales du hourdis, ce dimension-
nement étant conduit en application des règles du béton précontraint.

La section d'armatures longitudinales du hourdis est alors la
somme des deux termes suivants :

îP 21,41 - 0,1 % de l'aire du béton tendu (aire du hourdis)
*P f)\ if)

- le quotient de l'effort de traction sollicitant le hourdis [sup-
posé non fissuré) par la limite d'élasticité de ces armatures, bornée supérieure-
ment à 42 000 t/m2.

Ces armatures doivent être réparties sur les deux faces du hourdis.

8.1.1.2 - Cumu]_de_la_flexion_^gca]e_à_la_flexign_générale.

Sous les effets conjugués de la flexion locale et de la flexion
générale (retrait et fluage compris) les armatures du hourdis sont vérifiées en
charge selon les règles habituelles du béton armé (F61 VI du CPC)(1). Cette véri-
fication conduit en général à renforcer "Tes sections d'armatures longitudinales
de nappe inférieure, la nappe supérieure étant maintenue à la section définie
à l'alinéa qui précède.

8.1.1.3 - Ças_particu]ier_des_"sectipns_voisines_des_agguis.

Dans les sections situées au voisinage des appuis, l'essentiel des
sollicitations provient du retrait et du fluage différentiels ; il est donc pru-
dent de ne pas sous-évaluer ces effets vis-à-vis desquels la condition de non-
fragilité est particulièrement importante. De plus, si les efforts dus au retrait
sont plafonnés ou même diminuent dès la fissuration, les efforts supplémentaires
dus au fluage des poutres continuent d'être appliqués sur les armatures avec un
accroissement non négligeable si l'on tient compte du fait que les poutres -e
déforment alors plus librement.

L'atteinte dans cette zone, de contraintes égales à la résistance
du béton à la traction étant très probable, et à défaut d'une évaluation plus
précise des efforts réels qui permette d'appliquer la condition de non-fragilité,
il nous paraît donc prudent, pour limiter la fissuration, de vérifier que dans
la section d'about, la section A d'armatures ess-ociée à une aire^B du béton du
hourdis soit telle que : Aae

Bâb

(1) II "convient en particulier de tenir compte de la condition de non fragilité.
Un exemple de calcul est présenté dans le bulletin technique n° 2 de la DOA.-A
page 21.
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CTb étant la contrainte de traction de référence du béton du hour-
dis et ae la limite d'élasticité des armatures.

Il convient que ces armatures soient d'un diamètre suffisamment peti
pour être bien réparties (0 10 par exemple) et que leur arrêt en section courante
soit progressif.

8.1.2 - Calcul des efforts transversaux et ferrai 11 âge transversal du hour-
ÏÏTT:
8.1.2.1 - F}exign_transyersa]e_seyle.

Les moments de flexion transversale sont généralement calculés par
la méthode GUYON-MASSONNET avec, dans le cas d'espèce, un coefficient de POISSON
nul.

Les contraintes produites dans le hourdis par ces efforts doivent
rester à l'intérieur des limites admissibles prescrites par BP 21,32, le dimen-
sionnement des armatures transversales relevant de BP 21,4.

8.1.2.2 - Cumul de la flexion locale à_la_f lexion_transyersale.

La justification est faite, en application du fascicule 61,titre VI
du CPC,sans que les limites de contraintes ci-dessus soient applicables.

8.2 - EFFORTS DE .GLISSEMENT ENTRE POUTRES ET HOURDIS.

8.2.1 - Section courante.

L'effort de glissement sur l'interface poutre-hourdis est le produv
de l'effort tranchant par le "module de glissement".

Ce module de glissement se calcule comme étant le quotient du momen
statique du hourdis (par. rapport au centre de gravité de la section complète) par
l'inertie totale de la section.

De l'effort de glissement par mètre linéaire ainsi calculé on dédui
la contrainte de cisaillement à 1'interface poutre-hourdis, de sorte qu'il ne res

BP 31,1 te plus alors qu'à dimensionner les armatures verticales liant les poutres au
hourdis en appliquant la règle des coutures généralisée.

8.2.2 - Zone d'appui.

Dans les zones d'about, il convient d'"accrocher" le béton vis-à-vi
des efforts supplémentaires de retrait. Les règles que nous préconisons sont ins-
pirées des prescriptions concernant les ouvrages mixtes acier-béton où des pro-
blèmes similaires sont posés.

Les sections d'armatures (connecteurs) à prévoir dans ces zones son
dimensionnées à partir d'un effort de glissement qui est le cumul des deux termes
suivants :
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a) l'effort de glissement en section courante

b) un effort supplémentaire égal à £ b—L
*r

Dans le calcul de l'effort b) :

E est le raccourcissement différentiel entre poutres et hour-

dis.

Bh est l'aire du béton du hourdis.

Hr est la longueur d1 "accrochage" du retrait ; on pourra
choisir pour /r la valeur qui correspond à la longueur d'établissement de la
précontrainte, en valeur caractéristique maximale.

De manière pratique, les connecteurs
constituent le prolongement des armatures
d'âme verticales en dehors de la section
préfabriquée ; toutefois il convient d'as-

ix^. surer une liaison efficace entre les ex-
Xf trémités de la table de compression de la

poutre préfabriquée et le hourdis (cf.
schéma ci-contre).

8.3 - ENTRETOISES D'ABOUT.

En général, pour les types de structure envisagés mettant en oeuvre
des poutres suffisamment massives et rapprochées, surmontées d'un hourdis de 15 cm
d'épaisseur minimale, les entretoises d'appuis n'ont pas d'influence notable sur
la répartition transversale des charges.

Elles son.t cependant utiles pour deux raisons essentielles :

- elles contribuent à la reprise des efforts appliqués à
l'extrémité du hourdis : il est en effet indispensable de border le hourdis à
ses extrémités par une nervure et, pour ces tabliers de faible épaisseur, il
n'est guère utile de chercher à réaliser une telle nervure moins haute que le
tablier;

- elles constituent un point d'appui pour les vérins en cas
de changement des appareils d'appuis.

Les entretoises d'appui, que nous préconisons donc dans tous les cas,
doivent être dipensionnées de manière à reprendre convenablement ces efforts. Il
ne sera pas inutile de matérialiser sur les entretoises, lors de l'exécution, les
points d'application des vérins.

De manière pratique, deux dispositions peuvent être envisagées :

a) un chaînage d'extrémité coulé en place, solidarisé aux pou-
tres par les armatures longitudinales (passives) en attente à l'about de ces pou-
tres ;
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b) une entretoise coulée en place entre les poutres, précon-
trainte transversalement par post-tension ; une fenêtre de passage des gaines
de précontrainte est ménagée lors de la préfabrication des poutres. Cette solu-
tion est à envisager en cas d'espacement des poutres supérieur à 1 m.

8.4 - FLECHES ET ROTATIONS.

8.4.1 - Rappel des formules (travée indépendante).

. Flèche de poids propre fr = 9^G 384 El

. Rotation sur appui due au poids propre CJG = g!3
24 El

1 Cn

. Flèche de précontrainte fp = +• -~ I Mp(x) x dx
Jo

(MD(x)étant le moment de précontrainte)

/

1/2
MM p ( x ) x dx représente le moment statique, par rapport à Taxe vertical

passant par l'origine, de l'aire délimitée par le diagramme du moment de précon-
trainte entre l'appui et le milieu de la travée, cette aire étant comptée néga-
tivement.

rin
/

Jo

. Rotation sur appui due à la précontrainte up =+ -ET/ Mp (x)dx
+/ O

M p ( x )dx représente Taire délimitée par le diagramme du moment de

précontrainte entre l'appui et le milieu de la travée (aire négative).

APIXII

\

/

1

?s

r

*2 = 6,34

xi ? 4,34 ^

h \

fe

N/
/*
\

^

Dans les formules ci-dessus, E est pris égal à E. ou E selon qu'on

cherche à calculer une déformation immédiate (pour vérifier) ou à terme (pour
compenser) ; E est dans tous les cas évalué à partir de <jj et en tenant compte,
s' i l y a lieu, de l'étuvage (cf. § 1.2 et 1.3 ci-dessus).
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8.4.2 - Calcul phase par phase.

Le calcul des flèches et rotations doit logiquement tenir compte des
phases réelles d'exécution (comme le calcul des contraintes normales). Toutefois,
après solidarisation du hourdis, les calculs deviennent hasardeux car le hourdis
freine les libres déformations de la poutre dans des proportions variables selon
l'état de sa fissuration.

Il nous paraît indispensable que soient effectués le calcul de la
flèche prise par la poutre à l'issue du coulage du hourdis et celui de la flèche
définitive puisqu'elles conditionneront les suppléments pour reprofilage.

Dans ce calcul, les conditions de stockage sont d'une grande impor-
tance : la portée de la poutre entre appui's provisoires au stockage doit rester
voisine de la portée définitive. En effet, au cours de cette phase s'effectuent
des déformations par fluage à caractère irréversible; il convient donc de ne pas
les favoriser.
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ANNEXE 1

Extrait des Tables de MASSONNET. Lignes d'influence de K pour a = Q et a = 1
9 = 0,90 (> b est la demi-largeur "active" du pont

a = 0
( n x EP) b = —r—— avec n nombre de poutres et EP leur espacement

origine : centre de la vue en plan.

Fibre étudiée

0

b/4

b/2

3b/4

b

Position de la charge unité

- b

-0,4715

-0,5493

-0,4042

-0, 1919

+0,0299

- 3b/4

+0,2749

-0,0646

-0, 1851

-0,2028

-0, 1919

- b/2

+1,0436

+0,4700

+0,0792

-0, 1851

-0,4042

- b/4

+1,7771

+1, 1070

+0,4700

-0,0646

-0,5493

0

+2, 1592

+1,7771

+1,0436

+0,2749

-0,4715

b/4

+1,7771

+2, 1334

+1,7309

+0,9565

+0, 1 129

b/2

+1,0436

+1,7309

+2, 1980

+2,0203

+1,5843

3b/4

+0,2749

+0,9565

+2,0203

+3,2319

+4,2579

b

-0,4715

+0, 1 129

+1,5843

+4,2579

+8,0034

0 =0,90

a ••= 1

Fibre étudiée

0

b/4

b/2

3b/4

b

Position de la charge unité

- b

0,5452

0,3155

0, 1864

0, 1 166

0,0762

- 3b/4

0,71 19

0,4335

0,2663

0, 1722

0, 1 166

- b/2

0,9631

0,6224

0,3987

0,2663

0, 1864

- b/4

1,2903

0,9164

0,6224

0,4335

0,3155

0

1,5028

1,2903

0,9631

0,7119

0,5452

b/4

1,2903

1,5534

1,3996

1, 1380

0,9359

b/2

0,9631

1,3996

1,7493

1,7094

1,5677

3b/4

0,71 19

1 , 1380

1,7094

2,2658

2,5180

b

0,5452

0,9359

1,5677

2,5180

3,7710

9 =0,90

a = 0,185

K = K + (K, -
« o 1

Fibre étudiée

0

b/4

b/2

3b/4

b

Position de la charge unité

- b

-0,0343

-0, 1774

-0, 1502

-0,0593

+0,0498

- 3b/4

0,4628

0, 1496

0,0090

0, 04 1 6

-0,0593

- b/2

1,0090

0,5355

0,2166

0,0090

-0, 1502

- b/4

1,5678

1,0251

0,5355

0, 1496

-0, 1774

0

1,8769

1,5678

1,0090

0,4628

-0,0343

b/4

1,5678

1,8840

1,5885

1,0345

0,4668

b/2

-1 , 0090

1,5885

2 , 005 1

1,8866

1,5772

3b/4

0,4628

1,0345

1,8866

2,8164

3,5096

b

-0,0343

0,4668

1,5772

3,5096

6,1831
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ANNEXE 2

COURBE DONNANT L'EVOLUTION DES PERTES DIFFEREES.

La courbe ci-dessous résulte de l 'application directe de l'article
12,33 ; elle n 'est pas applicable normalement au béton étuvë.

Il convient donc d'utiliser cette courbe, en cas d'étuvage, pour le
seul calcul des pertes de tension en phase de stockage de la poutre. La durée de
cette phase n'est généralement pas connue avec précision et des écarts par rapport
aux valeurs réelles affectent peu le résultat final.

Si l 'on désigne parAo-d ; la perte de tension différée effectuée
au jour j on admet que :

1°) Dans les 28 premiers jours :

Aad j = 0,18 j °'25A(Td (j en jours)

2°) Au delà de 28 jours, Aa d j suit la même loi que le fluage du
béton. J

Agd désigne l'ensemble des pertes différées qui se seront effec-
tuées au bout d'un temps infini.

0 7j Uj 21j 28J
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