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SERVICE D'ETUDES TECHNIQUES
DES ROUTES ET AUTOROUTES PR-AD 73

46, Avenue Aristide Briand
B.P.100
92223 BAGHEUY

Téléphone : 655.42.42.

Le dossier PR-AD 73 traite de 1'utilisation, pour les pents, des
poutres préfabriquées précontraintes par adhérence ; i1 est Timité pour 1'instant
aux travées indépendantes.

I1 s'anit essentiellement d'un dossier de calcul ; son but est de
définir et de justifier les régles particuliéres de vérification des &léments
précontraints par adhérence, en application de Ja circulaire n® 73153 du 12 Aoiit
1973 (fascicule spécial 73-64 bis du B.T.0.).

En outre, ce dossier étudie les incidences d'un traitement thermi-
que du béton sur les propriétés de celui-ci et leurs répercussions au niveau des
calculs justificatifs.

Ce dossier est constitué des piéces suivantes :

1) Notice explicative définissant notamment le domaine d'emploi de
la structure.

2} Consistance des calculs justificatifs.
3) Note de calcu?l type.
4) Dessins de 1'ouvrage traité.

Tous renseignements relatifs aux sujets traités dans le présent
dossier peuvent &tre obtenus & la Division des Nuvrages d'Art B du S.E.T.R.A.

Monsieur MATHIEU, Ingénieur en Chef des Ponts et Chaussées, Chef
de Division

naires du (

Gestion- () Monsieur DENIS , Ingénieur des T.P.E., Chef du 6&me Arrondissement
dossier. ()

Monsieur JAFFRE , Ingénieur E.T.P,

Bagneux, le ler Octobre 1972
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PR - AD 73

PRESENTATION DU DOSSIER

" La précontrainte par adhérence, dont i1 va &tre question dans ce
dossier, reléve d'une technologie bien connue : son principe consiste & tendre
les armatures de précontrainte (fils ou torons 3 haute résistance), avant cou-
lage du béton, en prenant appui sur des organes extérieurs ; aprés durcissement
du béeton, on reporte les efforts de tension sur la poutre en désolidarisant les
-fils des organes d'ancrage extérieurs : les fils, génés par le béton dans Tleur
" retour d leur longueur primitive, réalisent la précontrainte de 1a poutre.

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

I1 s'agit donc bien d'une précontrainte par PRE- -TENSION, appe]]a—
tion de plus en plus répandue qui distingue le procédé de Ta POST-TENSION ol la
precontra1nte est réalisée par des cables tendus en prenant appui sur le béton
durc1

L' ut111sat1on de poutres precontra1ntes par pré-tension n'est pas
‘nouvelle pu1squ 'elle remonte aux or1gwnes de T'utilisation de 1a precontra1nte
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 pargs 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 probléme immédiat quant aux applications de la pré-tension dans
le. domaine des ouvrages d'art est d'ordre réglementaire.

“$i 1'on fait abstraction de la technique des déviateurs de fils
(d'at1leurs pratiquement inutilisée en FRANCE), la précontrainte est assurée
par des fils rectilignes sur toute la Tongueur de la: poutre.

Dans les zones faiblement sollicitées en moment fléchissant on peut
donc <raindre des tractions importantes en fibre supérieure & moins que 1'on ait
prévu la neutralisation d'une fraction de 1'effort de précontra1nte en transfé-
rant, par gainage de certaines armatures, 1eur zone d' ancrage de 1'appui vers !
zone médiane de la poutre.

Gl



Dans les sections courantes d'une poutre, on pourrait donc penser
qu'il est possible, en matidre de pré-tension, d'appliquer la réglementation en
vigueur en matiére d'ouvrages dépendant de 1'Administration des Ponts et Chaussées
(Instruction provisoire du 12 Aolit 1965).

En fait, des fractions souvent non négligeables aux extrémités des
poutres sont souvent en précontrainte partielle,et les qua11f1er d'abouts traduit
cette situation non conforme a cette reg]ementat1on, plus qu'une distinction phy-
sique. De toute manidre, dans certaines zones d'extrémité, le scellement des ar-
matures n'est pas 1mmed1at et aucun artifice technique ne peut aller contre cette
situation physique.

v Pour cette raison, i1 &tait donc nécessaire de définir une régle-
mentation appropriée.

Un premier pas dans cette voie a &té fait par la circulaire
n° 69 102 du 7 Octobre 1969 du Ministére de 1'Equipement : tout en reconnaissant
le principe de la pré-tension comme techniquement valable, cette circulaire sti-
pule que "1'usage des produits précontraints par adhérence doit étre fait dans le
cadre des régles part1cu11eres émanant de la direction dont reléve 1'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 Aolt 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
matiére, en prescrit 1'usage exclusif en cas d'emploi de la pré-tension.

Le but de ce document est d'illustrer 1'application de cette Cir-
culaire de maniére que celle-ci soit correctement appliquée. I1 se référe donc
uniquement aux nouveaux texte$ réglementaires rappelés ci-apreés.

. = Charges de calcul

Fasc1cu1e 61 titre II "Programme de charges et epreuves des
ponts routiers"”, circulaire n® 71-155 du 29 Décembre 1971.

- Armatures de précontrainte

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

- B&ton Précontraint

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

Ces textes sont &tablis dans le cadre des "Directives communes
su calcul des constructions" (Circulaire n® 71-145 du 13 Décembre 1971) mais se
suffisent 3 eux-mémes dans les cas courants.

Le Tecteur trouvera dans la piéce 2 (chapitres 3.1 et 3.2) de ce
qossier 1'application de ces textes réglementaires au cas de 13 pré-tension :

Tout récemment remplacé par un nouveau texte 1nterm1n1ster1e] en date du
5 Mars 1972 (circulaire n°® 73-439).



cette pidce se veut compléte puisqu'elle regrouve et commente les régles appli-
cables du futur réglemsnt de béton précontraint ; elle est illustrée par la
piéce 3 qui est corstituée par un exemple d'applicatior commenté qui pourra uti-
lement servir de cadre aux caiculs justificatifs a produire dans chaque cas
d'espéce.

1.2 - PRE-TENSION ET PREFABRICATION.

La précontrainte par adhérence est 1iée a 1'idée méme de préfabri-
cation ; cette préfabrication pouvant d'ailleurs se faire en usine ou sur le site
méme.

Pour la préfabrication de produits précontraints industriels, on
dispose généralement de "bancs" de mise en tension de grande Tongueur {100 &
150 metres) et plusieurs poutres sont exécutées a la fois; c'est pourquoi on ne
reléve génédralement pas les fils.

Etant donnés les investissements importants nécessités par 1'usine
et le matériel, i1 faut obtenir un rendement de 1'installation aussi élevé que
possible, donc réduire la durée d'un cycle d'opérationrs.

On est ainsi généralement amené & accélérer la prise du béton par
gtuvage. _a technique de 1'étuvage est assez bien connue, mais les ircidences
qu'elle peut avoir sur les caractéristiques des matériaux ie sont beaucoup moins.

Les directives conjointes SETRA-LCPC ( Juin 1971 ) sont com-
plétées dans ce document par une étude quantitative des effets de 1'étuvage
[pigce 2schapitre 3 et piéce 3 chapitre 1).

Enfin, le recours a la préfabrication impose dans la plunart des
cas, 1'association de bétons de caractéristiques et d'ages différents : le cha-
pitre 4 de la piéce 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 couié en place.

1.3 - DOMAINE ET CONDITIONS D'EMPLOI DE LA STRUCTURE.

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

En particulier, ces structures ne sauraient constituer une solution
systératique de remplacement vis-d-vis des structures-types classiques coulées
en place. Le recours 3 la préfabrication impose en effet un certain ‘nombre de

contraintes qu'il s'impose d'avoir toujours présentes & 1'esprit lorsqu'un tel
choix peut &tre envisagé : :

- Nous ne pouvons que déconseiller actuellement 1'utilisation de
poutres précontraintes par pré-tension dans des ouvrages rendus continus par
des chev3dtres coulés en place sur les piles. Sans pour autant &carter systéma-
tiquement cette solution, nous constatons 1'existence & ce sujet de nombreux
problémes dont la solution correcte, dars le cadre de la régléementation, est
tres difficile a mettre au point, ce qui ne permet pas d'accepter une telle




solution comme normale et courante. Nous nous réservons la possibilité de publier
un additif au présent dossier sur ce sujet dés qu'une étude approfondie aura per-
mis de circonscrire les problémes de transmission des efforts d’une travée a
1'autre.

- En revanche, il reste possible, pour ces types de franchissements,
d'enyisager une continuité apparente du hourdis au droit des appuis ; deux dispo-
sitions constructives importantes deivent alors étre systématiguement prévues

. maintien des entretoises d'appuis

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

- Les coffrages perdus du hourdis, lorsqu'il est envisagé leur
recours, peuvent &tre de deux types : en amiante-ciment®’ ou en béton armé ; le
recours. au deuxidme type n'exclut pas pour autant que les régles d'enrobages
des armatures soient respectées (cf. fascicule 61 titre VI article 43). En cas
d'utilisation de prédalles dites "participantes", elles ne peuvent &tre considé-
rées comme telles que si la continuité de leur béton et de leurs armatures peut
étre assurée dans les deux directionrs.

- Pour de telles structures, la faible portée transversale peut
inciter le projeteur & prévoir des hourdis minces : ceci doit étre &vité ; la
condition de non poingonnement doit, de tpute maniére,étre vérifiée et 1'on ne

descendra pas au-dessous d'une épaisseur "résistante" du hourdis &gale a 15 cm.

- I1 convient de proscrire 1'emploi de quadrillages préfabriqués
et soudés d'armatures dans Tes hourdis : il y a en effet incompatibilité entre
cet emploi et Ta présence d'armatures en attente. '

- Enfin, les structures & poutres précontraintes par pré-tension
sont plus massives (élancement de 1'ordre de 1/18° 3 1/20° de la portée) que les
ponts-dalles ; i1 doit en @tre tenu compte dans 1'évaluation des remblais d'accés;
de plus, les fléches permanentes prises par les poutres, dans une gamms de portée
supérieure & 15 métres, sont assez grandes et rien ne peut étre fait pour les
Timiter (impossibilité de donner une contreflache vers le bas au fond de coffra-
ge), en scrte qu'un renformis Ssra 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'utiliser des aciers agréés par le Ministére de 1'Equipement.

Une situation toute provisoire fait actuellement que certains
types d'armatures, dont les caractéres mécaniques sont garantis au titre de
1'agrément, n'ont pnas de longusur de scellement défirie. MNous conseillons alors
1'attitude suivante :
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- I1 convient tout d'abord de s'assurer auprés des Services
Centraux (LCPC ou SETRA) que Te fil (ou le toron) proposé n'a pas une adhérence
symbolique .(IT sera d'ailleurs possible, au fur et a mesure de 1'expérience acqui-
se, d'obtenir une valeur probable de 1a longueur de sceliement pour commencer les
calculs justificatifs).

- I1 convient ensuite, si 1' importance du chantier le jus-
tifie, de saisir les Laboratoires des Ponts.et Chaussées qui. procéderont & des
mesures de longueur de scellement. De telles mesures serviront de référence lors
du contrdle d'exadcution.

La détermination de la longueur de scellement, sous le contrdle de
la commission d'agrément, fait 1'objet d'un mode opprafo1re bien particulier, pour
une résistance donnée du béton (L.C.P.C. projet d'’out 73).Les valeurs consta-
tées sur 1'aire de préfabrication (longueur réelle) sont susceptibles de s'écar-
ter des wvalaurs moyennes : la Tongueur de scellement n‘est qu'un caractére tech-
nologique destiné 3 préciser 1'aptitude au scelltement d'un type donné d'armatu-
res et de définir.les ordres de grandeur & introduire dans les calculs avec une
marge d'incertitude convenable (coefficient Yy voir piéce 2 chapitre 2).

Béton des poutres préfabriquées

Le béton des poutres préfabriquées précontraintes par adhérence
est un béton exceptionnel au sens du CPC fascicule 65 article 3 et du CPS type
(3.17,62) ; voir & ce sujet GMO 79, § 9,31 . En effet :

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

- 11 est demandé une résistance trés &levée lors de la dé-
tension. ‘

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

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

Dans le cadre des nouveaux réglements de calcul (ceux que nous
appliquerons pour justifier les poutres précontraintes par adhérence) la quaiité
d'un béton est définie par sa résistance caractéristique, définie statistiquement
comme Atart ure moyenne de mesures diminuée de k fois 1'écart-tyre.

Les modalités d' app11cat1on, qui dependent du stade d'étude ou
d execut1on, sont définies a titre provisoire dans 1'Annexe B 3 la circulaire
du 13 Aolit 1973 (en attendant un nouveau fascicule 65 du CPC). Cette annexe
définit en particulier les valeurs & prendre en compte dans le cas de préfabrica-
tion industrielle ol un méme béton a été mis en oeuvre dans des conditions simi-
laires.

En 1'absence de précédent, i1 faut savoir que la résistance carac-
téristique est de 1'ordre de 0,7 fois la résistance moyenne. La résistance carac-
téristique ainsi définie est donc inférieure, non seulement a cette résistance
moyenne, mais aussi & la résistance nominale des textes antérieurs :

I1 faut abso]umentﬁécarter tout risque de confusion sur ce point.




Le choix des modalités de 1'épreuve de convenance doit étre fait
avec réalisme, ce choix dépend en effet de 1'importance du chantier.

Ces épreuves ne peuvent pas avoir la méme 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 riviére ou la construction d'une estacade, opérations
pour lesquelles les quantités mjses en jeu sont beaucoup plus importantes.

Pourtant, dans les deux cas, les buts de 1'épreuve de convenan-
ce sont les mémes :

"vérifier globalement que 1'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 piéce préfabri-
quée que de démolir du béton coulé en place. Un aménacement des régles habituel-
les relatives & 1'épreuve de convenance peut de ce fait &tre souvent admis, aux
risques et périls du préfabricant. I1 importe néamnmoins qu'on puisse conclure sur
la convenance avant d'avoir trop avancé la préfabrication.

Trés provisoirement et dans 1'attente notamment d'um réexamen
dans le cadre de la Commission du fascicucle 65 du C.P.C., la solution la plus
adaptée,lorsqu'il pourra étre fait référence & des productions antérieures réelle-
ment similaires (préfabrication industrielle),nous parait donc étre celle qui
associe la fabrication de la (ou des) premiére(s) poutre(s) & 1'é&preuve de conve-
nance : celle-ci se limitera vraisemblablement & une vérification rapide du bé&ton
et de la piéce ; i1 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.0. paragraphe 9.33 : 1'épreuve sera préalable a la fabrication,de
maniére & ce que celle-ci ne soit pas tropétalée dans le temps.

Dans le cas ol un traitement thermique est prévu, il est absolu-
ment exclu, pour apprécier sa convenance, de se référer 3 un béton identique qui
aurait normalement durci a température ambiante ; tous les bétons ne sont pas
aptes a 1'étuvage et, de toute maniére, 1'étuvage diminue toujours la résistance
d long terme du béton (5 a@ 10 % dans le meilleur des cas, 30 % parfois).

Ceci doit inciter le maitre d'oeuvre & étre extrémement exigeant
dans 1'application de la convenance du béton, et des précautions doivent é&tre
prises dés 1'élaboration du CPS. On pourra utilement se référer aux "directives
sur 1'étuvage a basse pression" dictées conjointement par le SETRA et le LCPC.
(Voir dossier-pilote G.G.0.A. 70, niveau 3).

1.4.4 - Contrdle de fabrication.

. Contrdle des bétons - Le CPS doit tout d'abord définir ce que 1'on
entend par "partie d'ouvrage" ; en 1'occurrence, il s'agit des éléments qui sont
exécutés au cours d'une méme opération de bétonnage et mis en précontrainte si-
multanément par relachement des armatures : chaque "partie d'ouvrage" peut donc
&tre constituée par 1'ensemble des produits exécutés au cours d'un méme cycle
de préfabrication. I1 convient néanmoins de répartir le prélévement des éprou-
vettes.

. Précontrainte - La solution idéale, et 1a plus répandue, consiste
d tendre les fils un par un : on évite ainsi les inégalités de tension entre fils.
L'allongement des fils & la mise en tension doit &tre contrdlé dans les mémes
conditions que pour la post-tension, en fonction des pressions constatées au
manométre - On notera, le cas échéant, la valeur du recul d'ancrage.



Les fils sont ancrés sur u bdti permettant le relachement <imulta-
né de tous Tles fils aprés prise du béton.

A la détension i1 faut veiller A ce qu'un reldchement trop brutal
ne vienne compromettre le sc=1lement de 1'armature dans un béton trop jeune. Le
relachement par sectionnement des armatures est interdit.

Comme & Ta mise en tension, on notera sur procés-verbal, la courbe
“raccourcissement-pression & différents paliers au cours du reldchement.

Une quantité dont la mesure est particuliérement importante est la
rentrée des fils au reldchement ; cette mesure, qui doit &tre prescrite, s'effec-
tue & 1'aide d'un comparateur fixé sur les fils et s'appuyant sur le béton - I
aura été pris soin d'enlever au prea]ab]e 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 a& 1,5 fois la valeur moyenne) dé-
note une insuffisance dans la qualité du béton & 1'about ou dans le frettage -
Parfois apparait une fissure d'éclatement (fendage) - De telles constatations
sont de mature & entrainer le refus de 1a poutre ; aux épreuves de convenance,
elles doivent remettre en cause.outre la qualité du béton, le dimensionnement
des armatures aux abouts.

1.4.5 - Tolérances dimensionnelles.

Les tolérances dimensionnelles a exiger des produits préfabriqués
sont avant tout affaire de cas d'espéce ; Teur 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 2' mesurée sur une génératrice
quelconque de l1a piéce doit étre telle que :

2 ' 2
- 15 - iy <A< L+ 0,5+ i
L &tant définie en centimetres.

- hauteur. La hauteur h' (en centimétres), distance séparant
1'intrados de 1'extrados en une section quelconque doit &tre telle que :

. h

- épaisseur ou largeur (en centimétres)
e -.0,5<e'" < e+1

- aplomb. le déport latéral d de 1'intrados par rapport
d 1'extrados doit étre tel que :

- inclinaison des faces terminales :
/ a) dans un plan horizontal
Vue de dessus // e T 5
/ AiSTO-O'e

S (tracé théorique en pointille).
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b) dans un plan vertical

- A < T%U h avec un maximum de 3 cm
Vue en elevation

(tracé théorique en pointillé)

En outre nous recommandons pour tolérance de fléche en plan (les plans
moyens aux abouts é&tant parfaitement verticaux), la valeur suivante :

f < ?é%U + 1,5
Vue de dessus ~
fet X en om.

La mesure des déformations prises par Ta poutre & la détension
(fléche 3 mi-travée) est du plus haut intérét. Une fléche excessive (supérieure
a 20 % de Ta valeur moyenne) dénote une insuffisance du béton et doit &tre de
nature a entrainer le refus du produit.

En matiére de pré-tension, il n'est généralement pas possible de
prévenir les déformations qui surviennent a la mise en précontrainte en donnant
une contrefléche vers le bas comme i1 est de régle en post-tension.

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

, - la totalité de Ta précontrainte est appliquée sur un
béton trés jeune,d'ol augmentation du fluage ;

- le béton étuvé présente une déformabilité & court terme
de 30 % supérieure 3 celle d'un béton 3 durcissement normal qui aurait méme
résistante.

De plus, si les poutres d'un méme ouvrage sont fabrigquées a des
époques trés différentes, elles pourront accuser des fléches différentielles
importantes.

I1 parait 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, Tes
déformations étant évolutives dans le temps, on ne pourra pas éviter les re-
profilages ultérieurs dans la gamme des arandes portées.

I1 doit étre tenu compte de ces particularités au stade de 1'appel
d'vifres car leurs incidences sur les quantités peuvent étre substantielles.

1.5 - MODE D'EMPLOI DU DOSSIER.

La pigce 2 du dossier explique les particularités de la pré-tension
et analyse les méthodesde justifications préconisées dans le cadre des réglements
futurs.

l.a piéce 3, exemple d'application, est une note de calcul commentée

d'un ouvrage défini en piéce 4 - Les justifications & produire dans chaque cas



d'espéce sont affaire 4'appréciation quant & Teur volume : Ja consistance est
différente selon la dimension de 1'ouvrage ; néanmoins, le minimum indispensable
nous parait étre :

1) une justificatior de la section médiane (a 1'état limite d'uti-
lisation et 1'atat limite ultime) ;

2) une justification 3 1'effort tranchant (et & 1'équilibre de la
bielle) dans la section d'about ;

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

4) une justification des gainages de fils qui neutralisent partiel-
jement 1a précontrainte dans certaines sections.;

5) une justification du hourdis, en flexion générale (longitudinale)
d'abord, puis sous 1'effat combiné de la flexion transversale et de la flexion
Tocale.

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.

(o] 0.

Ce dossier est essentiellement un dossier de calcul; notre souhait
est de le compléter rapidemert au niveau de la conception et de la r2alisation
des ouvrages préfabriqués ; dans ce but, toutes critiques ou suggestions seront
trés 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 a la Circulaire n°® 73-153 du 13 Aolt 1973 (nouveau
réglement de béton précontraint).

BP A : Annexes du nouveau réglement de béton précontraint.

Chaque référence a 1'un de ces textes est signalée en marge avec
Te numéro de 1'article concerné.
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CHAPITRE 1

REGLES DE CALCUL

Le présent chapitre se propose de commenter les nouvelles réagles
de calcul du béton précontraint applicables en matiére de précontrainte par
adhérence, régles d'ailleurs appliquées dans la piéce 3 de ce dossier - I1 est
donc destiné a initier 1'utilisateur sur les nouvelles méthodes de justification
tout en Tui éparanant la lecture fastidieuse d’'un texte plus agénéral.

Nous commenterons ces régles de justification en ce qu'elles ont
de nouveau par rapport aux textes antérieurs (circulaire du 12 Aolt 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

~ 0,85 Ry

~095'@(1e remplacement d'un fil rompu & la misa en tension pouvant
toujours étre assuré en pré-tension)

1.1.2 - La perte par relaxation finale AAcb(x) est la plus grande des
deux valeurs suivantes :

2,4p 1000 ) O'pl (x) - 0,55 Rg apl(x)
100 0,25Rg
P +2,5 o ,:(x) -0,55R
Z 3000757 pi_ 9 . Oix)
100 0,25Rgq
avec : pi(x)s tens1on initiale a 1'abscisse x sur 1'armature de précontrainte.
Dans le cas de la pré-tension (x) est en général constante et

égale 3 la tension sur banc S po

Toutefois, en cas d'étuvage de la poutre, la tension sur banc
cnute rapidement du “fait de 1'é@lévation de température dans les 12 heures qui



suivent la mise en tension. Lorsque les effets de cette montée en température
sont étudiés (voir chapitre 3),i1 convient de prendre pour o i (x) la tension
des armatures aprés leur relachement. P

Rg,contrainte de rupture garantie

P 1000, P 3000 .valeursexpriméesen pour-cent, de la relaxation
respectivement & 1200 heures et a 3000 heures dans les conditions normales de
1'essai de relaxation (valeur fournie par les arrétés d'agrément).

1.1.3 - Concomitance des pertes différées.

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

AC (Ac:r *Aoﬂ)

P si Ao _+AC, <O_. - 055R

BP 12, 3-1 o :(x)- 055R r fl o]l ! g
pt 9

Aop si Ao, +Aoﬂ > °pi -0,55Rg

Ao, ,Ac A0 étant respectivement les pertes par retrait rela-
xation et fluage calculées dans 1'hypothése ol elles agissent indépendammert
(selon la pratique de 1'instruction provisoire de 19€5, avec modification ci-
dessus concernant la relaxation).

1.2 - VALEURS CARACTERISTIQUES DE LA PRECONTRAINTE.

Les valeurs caractéristiques maximale et minimale des actions dues
a la précontrainte au jour j et au point d'abscisse x notées symbeliquement
Pl et P2 sont calculées de la maniére suivante :

c =102 0__ - O,BOAopj(x) (R}

p1 po
BP 12,4 0.5
Op, =0880,, - 1,204 opj(x) (B)
o désignant la tension sur banc
et Ao;ix) désignant la somme des pertes de toutes origines,

instaﬂ%anées et différées, au point d'abscisse x et au jour j.

1.3 - VALEURS CARACTERISTIQUES DES ACTIONS AUTRES QUE LA PRECONTRAINTE.

(REéférence : 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 Tongue 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 considérer sont celles qui résultent de 1'appli-
cation du fascicule 61 titre II du C.P.C.




DCC 7.1

1.4 - COMBINAISONS D'ACTIONS - SOLLICITATIONS DE CALCUL.

' La valeur caractéristique de chaque action (maximale ocu minimale)
définie plus haut est frappée d'un coefficient majorateur  Yg - Cette action
entre ensuite dans le calcul de la sollicitation sS{(yqyQ) correspondante.

La sollicitation de calcul résulte de la combinaison la plus défa-
vorable des sollicitations, majorée d'un coefficient de la forme ysj3.

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

Py
Y53 [S(YQLl Q, )+ S(YQL20L2)+S(%¢;)+ S(YQCQC)]

avec :

S(YQL‘DLH sollicitation due aux actions de lonque durée, dont la valeur
! caractéristique (maximale ou minimale) est Qr, , actions majorées
du coefficient Ya,-
1

S(YQL QL,) sollicitation due aux actions de lonque durée qui agissent en sens
2 inverse des précédentes.

S(P; ou P,) sollicitations dues & 1a précontrainte en valeur caractéristique
maximale ( P, ) ou minimale ( P, ).

S(YQ Qc) sollicitation due aux charges intermittentes (charges d'exploita-
¢ tion sur les ponts), 1'action Qc étant majorée du coefﬁ'cient‘yQC

Le probléme est donc de rechercher 1a sollicitation de calcul Ta
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 vy

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

Les -premiers correspondent 3 la valeur maximale de la capacité por-
tante de 1'ouvrage et les seconds définissent les conditions que doit satisfaire
1'ouvrage en service normal pour que sa durabilité soit assurée.

En fin de compte, 1'esprit des calculs est assez peu différent de
la pratique antérieure ot 1'on avait un calcul a la rupture et un calcul sous
charges normales, la seule particularité réside dans la substitution de valeurs
caractéristiques maximales et minimales d@ la valeur moyenne.



Les coefficients Yg sont définis par plusieurs textes officiels,
ils sont récapitulés dans le tableau ci-dessous pour les cas les plus courants :

: Sollicitation Sollicitation .
Actions ultime | d'utilisation Référence
1) Actions de longue durée
YQL| 1,1 1 BP 16,1 et 17,1
Ya, 0,9 1 Id.
2) Actions intermittentes
Yac
. 2.1 -~ Chaussée.
A 1,33 1,2 BP 16,1 et 17,1
B(Bc’Bt’Rr) 1,33 1,2 Id.
M 1,1 1 Id.
E 1,1 1 Id.
Centrifuge 1,33 1,2 F61 II Préambule
et 7,4
Freinage 1,33 1,2 F61 II Préambule
et 6,5
Sur remblais 1,33 1,2 F61 II Préambule
et 8
2.2 - Trottoirs
Locale (450 kg/m2) 1,33 1 F6l I1 12 (texte et
~ commentaire)
Locale (roue de 6 t) 1,33 0 Id.
Générale (150 ka/m2) 1,33 1 F61 II 13 (texte et
o cngenta1re)
Générale (passerelle) 1,33 1 ‘ .
Garde corps 1,33 1 F6l II 18,4 (texte et
commentaire)
Dispositif de sécurité CPS Ccpt
2.3 - Vent
En service - 1,25 1 BP 16,1 et 17,1
En cours d'exécution 1,25 1 BP 16,2 et 17,2
3) Actions accidentelles
Chocs bateaux ' 1 0 BP 16,3 et 17,3 et
tCirculaire n° 71-155
du 29.12.71
Séismes 1 0 ou CPS {BP 16,3 et 17,3
L J




BP 18,4

BP 41

BP 4,4

Les coefficients Ysq a prendre en compte réglementairement sont:

1,2 vis-a-vis des justificatibns d 1'état-limite ultime (BP 16)

1 vis-a-vis des justifications a 1'état-limite d'utilisation
(BP 17).

1.6 - VERIFICATIONS A L'ETAT-LIMITE D'UTILISATION.

1.6.1 - Sections homogénéisées.

Pour le calcul des contraintes normales dues a toutes les actions
autres que la précontrainte appliquée au relachement des fils (1),on peut
prendre en compte la section des armatures de précontrainte multipliée par un
coefficient d'équivalence Ea/EV ou Ea/Ei selon la durée d'application des

actions considérées (Ev et Ei étant les modules de déformation différée et ins-
tantanée du béton, Ea celui de l'acier).

Pour le caicul des contraintes dues a toutes les actions, il peut
étre tenu compte de la section des armatures passives de complément dans Tes
mémes conditions que ci-dessus.

Toutefois une exception importante concerne le dimensionnement des
armatures passives (voir ci-aprés § 1.6.4).

1.6.2 - Résistances caractéristiques du béton.

La résistance caractéristique du béton o’ en compression est
choisie réglementairement de maniére que la probabilité p d'avoir sur une éprou-
vette une résistance inférieure & o soit au plus égale & 0,10.

L'annexe B & la circulaire du 13 Aout 1973 donne des instructions,
a caractére transitoire, quant au choix de oj -

Si on désire fixar cotie valeur & partir de 1'expérience antérieure,
en 1'absence d'interprétation conforme a 1'annexe B & la Circulaire du 13 Aolt
1973, i1 est prudent de se baser sur les 7/10 des résistances moyennes observées.

La résistance caractéristique du béton a la traction o; se déduit
de o) par la formule :

o ;

j (t/m?) = 61,2 + 0,06 a'j(t/mz)

(1) Lorsqu'il est tenu compte du poids propre dans le calcul des pertes par
déformation instantanée du b&ton, les contraintes normales dues au poids
propre appliqué au reldchement des armatures, se calculent en section non
homogénéisée.



BP 185

d

En aucun cas, la résistance caractéristique d'un béton ne saurait
38tre confondue avec sa résistance nominale.

1.6.3 - Genres de vérification a 1'état-limite d'utilisation.

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'a une distance égale a m fois la d1stance
minimale admise entre ces armatures et les parois du béton.

La zone d'enrobage est la partie de la piéce qui enve]oppe les
armatures de précontrainte quelle que soit leur direction jusqu'a une distance
égale a 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 matiére de pré-tension.

Le coefficient m est égal a 1, sauf prescriptions

mdotkmm&&m contraires du CPS.

< \ En précontrainte par adhérence appliquée aux ponts,

1'épaisseur minimale de béton & 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 étre portée a 5 cm en cas d'atmos-~
phére agressive.

d < N - 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 étre 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 ;

- 1'état-limite de formation des fissures, cet état-limite n'est. .
pas dépassé si le b&ton supporte des.tractions n'excédant pas o. , c'est-a-dire
sa résistance a la traction ; )

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

A chacun de ces états limites correspond un genre de vérificatipn :

en genre I, 1'état-lTimite de décompression ne doit pas &tre atteint



2 21,31

21,32

en _genre I, 1'état-Timite de formation des fissures ne doit &tre atteirt en
aucun point de la section d'enrobage =t 1'stat-limite de décompres-
sion ne doit @tre atteint en aucun point de la section d'enrobage
sous 1'effet des actions de lonque durée - En dehors de la section
d'enrobage les conditions & respecter conduisent & distinguer 2
sous-genres dénommés IIa et IIb.

en_genre III, 1'état-limite d'ouverture des fissures ne doit pas &tre atteint
dans la section d'enrobage.

Le genre III (sous-genre III_) nécessite, pour &tre admis, une
justification vis-a-vis de la fatique ; cette justification n'est pas envi-
sagée ici. De plus, i1 nécessite des précautions particuligéres concernant 1'adhé-
rence des armatures et le ferraillage passif. Nous ne considérons pas son emploi
comme devant &tre exclu sur les ponts & faible trafic en 1'absence d'atmosphére
agressive, mais les réalisations a ce sujet devront étre considérées jusqu'a
nouvel ordre comme des réalisations expérimentales dont on ne pourra observer

le résultat qu'aprés de nombreuses années.

Quant au genre I, dont 1'étude ne présente pas de difficulté, son
emploi n'aurait & peu prés aucun sens pour ce type d'ouvrage qui est essentielle-
ment 1ié a la précontrainte partielle aux extrémités.

En régle agénérale, les aciers étant concentrés le long de 1'intra-
dos, le genre IIb sera admis. Le genre IIa peut étre choisi sans difficultés si
on juge utile un surcroit de précautions contre la fissuration a 1'extrados (ponts
salés pendant 1'hiver).

Les contraintes limites sous sollicitations normales pour les genres
IIa et IIb que nous considérerons désormais pour la précontrainte par adhérence
sont alors résumées dans le tableau ci-aprés :

= 1,5 en phase de construction

o
<
112]
O

-

(=2

]

Y, * 1,8 en service (1)

(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 & respecter en dehors

de Ta section d'enrobage conduisent & distinguer deux sous genres IIa et IIb'

(1) Un coefficient y, = 1,6 peut &tre admis en service sous certaines condit ors
(cf. BP 21,31 texte et commentaire).
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dans la,section‘d’énrObagé' hors section d'enrobage

sous genre} construction gﬁiégn:el?ggue autres ¢as | construction ggiégnzel?ggue autres cas
o. C. o. g. o.
I, j 0 § j j j
o, o. 0 o. 1,80. 1,30 160.
b J J ] J j

3P 21,42

1.6.4 - Armatures passives longitudinales.

1.6.4.1 - densité minimale

La section des armatures de peau disposées parallélement a la fibre
moyenne de la poutre doit &tre de 2 & 3 cm2 par métre de longueur de parement me-
suré perpendiculairement a leur direction,sans pouvoir &tre inférieure a 0,10 %
de Ta section du béton de la poutre.

La section des armatures de peau disposées parallélement 3 la
section transversale d'une poutre doit étre d'au moins 1,5 cm2 & 2 cm2 par métre
de Tongueur de poutre.

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

- 0,1 % de 1’aire de la partie de béton tendu

- le quotient de 1'effort de traction équilibré par le béton tenau
(supposé non fissuré) par la limite élastique des armatures, bornée supérieure-
ment & 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
supériewr a 1,1a quantité obtenue peut &tre diminuée d'une quantité Ap qui re-
présente la section d'armatures de précontrainte situées a une distance du pare-
ment le plus tendu au plus égale aux 2/3 de Ta hauteur du béton tendu.

Dans ce dernier cas, le deuxiéme terme de la somme ci-dessus est
calculé en remplagant o, par la plus petite des valeurs suivantes :

O¢
Tg - op
26520 1) (en t/m?)
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Dans ces expressions :

n est le coefficient de fissuration des armatures de précontrainte

G,

b est la tension probable des armatures sous actions de longue durée,

qui est la moyenne arithmétique entre les valeurs caractéristi-
ques maximales et minimales.

Nota : Dans 1'ignorance des valeurs du coefficient n selon les armatures de
nrécontrainte a haute résistance nous conseillons 1'attitude suivante :

- fils crantés : pas de diminution de la densité d'armatures

longitudinales calculées par référence a la quantité o, (ou 42000 t/m2)

- torons : prendre =1

1.6.5 - Contrainte de cisaillement admissible a 1'état Jimite d'utilisation

Oy o \ .
P 28 3, <025 (n °'j> \[( Y:, - ox)(koj+cx)

Dans le cas (général) ou il n’existe pas de précontrainte verticale :

k =0 (genre I ) oul (qgenre II)
Yy = 1,k
g, = 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 ol la section vérifigée est & 1'inté-
P 30,1 rieur de la zone d'établissement de Ta précontrainte (voir définition au chapitre
2 ci-aprés) ; dans ces sections,il conviendra en effet de prendre o) =0

1.6.6 - Vérification des sections d'about.

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

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

1.7.1 -~ Moment fléchissant.

Le but des vérifications a 1'état-lTimite ultime vis-d-vis du moment
fléchissant est de s'assurer que les sollicitations de calcul ne dépassert pas les
sollicitations 1imitas ultimes correspondant aux résistances de calcul des maté-
riaux (aciers de précontrainte, armatures passives, béton).



Ces résistances de caicul s'obtienrent i partir des diagrammes
contraintes - déformations relatives, ces déformations relatives étant limitées,
a partir de 1'état neutre de déformation de la section, aux valeurs suivantes

- 10 %, (allongement) pour les aciers de précontrainte et les
BP 23 armatures passives

- 3,5 %o (raccourcissement) pour le b&ton.

On trouvera dans la piéce 3 de ce dossier un exemple commentéd des
Justifications & produire.

1.7.2 - Effort tranchant.

Les vérifications comportent une vérification de Ta résistance
du béton de 1'ame et un dimensionnement des armatures verticales ; la contrainte
de cisailiement (TR calculée sous sollicitations ultimes est une vaijeur con-

ventionnelle.

1.7.2.1 - Résistance du béton de 1'&me.

I1 convient de vérifier que

2G o’y
—L < —L
sin 2B 2,5
BP 29,3 . . o . , . -
~ Pour ce type d’'ouvrage, cette justification n'est généralement nas
déterminante.
1.7.2.2 - Dimensionnement des_armatures verticales.
a) Un minimum d'armatures d'ame est exigé, il est donné par
la condition suivante
(o o_ > min(2ul 100 t/m°)
BP 29,2 _,(+bot e = d
avec pour unités la tonne et le métre.
At gétant la section d'un cours d'étriers
t &tant 1'espacement entre deux cours successifs
bo étant 1'épaisseur de 1'ame.

b) Sous réserve de la vérification ci-dessus, les &triers sont
dimensionnés, vis-a-vis de 1'Adtat-Timite ultime, avec un angle de fissuration pro
babls P de la poutre tel que

2%
BP 29,23 g 2B = Z%ul
O x

En pré-tension, lorsaue la section vérifiée se situe a 1'intérieur
12 Ta zone d'établissement de l1a précontrainte (voir définition chapitre 2



BP 301

BP 29,23

ci-aprés) il convient de prendre oy = 0 donc B = 45°, pour toutes les
sections contenues sur la longueur fo

Les armatures d'ame de section At et d'espacement t doivent vérifier
la relation

A_bt% S 1gB > Tytgh - 151 Vo]
[o]

avec pour unités la tonne et le métre.

Dans la zone d'about, la densité d'armatures d'ame déterminée en appli-
cation de la méme régle (avec B = 45°), doit régner sur une longueur au moins
égale a 0,8 ht a partir de 1'axe d'appui.

En pratique, comme P = 45° pour toutes les sections situées a 1'inté-
rieur de £, , on est conduit & maintenir cette densitd sur toute Ta longueur {, .
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CHAPITRE 2

VERIFICATION DES SECTIONS D'ABOUT

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

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

2.1 - DIFFUSION DE LA PREGCONTRAINTE PAR ADHERENCE.

2.1.1 ~ Longueur de scellement.

La définition de la lonqueur de scellement résulte d'une évidence :
la mise en charge acier-béton n'est pas immédiate sur la longueur de 1'armature
pré-tendue ; la tension oy, de 1'armature est nulle a 1'extrémité de la poutre
et passe graduellement & sa valeur courante o,

La Tongueur Te Tona de Taquelle Ta tension de !'armature passe de
Ta valeur Opo =0 a la valeur op est communément appelée longueur de scelle-
ment.

La connaissance de cette longueur de scellement et de 1a Toi de 1'ef-
fort de précontrainte le long de celle-ci sont indispensablies si 1'on veut définir
une méthode de vérification cohérente des sections d'abouts.

op }

%po (avant relachement)

—t— ( apres relachement )

x Y
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2.1.2 - Mécanisme du scellement.

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

En effet, une armature pré-tendue se rétracte aprés libération,
par conséquent son diamétre augmente par effet POISSON : tout se passe comme Si

un effort de compression était appliqué a une armature a 1’état neutre a 1'inté-
rieur du béton.

Lors du reladchement des armatures la gaine de béton qui entoure:
1'acier est mise en compression radiale : la pression latérale de 1'armature sur
Te béton augmente en méme temps que 1'effort & transmettre,et la rupture d'adhé-
rence survient pour des déformations beaucoup plus importantes qu’en bé&ton 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
trés important sera développé au §
2.3.1 ci-aprés.

L'abondance des paramétres qui entrent en jeu fait de Ta longueur
de scellement une quantité treés difficile a évaluer de maniére systématique : a
titre d'exemple, en cas de rupture de la gaine enserrant 1'armature, la longueur
de scellement peut augmenter dans des proportions considérables ; or la résistan-
ce de cette gaine est 1iée & la résistance du béton constitutif des poutres ou a
la densité de frettaae prévue. (Notons toutefois qu’un frettage excessif
n'améliore en rien 1'efficacité du scellement).

On ne peut mésestimer non plus 1'importance des caractéres de sur-
face des fils ou des torons.

Un repére physique simple est la rentrée de iarmature a 1'intérieur
de 1'about de la poutre aprés reldchement des armatures, et c'est évidemment en
fonction de ce paramétre mesurable que 1a plupart des auteurs ont recherché une
évaluation pratique de la longueur de scellement.

Lorsque 1'on chemine de 1'about de la poutre vers la section médiane
1a mise en charge du béton aprés relachement se fait de deux manigres différentes.

- 1°) On rencontre tout d'abord une zone d'about dite "zone de sur-
face". Les déplacements sont élevés et i1 y a rupture d’adhérence entre 1'acier
“et le béton : l1a transmission de la précontrainte se fait uniquement par frotte-
ment.

IT convient toutefois de noter que la contrainte limite &'adhérence

est plus élevée qu'en béton armé a cause de 1'effet de POISSON.
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25) On rencontre ensuite une zone dite "profonde" o0 jes déplace-
ments sont plus faibles, Ta liaison est élastique : Ja contrainte d'adhérence
est proportionnelle aux déplacements.

On peut représenter graphiquement le phénoméne en portant en or-

donnée, en fonction de 1'abscisse x, la contrainte d'adhérence (courbe A) et
1'effort F effectivement ancré qui en résulte (courbe B).

v bk
"(courbe A)| (courbe B)

®

zone de surface

( liaison par | zone profonde ( liaison élastique )
trottement )

I1 est bien évident que si la contrainte d'adhérence restait par-
tout inférieure @ T on aurait une liaison entiérement élastique sur toute Ja
Tongueur de scellement.

Le probléme majeur est de définir 16s lonqueurs respectives de
liaison par frottement et de liaison élastique. Nous allons cependant voir qu'en
adoptant deux hypothéses extrémes on a une bonne précision de cette longueur de
scellement.

Ces deux hypothéses extrémes sont les suivantes :

Tonqueur de scellement : la variation de tension le long de 1'armature est expo-
nentielle.

Si go est la rentrée de fil a 1'extrémité de la poutre on
démontre que la longueur de scellement est :

_ 3E
’25 = °p| 9o

opi étant la tension initiale, €gale a la tension sur banc
diminuée des pertes sur banc.

- bypg;b@gg_p) la-1iaison.se fait par frottement sur toute la
Tongueur de scellement, la variation de tension est lindaire sur cette longueur ;
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on obtient alors, tous calculs faits : Lg - _%Jii_go
pi

Finalement, 1'expression : Es = _§§_Eﬁi.go

O'pi
donne une valeur plausible, supérieure a.la moyenne des deux expressions car.

dans 1'hypothése b), il y a.toujours un raccordement élastique inévitable au
voisinage de 1'extrémité de la longueur de scellement.

0 -t i e e S o e G o B e e e S S D S e =

scellement. '

La_longueur conventionnelle de scellement est obtenue par mesure des
rentrées de fils sur éprouvettes confectionndes et mises en tension selon un mode
opératoire défini par le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées ; 1'évalua-
tion de cette longueur se référe & la formule ci-dessus. La longueur convention-
nelle de scellement qui en résulte figure au nombre des caractéres technologiques
définis par le fascicule 4, titre II du C.P.C. (armatures en acier a haute résis-

tance pour constructions en béton précontraint par pré- ou post-tension).

influence sur le scellement (qualité du béton, frettage d'extrémité notamment).

En 1'état actuel des recherches, i1 est bien difficile d'établir une
corrélation entre ces deux valeurs ; nous conseillons 1'attitude suivante quant
au choix de £gn :

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

2,8 E

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

b) dans le cas contraire, on prendra pour.ﬁsnla valeur de la tongueur
conventionnelle de scellement.

go ;

de Ta longueur Zen 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 relachement des armatures, la longueur Lg constatée 3 la déten-
sion doit &tre majorée d'autant.

Dans les conditions réglementaires actuelles, les modifications du projet
en cas de dépassement substantie] de Lgn en valeur moyenne générale,portent sur
les deux points suivants :

a) prolongement des armatures verticales d'dme sur la nouvelle Tonqueur
d'établissement de la précontrainte (selon définition.du § 2.1.4) et éventuelle-
ment prolongement des blochets (surépaisseur de 1'dme aux abouts) sur la méme
longueur.

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

En ce qui concerne la dispérsion, i1 faut considérer qu'un dépassement
de 1,2 Bsn ( Y} max _Esn ) par la 1ongueur,25 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 &tre examinge.
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Ces problémes mettent en évidence tout 1'intérét des épreuves de
convenance et des mesures de rentrées d'armatures lors de la production car elles
permettent, non seulement d'évaluer.1la longueur de scellement mais aussi d'appré-
cier Ta qualité du bétan dans une zone oil 1a présence d'armatures actives et pas-
sives en forte densité peut parfois nuire & un bon déroulement des opérations de
bétonnage.

La notion de lonaueur.de scellement ne saurait étre une notion
compléte pour couvrir 1'ensemble des phénoménes qui se produisent dans la section
d'about : la précontrainte du béton qui résulte de 1'adhérence des fils pré-tendus
doit intéresser toute la section de béton. .

Nous définirons donc la longqueur d'établissement de la précontrainte:
c'est Ta valeur de 1'abscisse au-deld de laquelle la compression due & la précon-
trainte intéresse toute la section. Le schéma ci-aprés permet de mieux comprendre
cette notion : admettons pour simplifier, que la précontrainte se diffuse a 1'in-
térieur d'un cone de révolution dont les aénératrices font avec 1'armature un
angle égal a Arc tg 2/3.

Si toute la précontrainte était appliquée en A cette compression
moyenne serait assurée sur toute la section & 1'abscisse 1,5 hp.

Si, au contraire, la précontrainte s'appliquait brutalement en B
1a longueur d'atabiissement serait ‘25 + 1,5 hp.

Comme la précontrainte s'appligue graduellement entre A et B la
lTonqueur d'établissement est intermédiaire entre ces valeurs extrémes et nous
retiendrons pour Le la valeur suivante :

Lo =V 225+th
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2.2 - BASES REGLEMENTAIRES DES CALCULS JUSTIFICATIFS.

Dans le cadre de la nouvelle réalementation, i1 est fait appel a
la notion de "valeur caractéristique" c'est-3-dire la quantité (action, résistan-
ce, longueur) qui présente une prohahilité donnée d'@tre dépassée dans ur 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
a un instant jsd'une armature en un point donné d'abscisse x,compte tenu de 1a
tension initiale des armatures sur banc op,

(Py) 102 0po - 08 Aopj (x)
- valeur_caractéristique minimale
(Py) 098 0po - 1,204 0pj (x)

Dans ces expressions :

~% 5o désigne la tension dans les armatures avant reldchement (tension
sur banc)

rvAchj(x)désigne la valeur des pertes de tension, instantanées et différées
au point d'abscisse x et au jour j.

b) De la méme maniére, nous définirons deux valeurs caractéristiques
extrémes de la longueur de scellement £¢ . Ces deux valeurs sont défi-
nies par un coefficient yp affecté a £sn . Selon 1'article 34,2 du réglement
IYR = 0,8 ou 1,20.

c) La combinaison des valeurs caractéristiques extrémes, de la
précontrainte d'une part, et de 1a lonqueur de scellement d'autre part conduit

& définir deux diagrammes extrémes de croissance de 1'effort de précontrainte

dans les zones d'abouts, en fonction de 1'abscisse Xx.

A

< ' ( P; précontrainte maximale )

( P, précontrainte minimale )

T
I
]
1
|
|
1
1
|
t
|
1
|
I
|
|
]

1 08%sn 122sn
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Entre 1'oriqine et Je point A (ou le point B) la croissance est
d'abord théoriquement linéaire, la droite représentative se raccordant au palier
P1 (ou P2) par un arc de courbe exponentielle.

- Dans 1a pratique le réalement admet que les courbes 0A 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 a de
1égéres surestimations de 1'effort effectivement ancré.

d) De 1a méme maniére, la lonaueur d'établissement de la précontrain-
te aura les deux valeurs caractéristiques reqroupées dans la formule ci-dessous :

\/(Yﬁ Rsnf+ hﬁ; avec Yp = 0,8 ou 1,20

Le choix des valeurs caractéristiques a& considérer sera évidemment

fait de maniére & se placer dans les conditions les plus difavorables pour ]a

vérification entreprise.

2.3 - VERIFICATION DES ZONES D'ABOUTS.

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

Tout ce qui a été dit précédemment sur la longueur de scellement n'a

~de sens que si le béton qui entoure 1'armature est sain. Or ce béton est le siége

d'efforts complexes qu'il convient d'évaluer soianeusement de maniére & prévoir
les dispositions constructives qui en résultent. Les efforts & calculer sont homo-
logues A& ceux que 1'on rencontre en post-tension a ceci prés que 1'ancrage est
proaressif au lieu d'étre concentré. Le recensement de ces efforts fait 1'objet
d'un doubie examen.:

- a 1'échelle du paquet d’'armatures : tractions inter-armatures
- ~fforts de surface (1)
- efforts-d'éclatement dus principalement & 1'effet POISSON
- @ 1'échelle de la piéce : efforts d'équilibre général.

2.3.1 - Effet POISSON.

A 1'échelle du paquet d'armatures, le réglement n'impose de vérifi-
cations que vis-a-vis des efforts d'éclatement dus a 1'effet POISSON. -
A,]'extrémité de la poutre, le fil qui était, avant relachement,
d la tension gpo revient a une contrainte nulle; il se produit un gonflement par

effet POISSON; Te déplacement radial sera

(U:‘Va_ga_.d_
Ea 2
d étant le diamétre de 1'armature et Va le coefficient de POISSON

de 1'acier. Dans le cas d'un toron, en 1'absence d'information plus précise, nous
pensons qu'on peut prendre pour d le diamétre d'encombrement. '

(1) A équilibrer par les armatures de péau (BP 21,41) sans qu'un calcul soit
nécessaire. (Voir également BP 34,52, e).
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Ce déplacement est faible mais le raccour-
" cissement unitaire est important, théori-
quement Agal & 2u/D; nous n'en prendrons
que les 8/10 pour tenir compte du fait que
Te manchon de baton enserrant 1'armature

a une section rectangulaire.

(
\°

©)

D

o)

4;_

La compression radiale o’r qui en résul-
te crée une contrainte circonférentielle
de traction .oy qui tend & faire éclater
1a gaine de béton enserrant ‘1'armature.

0 )i
oYoYo

La théorie des tubes & paroi é&paisse fournit une valeur moyenne
de la contrainte de compression radiale de 1'armature sur la gaine de béton :

) : E d
. = 08vy —2 S ¢
r ®E, D P°
/

L'ordre de grandeur de cette contrainte et 1'importance des dé-
formations relatives montrent qu'il y a plastification du béton au voisinage imme-
diat de 1'armature, ce qui rend toute approche par le'calcul trés complexe.

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

° d
7 o

En réqle générale i1 suffira de s'assurer qu'une densité d'armatu-
res suffisante enserre convenablement toutes les armatures de précontrainte de

maniére & équilibrer dans un plan que]gongue un effort de traction égal a 0,04 F,
F représentant la valeur caractéristique maximale (au relachement des armatures)

de la précontrainte & ancrer ; F est 1'effort total di 3@ 1'ensemble des armatures

d'une méme section transversale. ) i o ) R
Ces armatures doivent se répartir sur une lonqueur égale a

P 34,62

1)
4

a
partir de 1'about, leur taux de travail étant limité aux 2/3 de Teur limite
d'étasticité. ,

Toutefois, cette régle tenant compte des possibilités d'arc-boutement
des nappes de fils entre elles, i1 convient de s'assurer que, si on considére le
plan contenant la nappe d'armatures de précontrainte la plus proche d'un parement,
les armatures passives normales d ce plan permettent d'équilibrer un effort égal
au 1/10 de 1'effort de précontrainte F' des armatures contenugs dans ce plan.

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

> 34,62 Dans le cas d'une armature isolée, 1'effort de traction représente

mmentaire  £9alement Te dixiéme de 1'effort de précontrainte f qu'elle apporte.

arc-boutement
9@99&9 vertical o 0o o o
f f
/ 0 <—T~¥*+0¢«0*«0+«o~ > =5

|
l £ : arc -boutement
10 " horizontal
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Notons a ce propos que la plupart des disparités dans les mesures
de rentrées de fils proviennent d'un frettage mal dimensionné ou inadéquat vis-
a-vis de 1'effet POISSON,

2.3.2 ~ Efforts d'équilibre qénéral.

Nous définirons tout d'abord la zone de régularisation des contrain-
tes qui est une longueur comptée a partir de 1'about & 1'extrémité de laquelle
la distribution des contraintes normales est Tinéaire dans la section SR consi-

dérée.
SR
T X %
hp contraintes normales
ht / sur SR
G
i
| zone de régularisation des contraintes |
i a N
En pré-tension, 1a lonqueur a de cette zone est 1é maximum pris
entre :

- Ta dimension de la piéce dans la direction ou se fait la diffu-
sion (par exemple ht hauteur totale si 1'on étudie 1a diffusion dans un plan
vertical) :

2 34,2 - 1'expression \J[(QB Egﬂz + h%

2.3.2.2 - Méthode de calcul.

On décompose ensuite la section SR en n compartiments tels que 1la
résultante des contraintes dans chaque compartiment soit le niéme de 1'effort F.

Dans ces conditions les trajets des efforts de 1'ancrage a 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
(intensit® en fonction de 1'abscisse) est représenté sur le schéma ci-aprés.
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SR
L Do |
I g «— F/n
| - R
//’ :
| R B <~ FiIn
| pid -
,/ ’//
l // - __t ————— l - F/l"l
//’// ______
F ——?:::::’ -
—ea «—— FIn
T 555555 — ==~ - F/n
4 compressions
Qo
lQu = -Qo
tractions

On rencontre donc, sur un plan horizontal et & 1'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 systéme équi-
valent & zéro ; sur un plan horizontal donné les tractions ont une résultante;
le probléme est de rechercher sur quel plan la résultante de ces tractions passe
par la valeur maximale et définir un ferraillage passif pour 1'équitibrer.

Nous donnons ci- aprés la méthode proposée en annexe au nouveau
réglement de béton précontraint.

L'équi]ibre aénéral de 1'é1ément ABCD isolé du reste par un plar
de coupure paralléle a 1'axe lonagitudinal de la piéce est obtenu en ajoutant aux
efforts app11ques sur les faces extérieures, un effort tranchant veet un moment
fléchissant M
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Vy = F - X
3PA ¥ 1,11 _
My = F(y-d) - Xe
avec X = % boy
o b &tant 1a largeur de Ta piécé au droit du point soumis & Ta
contrainte

2.3.2.3 - Contraintes_admissibles.

Pour justifier la stabilité de la zone de régularisation, consjidé-
rée comme une poutre de répartition, il faudra vérifier, quel que soitle plan BC
choisi, que les contraintes Tx et oy restent en tous points inférieures aux
Timites admissibles et définir un ferraillage convenable pour équilibrer My et
V. ‘ o

x . .

Dans le plan de diffusion considéré les contraintes oy (s'exercant

alors sur un plan horizontal) et T (tangentes & ce plan) ont pour expression
BPALY 1,4 oy = EM = 2Vx

X
|-3‘.C’2 bia

b1 étant la.larageur de la piéce au niveau y considéré et a la Ton-

gueur de la zone de régularisation.
_ I1 parait raisonnable, dans les cas courants,de limiter ces con-
traintes de 1a maniére suivante :

. traction oy
aenre 1 aenre IIa genre IIb
0,5 oj O 1,3 oj

~o; étant la résistance caractéristique du béton en traction
lors du reldchement.

. cisaillement Ty

La contrainte de cisaillement Tx se cumulera en service
a la contrainte de cisaillement due & 1'effort tranchant général.

Ce cumul des wvaleurs extrémes des deux contraintes tangentes

est du cbté de la sécurité. I1 peut étre justifié de rechercher le niveau de plan

de coupure ol la contrainte tangente résultante est maximale.

IT est raisonnable de limiter cette contrainte résultante
a 1,25 fois la résistance caractéristique en traction du béton & la date d'appli-
cation des charges.

Au re1échemént, il convient également de limiter Tx & 1,25 oj -



- 25 -

Le ferraillage vertical doit équilibrer la valeur maximale du moment
My avec un bras de levier conventionnel égal & '—%—, a . étant défini au § 2.3.2.1.
Selon les cas, i1 sera disposé a 1'about ou dans la masse de la
piéce.
My > 0 My < 0

—
S —
-

o
———
-

J

T

L
FA
I

|

i

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

Remarque_importante : En pré-tension, 1'effort F est généralement appliqué en
partie inférieure de 1a poutre ; i1 est alors plus pratique de considérer 1'élé-
ment ABCD situé au-dessous de la trace BC (cOté armatures de précontrainte), et

non au-dessus. Les expressions de My et VX restent inchangées si 1'on respecte la
convention de signe suivante

L <20 = .
O A
A D

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

Remarque : Diffusion dans le_plan_horizontal.

- . o e e > -~

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'étre souli-
gné. ,

I1 faut en effet s'efforcer, pour limiter les efforts d'équilibre
général, d'assurer aux armatures de précontrainte une répartition entre 1'éme de
la piéce et les débords du talon, qui soit homothétique de 1a répartition des
efforts normaux correspondants dans 1a section transversale SR.
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Lorsque cette condition n'est pas satisfaite i1 y a risque de
fendage a la jonction ame-talon et les armatures de couture sont particuliérement
nécessaires.

Armatures adhérentes
/!

M

: 7 Sl ————
e /

Coupe

Elévation Plan

2.3.3 - Compression limite du béton.

. . NP ok
La contrainte de compression est limitée a la valeur _J (ou

b

2 . . ey . 1,8 o1
en cours d'exécution) dans les sections situées au-dela de la zdne de régu-

larisation des contraintes.

A 1'intérieur de cette zone i1 peut étre nécessaire de rechercher
le maximum des contraintes locales dans le béton, notamment lorsque Ta contrainte
théorique de compression excéde la limite ci-dessus.

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

Par ailleurs, on substitue & la croissance parabolique de 1'effort
de précontrainte, une croissance linéaire s'achevant a 1'abscisse 0,4 n °

Chacun des ancrages virtuels a une longueur d'établissement égale

3 9&%;£§n + ht’ ht étant la hauteur de la piéce dans le plan de diffusion.

sn

I VY
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La contrainte longitudinale du béton due & un ancrage fictif varie
linéairement de E;— 3 1'ancrage, & la valeur -%%— a la distance Q—é—-§D+ ht de
cet ancrage.

A

o
a? ﬁs '
' ancprage /— abscisse du maximum de compression cumulée
.
S N
\\
\
x
n

Y

04hpn
At ht

=

s désigne 1'aire de béton délimitée par le contour situé & une distance de la
périphérie du paquet d'armatures égale & 1'enrobage de ces derniéres (3 cm en
général), ou encore par les frettages d'extrémité enserrant les armatures de
précontrainte.

La superposition des diagrammes élémentaires afférents a chaque
ancrage fictif donne la variation, en fonction de 1'abscisse, de Ta contrainte
locale de compression dans le beton

On constate genera]ement-que le diagramme résultant passe par un

maximum ; 1a vérification est assurée si la contrainte maximale de compression
locale n'excéde pas oj'/1,3.

2.4 - Z0NE D'APPUI SIMPLE D'ABOUT.

IT est rappe]e que Tes vérifications & 1'effort tranchant des
sections d'about (situées a une distance de 1'about inférieure a ﬁe ) font
1'objet de régles particuliéres enoncées au chapitre 1 dans les paragraphes
1.6.5 (état-Timite d'utilisation) et 1.7.2 (état-limite ultime).

Les vérifications énumérées ci-aprés sont faites vis-a-vis de
1'état-Timite d'utilisation sur 1'ouvrage en service ; elles comportent
a) 1'équilibre de T1a bielle d'effort tranchant ;
b) Ta résistance en compression de cette bielle ;
c) 1'équilibre du coin inférieur.
I1 est admis qu'ad 1'appui simple d'about d'une poutre précontrainte,

3P 35,1 1'effort tranchant est transmis a travers une fissure unique, ayant une inclinai-
son B .
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sur 1'axe Tongitudinal de la piéce ; cette inclinaison P est 1'angle
avec la fibre moyenne, de la contrainte principale de compression dans le béton
supposé non fissuré, au niveau du centre de gravité de Ta section d'appui.

La valeur de 1'angle P & considérer dépend de la position de
1'appui

a) lorsque le nu de 1'appui simple cOté travée est situé a une
distance de la face d'about au moins égale & la valeur caractéristique maximale
de Ta longueur d'établissement, c'est 1'inclinaison P tenant compte de 1'effort
normal de précontrainte qui est d considérer (avec une valeur plancher de 30°).

b) dans le cas contraire (qui est le plus général) on doit prendre
B = 45°,

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 1'effort R

- des armatures horizontales longitudi-
nales en partie inférieure de la poutre
pour reprendre 1'effort R cotg B

ot

2.4.13.1 - Armatures verticales.

'Si At est 1a section de chaque cours d'étrier, 1'8&spacement maxi-

mal entre cours d'étriers est donné par la relation :
ZA, cotg B % Ce
R .

Dans cette relation :

- 2Z est le bras de levier du couple €lastique que 1'on peut
prendre égal a 0,8 fois la hauteur totale dans le cas des poutres a talon.

- g, est la limite élastique de 1'acier constitutif des étriers.
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Cet espacement est maintenu sur Ta longueur 0,8 ht' Mais Tle

renforcement des armatures résultant des réales rappelées en téte du § 2.4.
peut régner sur une lonqueur supérieure (jusqu'a Le & partir de 1'about).

___________________________________________

L'effort horizontal R cotg B , augmenté de 1'effort horizontal FE
sollicitant 1'appareil d'appui doit étre équilibré.
On considére cet équilibre comme assuré lorsque la moitié de

1'effort de précontrainte F, effectivement ancré, au droit du nu de 1'appui coté
travée, est au moins égal & R cotg B + FE .

4 . _ .
N FA est calculé en valeur caractéris-

Fa — T tique minimale en considérant la
1 valeur caractéristique maximale de ﬂs
|

V773 — Si cette vérification n'est_pas
12 'P'sn . . A
satisfaite (R cotg B+ FE -5 >0 )

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

a) Augmenter Ta longueur de 1'about si R cotg P + FE est supérieur

[¢71]
-

b) Si R cotg B + F est inférieur a F, , la stabilité de la bielle
pourra étre vérifiée par les régles inspirées du béton armé.

Ceci impose :

1) Un rentorcement 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 a partir de 1a plus faible des deux va-
Teurs des coefficients n4(1)(selon notation du réglement) relatifs & ces deux
types d'armatures. -

(1) Ce coefficient est le coefficient ¢4 du fascicule 61 titre VI du C.P.C.
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2.4.2 - Résistance de la bielle d'effort tranchant.

Cette bielle est soumise a un effort R/sin B auquel i1 corvient
d'ajouter la composante selon la bielle de 1'effort horizontal sollicitant 1'ap-
pareil d'appui soit Fg/cosp.

Cet effort s'exerce sur une section qui est la projection, sur un
plan perpendiculaire a la bielle, de la surface d'appui. Lorsque la largeur de
1'ame est inférieured la largeur de 1'appareil d'appui c'est la largeur de 1'ame
qui est prise en compte dans le calcul de cette surface.

o'.
La contrainte de compression de la bielle est limitée a -yi;
avec Y, = 2,2. En général cette vérification n'est pas déterminante ;" elle
pourrait T'étre en cas d'appui
constitué par une articulation en
R_ béton. Dans ce cas, i1 sera néces-
sinB saire de prévoir un sommier fretté
au-dessus de 1'appui afin d'assurer
1la diffusion de la réaction dans la
piéce. La lonqueur d'appui a consi-
dérer, pour la résistance de 1la
bielle est alors celle intéressée

par cet étalement de la réaction
R d'appui.

| i
Les efforts auxquels est soumis un co6in inférieur étant évalués
sous sollicitations d'utilisation, la détermination des armatures correspondantes
peut étre faite comme indiqué ci-aprés.

a - les armatures qui assurent la couture des plans suivant les-
quels la fissuration de la pidce est la plus probable doivent &tre 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 3 ¢ ;
soit H' > N R, R désignant la réaction d'appui verticale maximale (H' est &
majorer éventuellement de la composante horizontale H de la réaction d'appui
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lorsqu'elle concourt & 1'arrachement du coin inférieur) ; avec
BPA IV

292 . otgf-tgb

1+tg0O cotg ¥

0 désignant 1'inclinaison sur la verticale du plan de rupture considéré ; et
¢ 1'anale de frottement interne du béton, pris, ici, par mesure de sécurité
égal & Arcta 2/3 ; d'ol

A = 1.5 -t 8
1+15 tg 0
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CHAPITRE 3

INCIDENCES DU TRAITEMENT THERMIQUE
TENSION INITIALE - RELAXATION

Avertissement.

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

Les calculs développés dans ce chapitre sont donc destinés & justi-
fier les ordres de grandeur des pertes d'origine thermique & considérer. Il ne
sera généralement pas nécessaire de les reprendre dans chaque cas d'espéce. Les
évaluations déduites de cette étude, et que 1'on trouvera & 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 1'hypo-
thése qu'il n'existe pas de liaison entre les deux matériaux (aciers de précon-
trainte et béton) avant 1a phase de montée en température.

3.1.1 - Etude théorique.

3.1.1.1 - Montée en tem?érature : 1'acier, tendu entre deux points

tiale.
AO'poqu aa (9'-90)

avec :

: module d'élasticité de 1'acier
8, : température d'étuvage

0  : température de pré-prise (aénéralement : température
ambiante)

o . coefficient de dilatation de 1'acier.
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3.1.1.2 - Phase_isotherme : la liaison devient effective entre les
deux matériaux.

3.1.1.3 - Refroidissement : le relachement des armatures est géné-
ralement pratiqué avant retour a la température ambiante afin de Timiter le risque
de fissuration; soit 8, 1la température a Taquelle il s'effectue.

La diminution de Ta température a pour effet :

- de surtendre les armatures situées en dehors de la poutre ; la
surtension est £ a _ (08, - 6,)
a 1 2
- de rétracter le béton ; toutefois le 1ibre déplacement du béton
est géné par les armatures pré-tendues, il se produit donc dans
le béton des contraintes de traction au niveau de ces armatures.

a

Pour calculer Ta variation de tension dans les armatures & 1'inté-
rieur du béton, i1 suffit d'écrire que les forces appliquées forment un systéme
équivalent & zéro.

Notations :
L  demi-longueur d'une poutre.

/ distance séparant la piéce de b&ton de 1'ancrage extérieur ou
demi-distance entre faces en regard de deux poutres vnisines.

AL raccourcissement de 1a piéce de béton au niveau du barycentre

des armatures & chaque extrémité.

Ancrage exterieur _AL <

/1

L £ | 2L L 2 J

Désianons 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 :

s e ] e e

AL
A [opofeaaa(e'-eohguaa(e'-ezpl Ea]
L'effort exercé par les aciers "intérieurs"” est:

s AL
A [opo—Ea @ (8,-0)+E a (6 -6,)-AL Eu]

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

A
BEy; ["‘b‘ 0,- 92’“1"‘]

(1) Quoique les armatures de précontrainte soient concentrées prés de-1'intrados,
aucune déformation verticale n'est possible avant reldchement des armatures ;
la perte de précontrainte d'oriaine thermique est donc calculée en compression
simple et velable & tous niveaux ; les autres pertes tiennent compte de 1'ex-
centrement. P peut &tre homogénéisée en ce qui concerne les armatures passives.
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L'équilibre de ces efforts exige :

X forces extérieures = X forces intérieures

A [cpo “Eqag (885 +Eqag(8,-8,). %L Ea] =A[Opo-Eaaa(el—Oo)+ Eaaa(B'—Gz)-AL—L Eu]

l - __L_A |
+ BEI i C!I (91 92) L
De cette équation on tire :

AALE - - AAL'-_ E, + BEy; [ab(e,-ez)-.AL_L]

l ¢}
d'ol :
AL, Lapi8-8,) avee k- PEq
L kolLef)ef °  BEp;

Immédiatement avant le relachemesnt des armatures de précontrainte,
Ta tension dans les armatures a 1'intérieur du béton est :

Loy (8,-6,)
%po - Eqq (6,-8,) +Eqau(91-92)‘-m1)73- Ea

soit
Eaab(el-ez)f,
L ko (£+L)

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

Lo, (0,.0,)
- b'“17 "2
Opy = Eb[a b(€,-9,) AR AT} ]

Op, = opo-Eaau(Oz—eo) -

Remarque - Cette contrainte ne doit pas excéder la résistance du béton i la
traction sinon i1 y a formation de fissures. On peut néanmoins considérer que
Te calcul reste vrai lorsqu'il y a fissuration ; dans ce cas en effet op,

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,

A compter de 1'instant du relachement, 1'acier subit toutes les
déformations du béton et vice versa.

Appelons oy la tension initiale de 1'armature aprés relachement
et retour & la température ambiante et écrivons 1'égalité des raccourcissements
relatifs de 1'acier et du béton au niveau du barycentre des armatures.
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"
2
=

+
R
=]
D
t
D

1 : Ai 1
pour 1'acier (TZ.M -—E;———

O, . +0 ..
pour le béton (éﬂﬁ.)b _%&+ ap (6,-8))
bi

osiétant la contrainte dans le béton provoquée par le relachement
des armatures

o_.A
Co P e? £ . . .
Gb|- = (]+i2)+MGl -kcpl*MGI
avec
e : excentrement moyen des fils (négatif pour un barycentre situé

au-dessous du centre de gravité de la section)

1,i2 : momen! d'inertie et carré du rayon de giration de la section
de buinn
¢ moment de charge permanente (poids propre de la poutre).

d'ofi -

M

’ e
o - . . -—
Pl - Opi + ag(82-69)= cb1+kc£'+MG l +a (82 -6g)
Ea Epi b
|

De cette équation on tire :

Eq . E e Eg
5y =i +Eqag(0,-8g) = =2 o, + k =2 Opi +MG.I_ .E_% +Eaab(92-90),

Pl Epi Ebi bi
o +E.c. (0 9)E°0‘ -MeEa-Ea(e 6,)
p1 *=a%alT Yol T L Tt TTG T S T TeTa 2o
Upi= - E
1e k=2
Epi

soit en remplacant %, et °B{ par leur valeur tirée de 3.1.1.3 :

E,op(0,-6,4 Eqop(8-8)) e E
a b "1 "2 a“b* ™" "2 a
O‘po - Euaa(ez-eo) - £+k°U+L) lFEu(Xq(ez-eo)‘E(:llxb(e'-92)4’-—‘£:—|<.T(£T)——hAG 'I——E—bl—-Eaab(ez“eo)
Up-l: Eq
ek =—
Epi

De cette équation on tire 1'expression trés simple

e E

O'po - Edab(e'-eo) - MG T Eb )

Opi = = ! avec k:%(“%)
lek—

Epi
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Remarques.

1) La formule contient a 1a fois la perte due au raccourcissement
instantané du béton (au dénominateur), la surtension due au poids propre (terme
MG) et la perte thermique (terme 91 - eo).

2) La tension initiale est indépendante de 1a température a laquel-
le se pratique le relachement. La température de relachement peut donc étre choi-
sie uniquement en fonction du risque de fissuration.

3) La formule ci-dessus suppose Ep; invariant au cours du processus
de refroidissement.Si 1'on considére le module Ep; du béton a 1'issue du refroi-

~

dissement,on peut s'attendre a une tension initiaﬁe léqgérement plus élevée.

4) La formulation ci-dessus suppose que 1'ensemble du banc a été
soumis & 1'étuvage, ce qui est envisagé lorsque 1'on chercher a fabriquer le
maximum de poutres & la fois. I1 peut étre envisagé le seul chauffage des éléments
de béton ; les calculs effectués différent alors ; on montre qu'ils aboutissent
dans ce cas & la formulation suivante :

. e E
Gpl = E , |
1+ k=2

Epi
On aboutit alors 3 une tension initiale plus élevée que dans le cas précédent.
Pour des bancs de grande 1ongueur,l/££+L) représente la somme des longueurs
laissées libres et non étuvées rapportée a la longueur du banc.

3.1.2 - Application 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
a 0,274 au-dessous du centre de gravité de la section (e = - 0,274). Le moment
de charge permanente 1ibéré au relachement est de 20,72 t.m.

Le moment d'inertie de Ta poutre est 0,0129 md4 par rapport a un
axe horizontal passant par le centre de gravité de la section.

Aprés une pré-prise a température ambiante (20°), le traitement
thermique éléve la température & la valeur 6; = 70° au coeur du béton.

Les coefficients de dilatation thermique de 1'acier et du béton
sont supposés égaux a 10-5 par deqré centiarade.

Les modules d'élasticité sont respectivement 20 400 000 t/m2 pour
1'acier, 2 800 000 t/m2 pour le béton (module instantané & 1'issue du cycle d'é-
tuvage).

La tension initiale sur banc des armatures est o.,= 141 300 t/m2

po



- 37 -

=

3.1.2.1 - ler cas _: la totalité du banc_est soumise a étuvage.

/ = 0 ; on obtient

yr

141300 - 0 x 10° 20 72 0,27 , 20400 000
5. 41300 - 20 400 000 x 10 °x 50 + 20, Oxolngx 5 800 000

pi = 20 400 000
1+0,0168 — 560 000

% = 119 600 t/m2.

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

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

Aoy, = 20 400 000 x 0% 50 = 10200 t/m?

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

3.1.2.2 - 2éme_cas.
Si L . 0,10.
L+ L
o . = 161300+ 20 400 000 x10~x 50 x 0,1 -10200 +3213
pi 1,123
i = 120 510 t/m2.

3.1.2.3 - 3éme cas.

i

. )
Si m— 0,5

124 150 t/m2.

Q
i

3.2 - RELAXATION DES ARMATURES.

L'étude des effets de 1'étuvage sur la relaxation des armatures
pré-tendues fait actuellement 1'objet de trés nombreuses recherches ; i1 est mal-
heureusement prématuré d'en tirer des conclusions précises au niveau de la
Justification des projets. C'est Ta raison pour laquelle nous n'avons pas envi-
sagé de calcul de pertes par relaxation tenant compte de 1'incidence thermique.
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I1 convient néanmoins d'apprécier 1'incidence des approximations
faites compte tenu des premiéres conclusions de ces recherches.

Le probléme 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 deuxiéme question, il est reconnu que le chauffage accroit
notablement la vitesse de relaxation en sorte qu'une fraction importante de la
relaxation finale de 1'armature se produirait sur le banc de préfabrication au
cours du traitement thermique.

Sur Te plan des calculs, ces conclusions conduiraient :

a) a une auomentation des pertes de tension sur banc entrainant
une réduction des contraintes de compression dans le béton lors du reldchement
des armatures.

b) & une réduction des pertes différées en service ; toutefois,
si 1'on suppose que la relaxation totale reste inchangée, la faible part de
relaxation, concomitante au retrait et au fluage, annulerait pratiquement le
terme réducteur Aoy (Ao Aocy)

opi(x)—O,SSRg

Les calculs, tels qu'ils seront présentés dans la piéce 3 de ce
document ne tiennent pas compte de 1'activation de Ta relaxation et ainsi

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

b) ne semblent pas aboutir d des resu1tats trés 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.

Dés durcissement du hourdis coulé en place sur les poutres préfa-
briquées, les deux fibres au contact sont astreintes a subir les mémes déforma-
tions : poutres et hourdis formeat alors un ensewble monolithique.

Or les déformations différées de ces deux éléments ne sont pas les
mémes pour deux raisons essentielles :

a) ils n'ont pas le méme age.
b) les modules d'élasticité des bétons constitutifs sont différents.

4.1.1 - Retrait différentiel.

Une partie du retrait de la poutre au temps to od 1'on coule le
hourdis s'est déja effectuée : si ¢ rp est le retrait final de la poutre, la
fraction de retrait déja effectuée au temps to est :

r(to)erp

ou r(to) est 1a valeur de l1a fonction r(t) pour t = to.
Le béton du hourdis dont le raccourcissement par retrait, s'il

était libre de s'effectuer, serait €, va donc avoir une fraction
€ " r(to) € rp génée par la présence de la poutre. I1 va donc étre 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 - Fluaaqe.

La poutre, soumise antérieurement i des efforts (poids propre,
précontrainte) tend a subir des déformations différées par fluage. A partir de
1'instant tO ces déformations se trouvent &tre génées par la présence du hourdis.

L'approche mathématique de ces deux phénoménes est relativement
complexe, elle suppose par ailleurs que les deux matériaux en présence restent
homogénes et e]astwques, ce qui n'est généralement pas le cas, notamment pour
le hourdis qui sera probablement fissuré par retrait : dans cet état, i1 sera
moins apte a s'opposer aux déformations par fluage de la poutre.

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

4.2 - RETRAIT DIFFERENTIEL.

BPAI 1 La fraction €= ¢, r(t) du raccourcissement reletif du béton
du hourdis, génée par la presence Jg la poutre, engendre les contraintes sui-
vantes :

eEy

T
e
a
[7.]
"
9
|
T T
_'é)“—
1oL

Poutre I{ﬁ T G
|

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

oly) = €Ey By, (L+S¥)-¢€Ey

b) dans 1a poutre, en un point d'ordonnée y pris par rapport au
centre de qgravité de la section compléte :

oly) = €E, By, (iB-+£]Y_)

dans ces formules :

Bh représente 1'aire de béton de hourdis associée a la poutre préfabriquée
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Betl représentent respectivement 1'aire et le moment d'inertie de la
section compléte par rapport a son centre de gravité.

c = 662 distance du centre de aravité du hourdis a celui de la section
compléte.

EV est le module d'élasticité du.béton du hourdis sous charges de
Tonaue durée, que 1'on prendra qénéralement égal a :

25 550V o, (o en tf/m2)
4.3 - FLUAGE.
3PAL 2 Vis-a-vis des méthodes d'analyse habituellement employées, le

probléme se complique lorsque le béton des poutres a subi un traitement thermique
car les déformations différées du béton y sont plus faibles que poyr un béton a
durcissement normal.

Comme i1 s'agit de rechercher des ordres de grandeur on pourra,
dans la majorité des cas, s'inspirer du raisonnement suivant :

N Au relachement des armatures (t = o0),la section de béton est soumise
a un effort normal N (précontrainte) et un moment fléchissant M (précontrainte +
poids propre).

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

Au moment ol 1'on coule le hourdis, instant to’ e béton a subi
en plus la fraction r (to) de son fluage final efw)ca1cu1é en supposant que la
poutre reste indéfiniment dans son &tat initial ; posons :

Hh)efW)

kW)= £ 51y)

On considérera alors que les contraintes sur la fibre d'ordonnée y
dans la poutre solidaire du hourdis, sous 1'effet des sollicitations M et N
ci-dessus sont, saus réserve de la remarque ci-dessous, la somme de deux termes.

- les contraintes initiales multipliées par -l{§-£

- la fraction--z--{i--—K des contraintes dues & M et N qui s'applique-
raient sur la section compléte.

Remarque : Pour tenir compte de Ta variation de 1' effort de précon-
tra1nte au cours du temps dans le calcul des deux termes, on donnera & N et aux
actions de precontra1nte, leurs valeurs finales toutes pertes déduites, M restant
égal a la somme alcébrique 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 - Aciers de précontrainte.

- référence de 1'aagrément :

- classe de 1'acier selon définition du fascicule 4 titre II
P 12,7 (7 fils) classe III BR (basse relaxation).

- T =167 000 t/m°

g
188 000 t/m?

g
- P1000

5 4
- P3000

6 %

94 mm2

Ap =
ﬂsn =1m

BP 95 E 19 400 000 t/m2 (module apparent dans le cas de torons)

a
n > 1 (coefficient de fissuration)

ng= 1,5 (coefficient de scellement)

1.1.2 - Armatures passives.

aciers HA

Ge = 42 000 t/m’
o = 48 500 t/m?

—
1

1,6 (coefficient de fissuration)



ng = 1,5 (coefficient de scellement) (appelé Vg dans le fascicule
61 titre VI du CPC).

Aciers doux lisses

e = 24 000 t/n’

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

Q
-
'

1.2 - BETONS.

1.2.1 - Poutres préfabriquées.

B&ton dosé a 400 ka/m3 E/C = 0,42.
Résistance caractéristique a 28 jours.
Oog = 4 200 t/m2 en compression

Cag = 61,2 + 0,06 x 4 200 = 313 t/m2 en traction.
Ce béton est un béton étuvé, permettant d'obtenir une résistance

caractéristique en compression de 2 800 t/m2 & 1'issue d'un cycle d'étuvage a
la vapeur basse pression défini comme suit :

préprise a 20° C : 4 heures

montée en température de 20° & 70° : 3 heures 30

phase isotherme a 70° C : 6 heures

refroidissement de 70° C & 20° C : 5 heures

4—’_,
’_’_,_— 450
== 420
/ 410 -
—
%5
‘ - —
~
~
re
280 // 260 Croissance de la résistance du béton & la compression
7
7
/ ~—————  béton étuvé
/ .
/ ———  méme béton, non étuvé
/

//

/

1 7 % ' ' 2 N

Temps ( jours)



1.2.2 - Béton du hourdis.

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

1.3 - INCIDENCES DE L;ETUVAGE SUR LES CARACTERISTIQUES DU BETON DES POUTRES PRE-
FABRIQUEES.

Le béton est soumis & un traitement thermique & la vapeur sous basse
pression (pression atmosphérique) pour accélérer son durcissement. Vis-a-vis-des
déformations instantanées, ce béton présente une déformabilité plus arande pour
des charges appliquées & son jeune age ; par contre les déformations différées
sont plus faibles que pour un béton de mémes caractéristiques ayant durci norma-
Tement.

Les chiffres ci-aprés résultent des travaux de différents auteurs(1),
ils doivent étre 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 1'étuvage sur :
a) les déformations instantanées du béton ;

b) Tes déformations différées (fluage) ;
c) le retrait du béton.

1.3.1 - Déformations instantanées.

- A - e ol e o = = - A e = W= = e e vm =

1.3.1.1 - Charges agg1i uées a la sortie de 1'étuve (poids propre,
précontra1nte?

A résistance égale,'1e module de déformation instantanée du béton
chargé a 1'issue du cycle d'étuvage est de 30 % inférieur au module d'un béton
non etuve dont le module se calcule par la formule :

BP 5 Ej = 76650 \/ o (o) en t/m?)

Rapport de coopération Franco-soviétique (1971)

P.V. KEENE : Concrete cured in steam at atmospheric pressure
(Prestress, Décembre 1963)

Congrés RILEM  : Moscou 1964 (MIRONOV).

HANSON : Prestress Loss as affected by type of curing
(P.C.I Journal Avril 1964).

—_

—

—
1



Pour les charges appliquées a la sortie de 1'étuve, le module de
déformation instantanée a considérer est donc, pour le cas d'espéce :

Eijz 0,7 x 76650 V2800 = 2 800 000 t/m2

- e i { - - vl v — - - A -

tures).

A 28 jours ou au-déla, Tes modules de déformations instantanées sont
comparables (a 5 % prés) entre deux bétons de méme résistance dont 1'un a subi
1'étuvage, 1'autre non.

Si le hourdis et les superstructures sont appliquées a 28 jours le

module de déformation a considérer est ( Ty 4 200 t/m2) 4 900 000 t/m2.

Remarque : dans le cas (qUi n'est pas.cé]ui de 1'exemple) ol le béton est charaé
a j jours (j < 28) on peut définir le module instantané en t/m2 par la formule :

Ej = [0,7. 03%"”] 76650 Vo ;

1.3.2 - Déformations différées par fluage.

Pour un béton non traité thérmiquement, la déformation par fluage

au temps t compté a partir du chargement s'exprime par :

. Ob
P 62 efl--E—il;Kﬂ rit)
j étant le jour du chargemen-

‘75 étant la contrainte finale dans le béton au niveau de la fibre

étudiée
A1 2 Ko =kp ke kg ke,
Les courbes données par 1'annexe I du nouveau réglement de béton

fifpréCOntraint permettent de définir les coefficients donnant K¢ pour un béton
ayant normalement durci

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

-~ k. dépend des conditions climatiques - généralement conservation
en plein air (hyagrométrie 70 %) k., = 2,3

- k. est un coefficient dépendant de 1'épaisseur fictive de la
piéce qﬂ=755 ; p étant le périmétre de la section ;
pour e = 12,5 cm ke2= 0,95

kb Ke ke2= 0,9 x0,9 x 2,3 =2.



Lorsque Te béton est chargé & 28 jours ( ky= 1) on retrouve ici
Ta valeur de Ky généralement admise dans les calculs pour un béton ayant nor-
malement durci a 1'air ambiant. L'influence de la date de chargement intervient
par Te coefficient ky d'ol :

A résistance égale au moment du chargement, Ta déformation par
fluage d'un b?ton étuvé est inférieure de 30 % environ a celle d'un béton ayant
normalement durci. Ce gain est obtenu quelle que soit 1a date du chargement.

1.3.2.1 - Charges éegligy§§§_§_19_§9r§i9_99_1létyyg (poids propre,
précontrainte) : la résistance du béton au moment du chargement est comparable

a celle d'un béton ayant normalement durci et &gé de 7 jours.
Pour un béton a durcissement normal 3agé de 7 jours :
kd = 1’4

Le raccourcissement par fluage pour c} = 2 800 bars est donc :

€ s 07x0hi1x2x% 14 _ Oh 1075
76650 V 2800 2

tures).

I1 faut introduire pour le coefficient kyq un age de mise en charge
corriaé qui correspond & 1'age d'un béton non étuvé qui aurait méme résistance que
le béton étuvé le jour du chargement. Pour des chargements appliqués a des ages
peu différents de 28 jours on pourra considérer que :

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

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

Ceci permet d'établir les correspondances d'dges (&ge corricé)
qu'on peut Tire directement par rappel horizontal entre les deux courbes de la
page 5.

Par conséquent, si j = 28 jours, 1'age de mise en charge corrigé
est éaal a 23 jours d'ol kg= 1,1

07xO8,x2x1,4 Ob, . _
&1 =_Z’L_-_ﬂx 1076
76650V4200 3,2

(relation alaébrique, oLz étant aénéralement néaatif).



1.3.2.3 - Déformations différées finales.

. L'utilisation directe des deux résultats précédents conduit a
1'expression suivante :

o’ o’
‘Al 2,6 e, =10° | —bl, b2
fl 2 3,2

(ré]ation a]qébriqué 052 étant généralement négatif).

1.3.3 - Déformations différées par retrait du béton.

Pour un rapport E/C donné 1'étuvage diminue le retrait du béton de
20 % par rapport au retrait d'un béton ayant normaTement durci.

.
d'ol “E = 08K €, ke1 kp

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

X
o
!

m
H

27,5 x 107° (stockage en plein air)
k., coefficient dépéndant de 1'épaisseur fictive de la piéce

Al 1 - =
em= 12,5 cm keg= 0595

@ étant le rapport-é des aires des aciers et du béton.

A comprend & Ta fois 1'aire des armatures de précontrainte et
celle des armatures passives.

B est 1'aire totale de la section transversale de la piéce

_ A ,
&= g = 0,0097 kp= 0,85

5 4

d'ou g=0,8 x 0,9 x 27,5 x 107> x 0,95 x 0,85 = 1,6 x 10~

Ce chiffre a été retenu en raison de la bonne connaissance du béton
(dosage E/C) et des conditions de stockage dans le cas d'espéce ; en 1'absence
de ces indications i1 conviendra de se référer aux valeurs habituelles diminuées
de 20 % pour tenir compte de 1'étuvage.

Ces valeurs habituelles sont :

4 x 107 dans Te quart Sud-Est de la France

4

3 x 1077 dans le reste de la France.

I1 est a 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 laraeur utile est de 10 métres répartis comme suit (profil
n® 7 des normes ICTAR) :

Chaussée 7 m ( Pas de dispositif rigide, la
) Targeur surchargeable est égale
Surlargeurs 2 x 0,25 m ( & la largeur roulable soit 7,50 m.

Trottoirs 1,25 m.

Cet ouvrage est un ouvrage de premiére 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 Ta
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 servicé, toutes pertes déduites.
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2.2 - CARACTERISTIQUES DES SECTIONS.

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

- en phases 1, 2 et 3 1'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 a la section résistante).

- aprés durcissement du hourdis (phasés 4 et 5) les sections résis-
tantes sont constituées par 1'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 étre tenu compte, dans le calcul
de la section compléte, d'un coefficient d'équivalence aénéralement compris entre
1,3 et 1,5 représentant le rapport des modules d'élasticité du béton des poutres
a celui du hourdis.

Par contre, les deux bétons étant mis en ceuvre a des époques dif-
férentes, le retrait différentiel conduit & des contraintes non néaligeables.

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

Nous serons donc amenés a considérer ces contraintes supplémentai-
res en stade final sous sollicitations d'utilisation ; vis-a-vis de 1'état-Timite
ultime, ces contraintes ne seront pas introduites.

Enfin, un probléme d'ordre réglementaire concerne le hourdis : la
vérification d'un hourdis en béton armé, coulé sur des poutres précontraintes
(ou associé Tatéralement & ce$ poutres) ne fait 1'objet d'aucune prescription
dans le nouveau réglement de béton précontraint. Nous seront donc amenés dans
le chapitre 7, & énoncer un certain nombre de régles particuliéres de vérifica-
tion du hourdis tant en flexion longitudinale (et aénérale) qu'en flexion trans-
versale (et locale).

2.2.2 - Sections homoaénéisées.

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

d'équivalence n= EE' (homogénéisation par rapport au béton).
b

Toutefois cette homogénéisation est interdite lors du calcul des
contraintes normales dues a la précontrainte.
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Nous avons étendu cette restriction au poids propre de la poutre
puisque les pertes par déformation instantanée du béton ont tenu compte de la
surtension des armatures provoquée par le poids propre Tors du relachement.

L'homoaénéisation des sections n'est pas obligatoire ; elle cons-
titue finalement une complication des calculs puisque, de toute maniére, le
dimensionnement des armatures passives est conduit & partir des contraintes
résultantes calculées en section nette ; elle permet néanmoins un gain substan-
tiel sur la précontrainte. Par ailleurs, dans 1'ianorance & ce stade du calcul
des quantités d'armatures passives longitudinales, nous avons Timité 1'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 & la détension (1):
calcul en section nette

b) Charge permanente en stade final (hourdis, superstructures) et
pertes de précontrainte :

n=12
c) Charges d'exploitation (effet instantané) :
n=4
Ces coefficients d'équivalence tiennent compte des modules d'élas-

ticiteé rée1s_dgs matériaux. On rappelle que 1'article 18,43 du réglement permet
de les forfaitiser a des valeurs un peu différentes (18 et 6).

(1) Ceci constitue une simple tolérance par rapport au réglement (BP 18,42) qui
étend le calcul en section nette & 1a fois & la précontrainte initiale et a
ses variations ultérieures.



- 13

SECTION MEDIANE - POUTRE 7 0,800
ARMATURES DE PRECONTRAINTE ACTIVES
G2 2
1° du 1lit Nombre Section | distance F.I
y
5
1 6 564 0,07 oot 0,40 =
2 4 376 0,12 ©
Y \\\\\ g
3 2 188 0,17
4 2 188 0,22 —t—-6—3%
1)
Total 14 1316 G1 o
distance du barycentre 3 la fibre inférieure 015 S
de la poutre : 0,12 m
_.—_.__e._e — — c—
_— —o0—6-- —— 9
— ._e__e_.o—.e—-. — 6
—t—o—o0—o6—0-o—o—F— o
° y
0,40
SECTION POUTRE SEULE
Module
' 2
B ! v v € eff.tré&
n=0 0,1995 | 0,01512 0,405 - 0.410 | - 0.290 -
= 12 0,2153 0,01639 0,427 | - 0.388 | - 0,268 -
n=4 0,2048 | 0,01557 0,413 - 0.402 - 0.282 -
SECTION COMPLETE
Modul
B I v v vl e | oo %) az 661 [c= o2
eff.tran
n=0 0,3315| 0,03434] 0,211 ] - 0.604| 0.376 | - 0.484 - 0,194 0.294
n=12 0,3473| 0,03791 0,233 ] - 0.582| 0.398 | -~ 0.462 - 0,19 0.316
n=4 0,3368 | 0,03556] 0,219] - 0.596] 0.384 | ~ 0.476 - 0,19 0.302

(1) distance du centre de gravité de la section 2 la fibre supérieure du hourdis

(2) quantité par laquelle on multiplie 1l'effort tranchant pour obtenir la contrainte
de cisaillement (au niveau du centre de gravité de la section compléte pour n = 4)
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SECTION D'APPUI POUTRE 7 ! 0550 T
: 1
ARMATURES DE PRECONTRAINTE ACTIVES
G2
n” du lit | nombre | section | distance F.I
mm T X
| 001
1 6 564 0,07 ! D —
|
2 2 188 0,12 S
3 0 0 0,17 -
4 2 188 0,22
Total 10 940
.
distance du barycentre A la fibre inférieure
de la poutre : 0,10m
——+ -0 - o
AN e
- o ,-,’9‘, __@)__9_ _— f’- |
o6 0 -6 06—0 =) l’
0,40 -
SECTION POUTRE SEULE
B : Module
v \ e 2
eff.tra%)
=0 0,1995 |0,01512 | 0,405 |- 0.410 |- 0.300 -
=12 |o0,2108 |0,01612 | 0,422 |[-0.393 |- 0.283 | 9,68
= 4 0,2033 |0,01546 | 0,411 |- 0.404 |- 0.294 -
SECTION COMPLETE
! (1) Module
8 I v v vy e a=6G1 {¢=GG2
eff. trai
=0 0,2902 |0,03018 | 0,253 - 0.562 {0.418 - 0,452 - 0,152 0,336
= 12 |0,3015 (0,03244 | 0,270 |- 0,545 |0.435 |- 0.435| 9,08 | 0,152 (0,353
=4 0,2940 |0,03095 | 0,259 |- 0,556 |0.424 |- 0.446 | 9,12 | 0,152 |0,342

(L

(2)

distance du centre de gravité de la section a la fibre supérieure du hourdis

quantité par laquelle on multiplie 1l'effort tranchant pour obtenir la contrainte

de cisaillement (au niveau du centre de gravité de la section compléte pour n

=4)
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CHAPITRE 3

EFFORTS LONGITUDINAUX

3.1 - ACTIONS DE LONGUE DUREE.

Les actions de Tonaue durée sont évaluées sans tenir compte de
1'effet répartiteur du hourdis ; nous avonc donc considéré pour ce calcul Te

hourdis articulé entre les poutres.

3.1.1 - Valeurs caractéristiques des actions de lonque durée.

Les valeurs caractéristiques des actions de charge permanente s'ob-
tiennent a partir des valeurs moyennes en leur ajoutant ou en leur soustrayant
des fractions forfaitaires estimées en fonction de 1'élément de la construction
ainsi que du dearé d'approximation du calcul des volumes (application de 1'arti-

cle 4.1 des directives communes).

- Poutre préfabriquéesaire de la section 0,1995 m2 soit:

0,499 t/ml de valeur moyenne

valeur caractéristique maximale : 0,499 x 1,0
: 0,499
Dans ces &léments préfabriqués les écarts par rapp

valeur caractéristique minimale
leurs probables sont réduits.
- Hourdis et coffrages perdus.
Poutres intermédiaires

Valeur moyenne 0,800 x 0,180 x 2,500
valeur caractéristique maximale

0,360

: 0,360

valeur caractéristique minimale :

Poutre de rive

valeur moyenne 0,600 x 0,180 x 2,500

H

valeur caractéristique maximale :
: 0,270

valeur caractéristique minimale

0, 360

0,270
0,270

3
x 0,98
or

t

0,513 t/mi
0,489 t/ml
aux va-

0,381 t/ml
0,345 t/ml

0,286 t/ml
0,259 t/ml
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- Superstructures

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 revétements est par contre trés
probable. A 1'oriagine leurs épaisseurs sont d'aitleurs 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 1'on n'a géné-

=~

ralement pas a 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/mil
Poutres 3 a 11
Valeur moyenne 0.192 t7/ml
valeur caractéristique maximale : 0,192 x 1,20 = 0,230 t/ml
valeur caractéristique minimale : 0,192 x 0,80 = 0,153 t/m]

3.1.2 - Sollicitations®de charge permanente : moments fléchissants.

Le tableau ci-aprés donne Tes moments fléchissants de charage per-
manente dans les différentes sections de calcul ; ces moments ne sont pas encore
affectés des coefficients Yo et vYs3 qui dépendent de 1'état-limite considéré.

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

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

- soit l1a valeur probable du revétement, renformis ultérieur compris,
majorée de 20 %.
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MOMENTS Poutre .
FLECHISSANTS | préfabriquée Hourdis et coffrage perdus Superstructures
M6 * Rive ¥ Centrale *1eti3 *2et12 *3an
Abscisse | maxi | mini maxi | mini | maxi | mini maxi | mini | maxi | mini maxi | mini
9,4 22,64121,59|12,63111,42416,81 15,23 | 32,50(29,46{16,03 (13,82 |10,15 | 6,75
7,4 21,44(20,45111,96 10,83 15,92 14,42 | 30,79127,90(15,18(13,09 | 9,62 | 6,39
5,4 18,39(17,54(10,26( 9,29 13,66 12,37 | 26,41]|23,93|13,02 |11,23 | 8,25 | 5,48
3,4 13,31)12,68| 7,42 6,72 { 9,88 | 8,95 19ﬁ11 17,32 9,42 8,12 | 5,97 | 3,97
1,4 6,19| 5,90} 3,451 3,13 | 4,60 | 4,16 8,89 8,05) 4,381 3,7812,781,85
Appui 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0

: efforts tranchants.

3.1.3 - Sollicitations de charge permanente

Le tableau ci-aprés donne les efforts tranchants de charge permanen-
te dans les différentes sections de calcul ; ces efforts ne sont pas encore af-
fectés des coefficients Yo et Yg3 qui dépendent de 1'état lTimite considéré.

EFFORTS 'Pout!’e . Hourdis et coffrage perdus Superstructures
TRANCHANTS | préfabriquee /
Ve * Rive * Centrale %1et13 %2 et 12 *3 &N
Abscisse | maxi | mini maxi | mini maxi | mini maxi | mini maxi | mini | maxi | mini
9,4 |0 0 . 0 0 0 0 0 0 0 .0 0 0
7,4 |1,02 (0,98 |0,57 |0,52 |0,76 |0,69 |1,47 (1,33 |0,73 | 0,63 |0,46 {0,31
5,4 12,05 {1,95 |1,14 1_;‘04 1,52 11,38 {2,94 |2,66 {1,45 | 1,25 10,92 {0,61
3,4 (3,07 (2,93 (1,71 (1,56 | 2,29 |2,07 |4,41 (4,00 |2,17 |1,88 (1,28 (0,92
1,4 4,10 (3,91 |2,28 (2,08 |3,05 (2,76 |5,88 |[5,33 [2,90 | 2,50 {1,84 |1,22
Appui 4,61 [4,40 2,57 |2,24 |3,43 |3,10 [6,56 [5,94 [3,23 2,79 2,05 {1,36
Dans ce calcul, les charges disposées entre 1'appui et 1'abscisse

.%L n‘ont pas été prises en compte ( h, = 0,80 ou 0,98 selon la charge).

% Politres intéressées.
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- Aire de la liane d'influence
a considérer sur appui vis-

a-vis du poids propre de 1a .
poutre préfabriquée et du
hourdis :
8,992 =
) A
- Aire de la Tigne d'influence 45;* %iﬁf
d considérer vis-a-vis du f2
poids des superstructures : 1880
k : )

8,910

3.2 - CHARGES D'EXPLOITATION.

3.2.1 - Etude de 1a répartition transversale selon la méthode GUYON-

MASSONNET .

Cette méthode a été choisie en raison de 1'absence d'entretoises

intermédiaires ; elle consiste a substituer a 1'ouvrage étudié une structure con-
tinue anisotrope ayant mémes ricidités moyennes 3 la flexion et & la torsion dans
le sens longitudinal et dans le sens transversal.

: inertie moyenne de flexion longitudinale de chaque poutre (quotient de

1'inertie réelle de chaque poutre par leur espacement)

: inertie moyenne de flexion de 1'entretoisement (inertie transversale
du hourdis par métre linéaire)

: inertie moyenne de torsion de chaque poutre (quotient de 1'inertie

réelle de chaque poutre par leur espacement)

: inertie moyenne de torsion de 1'entretoisement (inertie de torsion

par métre longitudinal de hourdis)

El et p = Elz sont respectivement Tes rigidités flexionnelles des
pougres et de 1'entFetoisement

eI, et y = GI. sont respectivement les rigidités torsionnelles des
pouﬂ;es et de leur Entretoisement

: portée biaise de la travée

: demi larceur "active" du tablier ; si n est le nombre de poutres et EP

Teur espacement:b=£%FE
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b\ / Pp est le paramétre d'entretoisement
L Pe
=.39311§- est le paramétre de torsion ; si 1'on suppose
2VPp P G=2E (ce qui supposev = 0) a peut
s'écrire :
] FE"PE
LV IP IE
Nous calculons ci-aprés la valeur de ces différents paramétres
Calcul de I 003434 40429

----------- p 0,8

3
Calcul de I ‘L?az‘i = 0,037 x10"2 m"

Calcul des_inerties de torsion.

On calcule les inerties de torsion des différentes parties assimi-
lées a des rectangles.Ces inerties s'ajoutent. Dans ces calculs, il importe d'é-
valuer les inerties de torsion par défaut et non par excés.

L'inertie de torsion d'un rectangle de lonqueur b et de hauteur h
est : T =[k],,bh’

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

b/h 1 120 150 175 2 2,25 250 3 4 5 10 o

k | 0141 0166 0196 0,213 0,229 0,240 0249 0,263 0,281 0,292 0312 0,333

Pour tenir compte de la distribution réelle des contraintes de ci-
saillement dans les sections de rapport b/h élevé, nous avons convenu d'appliquer
les corrections suivantes dans 1'application de la formule ci-dessus:

- Pour 1'@me des poutres le coefficient k est calculé avec une
hauteur double de la hauteur réelle;

- Pour le hourdis, la valeur de I' & retenir n'est que la moitié de
celle donrée nar la formule générale.

Les schémas et 1'exemple de calcul ci-aprés montrent la décomposi-
tion adoptée pour les sections.
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1'inertie de torsion du <:> :
hourdis (largeur 10 m, épaisseur 0,165,
ce qui entrafne b/h > 10) est : : _J?ﬁ

’ _3 ’
Iy =038« -1 1 x 0165 ; @ 0,80
015. '

1'inertie moyenne du hourdis associé a
chaque poutre est donc :
0,15

—_—3
L = 0333, 259 . 08 = 000059835 m*. 0,40
|

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

—3

I, = 0312 x 080 x 015 = 000084240 m* <blh = 533, k [%] 20,312)
—_—3

I = 0196 « 025 x 015 = 000016537 m* (b/h = 167)
—3

I, = 019 x 025 « 015 = 000016537 m* (b/h = 167)

Iy + Ty + T3+ I, = 000177149

Tp = 000177149/ 08 = 0221 x 107 m*/p

Calcul de Te

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

R
0,333 , ; '« 18,8 « 0,165
d'ol
—_—3
Tp = 0,333 « _0,1_265_ = 00748 x 107 m4m

d'ol la valeur des paramétres

a = 0,185 6 = 0,93

Pour une valeur donnée de 8 et de 1'excentrement ej de la poutre ol
1'on recherche 1'intensité du moment fléchissant, les tables de MASSONNET donnent
la liane d'influence du coefficient K de répartition transversale Torsque la
charge unité, repérée par son excentrement y, se déplace d'un bord libre & 1'autre.
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| Ces tables sont données pour a = 0 (coefficient K)) et @ =1
(coefficient Kl) ; on admettra, pour « donné, que :

Ka = Ko + (K -Ko) \[ @

Un extrait de ces tables, correspondant @ 8 = 0,9 (a=0et a = 1)
a été porté en annexe, page 38 de cette piéce. Cet extrait est accompagné du
tracé des lignes d'influence de K o pour la poutre centrale et la poutre de rive.

Pour une charqé uniqué d'excentrement y le moment fléchissant dans
la poutre d'excentrement ej est le produit du moment moyen dans la poutre par
1'ordonnée Ky (y) de la liane d'influence de Ko au droit de la charge.

~

Le moment moyen est le moment dans 1a poutre di & une charge

- d'intensité - ; n étant le nombre de poutres.

_ Lorsque plusieurs charaes P; , 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

2 P

1 + € =

I1 convient donc-de rechercher, pour chaque poutre et pour Tes
charges réglementaires, la valeur maximale de ce terme qui, multipliée par le
moment moyen longitudinal extréme, donnera le moment fléchissant réel dans la
poutre. Cette valeur maximale de 1+ ¢ est appelée "coefficient de majoration
pour excentrement", elle est indissociable du nombre de voies qui a permis de
1'obtenir. '

3.2.1.3 - Résultats.

2 Pj

7 Le tableau ci-aprés donne les valeurs extrémes de
pour les différentes poutres de 1'ouvrage -

Dans ces résultats ont &té inclus les coefficients a1 % et bC

du fascicule 61 titre II du C.P.C.

1,2 (1 file de camions)
1,1 (2 files de camions).

(1 voie) - 350 9933 p -

| : 3
1 (2 voies) ¢
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CCEFFICIENTS DE MAJORATION POUR EXCENTREMENT
CHARGE A CHARGE B¢ TROTTOIRS
Nombre Nombre Nombre
POUTRE voies coefficient voies coefficient | trottoirs | coefficient
chargées 1 chargées (1) chargés (1)
1(rive) 1 1,210 1 2,31 1 4,453
2 2 0,701 2 1,330 1 3,530
3 2 0,863 2 1,497 1 2,580
4 2 1,000 2 1,618 1 1,737
5 2 1,101 2 1,684 1 1,064
8 2 1,162 2 1,663 2 0,308
7 2 1,182 2 1,656 2 0,245
(médiane)
. Pi K(y;j
(1) soit IR RGyi) (ar.az0u be )

2 Pj

Remarque : I1 est possible que, pour des tabliers suffisamment larages, une charge
placee au droit d'une poutre se traduise par un chargement négatif sur une autre
poutre - Cette éventualité doit &tre envisagée ; elle conduit a 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.

Le tableau ci-aprés donne, dans les sections de calcul Te 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 A (1voie) BC(Z)( 1file camions) | Trottoir ( 1 trottoir )
9,40 (milieu) 17,81 9,98 0,62
7,4 16,87 10,16 0,59
5,4 14,47 9,12 0,51
3,4 10,47 6,96 0,37
1,4 4,87 3,50 0,17
0 (Appui) 0 0 0

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

Valeur prise en compte pour A ()

36
L+12

A (18,80) = 1398 t/m’ soit 5242 t/ml/voie de 375m de largeur

611 4 A(l)ent/im? = 0,230 +

‘ 0,4 06
61 = L
IT 55 o) 1+ T2 021C + T

G poids de la structure, superstructures comprises soit 278 tonnes

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

L =18,80 m 5 = 1,154

Lorsque le poids maximum d'essieux B, qu'il est possib1e.de disposer

t
sur 1'ouvrage est supérieur au poids maximum d'essieux Bc (faibles portées) c'est
le poids des essieux Bt qu'il convient de prendre comme valeur de S.

t

I e e e e e e e

Le tableau ci-aprés 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 d ce stade affectées des coefficients yq et yq
dont les valeurs dépendent de 1'état Timite considéré. ‘

Les valeurs ci-aprés  s'obtiennent donc, pour la 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) ; Te
coefficient de majoration dynamique est ensuite appliqué aux charges B.
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MOMENTS FLECHISSANTS DUS AUX CHARGES D' EXPLOITATION Mq

Abscisse POUTRE 1 : POUTRE 5 POUTRE 7

A Bc T A Bc T A Bc T
9,40 21,55 26,61 2,77 39,22 38,79 0,66 42,10 38,15 0,31
7,40 20,42 27,10 2,63 37,15 39,50 0,63 39,88 38,85 0,29
5,40 17,51 24,31 2,27 31,86 35,44 0,54 34,21 34,86 0,25
3,40 12,67 18,56 1,65 23,05 27,05 0,39 24,75 26,60 0,18
1,40 5,89 9,33 0,76 10,72 13,60 0,18 11,51 13,38 0,08

Appui 0 0 0 0 0 0 ‘ 0 0 0

3.2.3 - Efforts tranchants.

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

, Vis-a-vis des charges ponctuelles du systéme B nous adoptons une
loi de répartition différente pour les charges placées au voisinage de la section
d'appui. Le modéle que nous proposons résulte d'une étude faite, dans ce cas par-
ticulier, a 1'aide du programme STRESS et nous parait généralisable avec une
bonne approximation pour ce type de poutraison.

Toutefois, pour le convoi militaire & chenilles (systéme Mc) une

étude plus précise est a envisager et i1 conviendra de consulter le gestionnaire
de ce dossier.

Soit x 1'abscisse longitudinale de la charge P, comptée a partir
de 1'axe d'appui et e 1'espacement entre poutres :

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

b) si x > 4e Tla répartition transversale ob&it aux hypothéses
GUYON-MASSONNET.

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

- la fraction (1 - %E) P se répartit en supposant le hourdis

articulé sur les poutres.
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- Ta fraction ( %E ) P se répartit selon Te modéle GUYON-
MASSONNET.

Effort tranchant sur appui : La Tongueur chargée est la Ton-
gueur du pont 3 1'exclusion d'une zone située entre 1'axe de 1'appui et Ta sec-

tion distante de ht a partir de cet appui.

~

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

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

Abscisse section A ‘ Tr
9,40 0,95 0,03
7,40 1,39 0,05
5,40 1,92 0,07
3,40 2,54 0,09
1,40 3,24 0,11
Appui 3,62 0,13

Le tableau ci-aprés donne, dans les sections de calcul, 1'effort
tranchant par poutre pour 1a charge A. Les valeurs s'obtiennent donc en multi-
pliant 1'effort tranchant moyen par le coefficient de majoration pour excentre-

ment 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 POUTRE 1 POUTRE 5 POUTRE 7
9,40 1,15 2,09 2,25
7,40 1,68 3,06 3,29
5,40 2,32 4,23 4,54
3,40 3,07 5,59 6,00
1,40 3,92 7,13 7,66
Appui 4,38 7,97 8,56

En fait, comme on le verra au paraarapne sdivant, le systéme Bc
est prépondérant par rapport au systéme A.

Le systéme B, n'est pas déterminant dans le cas d’espéce.

t
Effort tranchant sur appui :

L'essieu le plus proche de 1'appui considéré est placé a une
distance de cet appui égale a 2 ht ; ht étant la hauteur totale de la poutre

(hourdis compris) ; 2 ht = 1,96 m.

Effort tranchant en travée : nous recherchons 1'effort tranchant
positif, toujours déterminant en 1'absence de composante verticale de précon-
trainte.

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

e T e S A e ey S

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

L'effort vertical exercé sur la poutre est alors :

P + 0,3 P=1,375P P P=6x be (2 camions)
’ = 6,6t
de = 3,20 : seul 1'essieu

arriére des camions est intéressé

par cette répartition. (6) 080 (7)
abscisse charae 1,375 P 1,375 P (1 - %E) Effort tranchant V4

1,960 9,08 3,520 3,159
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Le tableau ci-aprés donne 1'effort tranchant moyen par poutre du
a une file de camions.

L'essieu arriére de cette file, situé & 1'abscisse 2 ht = 1,9 m

a un poids de 12 %E' soit 12 %iggg = 7,344 tonnes.

. X b
Absc;isaig:e la Ge Pi (x<be) Effort tranchant
P (x>4e)
1,96 7,344 6,572
3,46 12 9,780
.96 6 3,456
12,46 12 4,044
13,96 12 3,084
18,46 6 0,108
total 27,044

Effort tranchant moyen‘ = 2,080 pour une file de camions.
L'effort tranchant V2 sur la poutre 7 s'ohtient en multipliant ce résultat par
le coefficient de majoration pour excentrement 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= (V] +V,) 8 = (3,150 + 6,888) 1,154 = 11,58 t

soit une augmentation de 23 % par rapport au résultat trouvé en
appliquant 1'hypothése de GUYON-MASSONNET sur toute la lonqueur du pont.
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Le tableau ci-aprés donne, dans les différentes seétions de calcul
1'eff9rt tranchant du a Bc, coefficient bC et coefficient de majoration dynamique
compris.

Ces sollicitations ne sont pas encore ad ce stade affectées des

coefficients Yq et vg dont les valeurs dépendent de 1'é&tat limite considére.

‘ TROTTOIRS
EFFORTS TRANCHANTS DUS AUX CHARGES ROUTIERES PREPONDERANTES \g=\g, ( o compms)
Abscisse POUTRE 1 POUTRE 5 POUTRE 7
9,40 2,48 3,62 3,56
7,40 3,26 4,75 4,67
5,40 4,20 6,12 6,02
3,40 5,53 8,06 7,93
1,40 8,43 11,06 11,58
Appui 8,43 11,06 11,58

Nota : 1) Dans le cas d'espéce, la poutre 5 est 1égérement moins sollicitée que
la poutre 7 car il est impossible de lui appliquer la méme disposi-
tion de charges qu'd la poutre 7, compte tenu de la largeur de la
chaussée.

2) Par ailleurs, les efforts tranchants sur appuis et a la section d'abs-
cisse 1,40 sont Tes mémes puisque dans Tes deux cas 1'essieu le plus
a ocauche longitudinalement se trouve a 1'abscisse 2 ht = 1,96 m.

3) L'effort tranchant & considérer vis-a-vis des charges d'exploitation
sur la poutre 7 est :

Bc
Tr

11,58 t -
0,06 t (d'aprés les tableaux des pages 22 et 25)

1,2 x 11,58 + 0,06 = 13,96 t (Etat limite d'utilisation)

S(YQC QC)

S(yge Qc) = 1,33 (11,58 + 0,06) = 15,49 t (Etat Timite ultime).
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CHAPITRE 4

~ VALEURS CARACTERISTIQUES DE LA
PRECONTRAINTE

4.1 - CALCUL DES PERTES DE TENSION.

4.1.1 - Ignsion sur banc.

E1le est le minimum de 0,95 Ta et 0,85 Rg
095Tg = 0,95 x 167 000 =[158 650]

0,85Rg = 0,85 x 188000 = 159 800 Gy = 168 650 t/m?

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

P 12,1.2

4.1.2 - Premiére phase de calcul : relachement des armatures.

La tension initiale cpiest donnée par la formule explicitée au
chapitre 3 de la piéce 2.

e Eq
opo - Euab(ereo) - MG T _Ebi
O'pl = E
1+ k E
bi

Les caractéristiques de la section médiane & prendre en compte sont
les caractéristiques nettes

E. =19 400 000 t/m

a
E,; = 2 800 000 t/m’

EO/Ebi = 6,928

température d'étuvage  6,= 70° (dans Te béton)

température ambiante 8,= 20°

P8 coefficient de dilatation thermique du béton ap = 107°
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Moment de poids propre en section médiane (valeur moycnne)

8
K Apfr.e o 13x10° (6250 | 5ong
B i2 0,1995 0,0757 P
a 2 = L = —l—o 01512 = 0,0757
Vee =g =g
Ap: section des armatures de précontrainte 1316 mm2
o . - _158 650 -~ 9700 + 2960 _ 138500 t/m?
pi 1,096

rappel : la perte de tension d'oriaine thermique, mise en évidence par le deuxiéme
terme du numérateur est égale 3 1 % de la tension sur banc par tranche

de 7° de montée en température dans le cas, envisagé ici, ol 1a totalité du

banc est soumise au méme cycle d'étuvage que le béton.

4.1.2 - Deuxiéme phase de calcul : stockage de la poutre.

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

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

~- retrait du béton €,= 16 x10°° Ao, = 13400000 x 16 x 107 = 3100 t/m?
(cf. § 1.3.3 de cette piéce)

~- relaxation des armatures : dans le cas d'esp&ce, nous nous réfé-
rerons & la tension initiale Oy puisque les pertes sur banc ont été prises en
compte en premiére phase.

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

La condition sur P 1000 (cf. chapitre 1 pigce 2) est déterminante,
elle donne

BP 92 Acg_ -24%x5 . 138500 138500 - 0,55 x 188 000 _ 412400 t/m?
P 100 0,25 x 188 000

~- flyage du béton

‘1) 11 semble que cette hypothése puisse &tre admise pour les aciers & relaxation
normale (RN) et a basse relaxation (B.R.) mais non pour les aciers & treés basse
relaxation (T.2.R.) au sens du fascicule 4 titre II.
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Nous estimons la perte de tension a Aoy =12 000 t/m Sous réserve
de vérification (voir ci-aprés).

~ - terme de concomitance (cf. piéce 2 § 1.1.3).

Aoy (Ao«
BP 123 Ao, A% (Ac,+Aoy) 12400 (3100412000} _ 5 359 4/m?

" Gpi-055Rg 138500 - 0,55 x 188 000

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 & la précontrainte au niveau de 1'armature
moyenne est la somme de la contrainte initiale et de la perte de contra1nte due
aux pertes de tension.

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

Contrainte initiale dans le béton

- — 2
129 500 x 1316 x 10°° [ 1, _G290° | = 1925 t/m?
0,1995 0 0727

Variation de contrainte due aux chutes de tension

(116 340 - 138 500 ) 1316 x 10°. 0,268\ _ _ 2
0, 2153 (' * oover) - 28 YUm

Contrainte de poids propre (section nette - cf. § 2.2.2 de cette
piéce).

22,04 x(+0,290) __, 05 ¢/m2
G,01512 -

Contrainte finale au niveau de 1'armature : 1 239 t/m2

Perte par fluaae

-6 .
AO'ﬂ = chﬂ = Eu x__12_'%9;_10__ = 12000 t/m* (cf. §1.3.2.1 de cette piec2)

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

04 ' 3100 + 12000 + 12406 -5340) = 6€60 t/m?2
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4.1.3 - Calcul de Ta tension finale dans les armatures.

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

retrait 3 100 t/mg
relaxation 12 400 t/m2
fluage 10 850 t/m2 (valeur estimée & vérifier)

concomitance 4 900 t/m

Les pertes différées sont donc de
3100 + 12400 + 10 850 - 4900 = 21 450 t/m?

dont 8860 t/m2 se sont effectuées sur la section réduite.

Conformément au § 1.3.2.3 de cette piéce, Te raccourcissement par
fluage au niveau de 1'armature moyenne est donné par 1'expression

-6 O'b T b2
£ = =01 —_—i
fo= 10 [ 2 73,20 ]

Dans cette expression

o’p, représente la contrainte dans le béton due aux charges appli-
quées a la détension : précontrainte initiale et poids propre de la poutre (en
section nette).

Oy = 1925 - 423 = 1502 t/m?

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

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

— 2
1316 x 105 x 8860 1, 0268 | - 105 t/m?
0,2153 0,0761

Pertes sur section compléte
(homogénéisée n = 12)

_ 1316 x 10%x (21450-8860) (; , 04622 . 141 t/m2
0,3473 0,1091

hourdis sur section réduite
(homogénéisée n = 12)

0,360 x i8,8- -0,268

- _ 2
8 X 0,01639 " 260 t/m
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superstructures sur section compléte
(homogénéisée n = 12)

0,192 x i8,8°% _ -0,462
8 0,03434

-114 t/m?

, 2
O'bz = -620 t/m

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

AC, = E. €, = 19 400 000 1502 _ 620 | x 10® - 10800 t/m?2
fl a-fi 2 390

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 a la phase précédente.

Nous définissons également les valeurs caractéristiques, maximales
et minimales de cette tension en appliquant d 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).

tension sur banc 158 650 161 820 155 480
relachement des armatures - 20 150 - 16 120 - 24 180
stockage poutre - 8 860 - 709 - 10 630
ouvrage en service - 12 590 - 10 070 - 15 110
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CHAPITRE 5

VERIFICATION DES SECTIONS EN FLEXION

5.1 - VERIFICATION DE LA SECTION MEDIANE.

Nous nous intéresserons a titre d'exemple & la section médiane de

Ta poutre centrale (poutre 7), la pius sollicitée en flexion sous charges d’'ex-

ploitation.

5.1.1 - Etat-Timite d'utilisation.

s(q,)
S (P;)

S {P3)

S(YQC Qc)

sant deux cas

5.1.1.1 - Sollicitations.

Les sollicitations de calcul § considérer sont de 1a forme :

Py
S{Q,) +«+ S(ou ) + 5S¢ )
L Py YQC Q¢

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

sollicitation due & 1'action de la précontrainte, en valeur carac-
téristique maximale '

sollicitation due & 1'action de la précontrainte, en valeur carac-
téristique minimale

sollicitation due & 1'action des charces d'exploitation multipliées
par un coefficient Y Q¢

On passe des sollicitations aux contraintes extrémes en définis-
de charaes concomitants extrémes :

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

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

Les deux tableaux qui suivent définissent Tes deux cas de charge

envisagés en calculant les valeurs de M et N concomitantes.
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sollicitations minimales et précontrainte maximale.

Phase de calcul M(QLl) e(P) Ny Ml total
non_cumulé
relachement 21,59 - 0,290 191,74 - 34,01
stockage - 0,268 - 9,33 + 2,50
coulage hourdis 15,23 + 15,23
superstructures 6,75 + 6,75
A vide - 0,462 -13,25 + 6,12
M(Yge Q)
charaes d'exploitation 50,83 | + 50,83
CAS DE CHARGE 2 : sollicitations maximales et précontrainte minimale.
Phase de calcul M(QLI) e(P) N, M, total
' non cumuté
relachement 22,64 - 0,290 172,79 - 27,47
stockage - 0,268 - 13,99 + 3,75
coulage hourdis 16,81 + 16,81
superstructures 10,15 . + 10,15
A vide - 0,462 |- 19,88 4 9,18
M(YQC Qc)
charaes d'exploitation 50,83 50,83

5.1.1.2 - Contraintes normales dues a ces sollicitations.

IT en résulte les tableaux de Ja page suivante donnant les contrain-
tes normales en section médiane. | 'attention est attirée sur les paragraphes qui

suivent.
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Section mediane - Poutre 7

CONTRAINTES NORMALES

Précontrainte maximale
Sollicitations extérieures minimales

1

Section Effort Fibre supérieure hourdis | Fibre supérieure poutre | Fibre inférieure poutre
Phase résistante appliqué , - ~ ) , i
partielles cumulees | partielles cumulees | partielles cumulees
. Pout Poids pro 579 -585
©) uire 05 propre 50 1880
seule precontrainte - 529 . 2465 —
Poutre Pertes de
@ seule précontrainte 21 n - 103 1771
Poutre Coulage
@ seule hourdis 398 469 - 361 1416
@ Poutre +
hourdis Superstructures 79 42 51 -104 1312
Pertes de
précontrainte 26 4 - 132
® Poutre  louwage & vide 105 515 1180
*
: Charges
hourdis d “exploitation 543 313 -852
(Sans effet
différentiel ) Ouv::\g:rge en 654 828 3728
N.B. Pour obtenir les contraintes finales, voir pages 37 a 40.
. - Précontrainte minimale 2
Section mediane - Poutre 7 CONTRAINTES NORMALES Sollicitation maximale

Fibre supérieure hourdis

Fibre supérieure poutre

Fibre Inférieure poutre

Section Effort
Phase . résistante appliqué , , . ) . p
partielles cumulées | partielles cumulées partielles | cumulées
Poutre Poids propre 600 -615
® . o 130 1610
seule précontrainte - 470 2225 :
Poutre Pertes de
@ , . 33 163 - 154 1456
seule precontrainte
Poutre Coulage 400 105
@ seule hourdis 439 602 B 056
Poutre + .
@ hourdis | Superstructures 107 63 665 -156 900
Pertes de
précontrainte 39 6 -138
® Poutre | ouvrage @ vide 146 671 702
hourdis |, Charges 549 313 -852
d’ exploitation
(Sans effet Owrage en
différentiel ) charge 695 984 - 150
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5.1.1.3 - Contraintes dans le béton au relachement des fils.

Les calculs ci-dessus montrent que le talon de Ta poutra aura a
supporter une contrainte de compression en fibre inférieure égale a 1880 t/m2 en
valeur caractéristique maximale,ce qui suppose un béton de résistance caractéris-
tique écgale a 1880 x 1,5 = 2820 t/m2 en compression lors du reldchement des ar-
matures ; toutefois cette section n'est pas la plus sollicitée (voir § 5.2).

ETles sont dues au retrait et au fluage différentiels.

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

Retrait

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

tlep Etant le raccourcissement relatif du béton des poutres déja
effectué lors du coulage du hourdis

€ = 3 x 107 (en France, excepté quart Sud-est)

fitle | = 042 x1,6x 10" = 0,67x 107

p
d'ol €= 2,3x10%

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

E, = 25550 V3000 = 1400 000 t/m?

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

By = 0,132 m?
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= 66, = 0,316

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

o, = eE B (oS0 - €k

b ~ v-h B + 1 v
~4 1 03162 4
- 3 1 _ - . 2
op =23x10 x1400000x0,132(0‘347+6:m) 23x 10" x 1400000 = -88 t/m
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b) contrainte au niveau de la fibre supérieure de 1a poutre

' 1, cv
% = EvBnlge !
: 74 1_,.0316x0,233 2
= 23x10 400 - 4 =
Ch 3 x10 "x 1 000 x 0,132 (0’347+ 0.0379 ) 204 t/m
éég c) contrainte au niveau de la fibre inférieure de la poutre

1, cv
O'b = Ev'Bh(F-O-—-I—)

) Y | 1___0316x0582 , _ _ 2
Op = 23x10% 1400000 x 0,132 (o - DAEXDIBZ_) - g4 y/m

______

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

€ -o-—blxIO'5 H o}” gétant la contrainte appliquée dans le

R S
béton au niveau considéré (cf. § 1.3.2.1 de cette piéce).

Au moment du bétonnagé du hourdis Tla fraction r{t)= 0,42 de ce
fluage s'est déja effectuée librement .

Le raccourcissement instantané de la fibre considérée étant

o, : r{te) € :
= bl 6 AL S
€0° 78 x10° , on pose k . = 0,580

10

Conformément aux indications du chapitre 4 de la piéce 2, nous
calculerons donc, sous 1'effet des sollicitations d'utilisation moyennes M et N
dues au poids de la poutre et & la précontrainte, la somme des deux termes suivants :

- les contraintes initiales appliquées sur la poutre seule, multi-
pliées par 1_;L soit ‘0,527

- les contraintes dues @ M et N appliquées sur la section compléte
multipliées par Zg_k = 0,473

L'effort normal N de précontrainte est 1'effort final (tenant
compte des pertes) soit, en valeur moyenne (cf. p. 33 )

6

(138 500 - 8 860 - 12 590) x 1 316 x 107" = 154 t

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



- 39 -

Le moment du a la précontrainte est, selon la section considérée :

154 x-0,290 sur la section préfabriquée soit -44,7 t.m
154 x-0,484 sur Tla section compléte soit - 74,5 t.m

(1)

Le calcul des contraintes en section nette fournit alors :

fibre supérieure du hourdis

. 0,1.73[

fibre supérieure de la poutre

= 0,527 [

(22,04 - 64,7 ) 0,405 154

0,01512

fibre inférieure de la poutre

= 0,527 [—

0,01512

*0,1995

(22,04 -44,7) 0,410 154 ] +0473 [

G 1995] + 0,473 [

(22,04 - 74,510,376

154

0,03434

(22,04 -%,5) 0,211 154

. -— 2
‘0,3315] = -62t/m

0,03434

(22,04 -745) 0,604 154

- 2
0'3315] = +155t/m

0,03434

+ =‘+ 1385 t/mz
03315

Ces contraintes sont a comparer aux contraintes de poids propre
(poutre seule) et de précontrainte qui résultent d'un calcul phase par phase.

Comme

mais sur sections nettes non homogénéisées.

précédemment, nous effectuons ce calcul & partir des valeurs moyennes,

Phase

Fibre supérieure

Fibre supérieure

Fibre inférieure

du hourdis poutre poutre

Poids propre 0 590 t/m2 - 600 t/m2
Précontrainte section
poutre seule.
tension : 138 500 - 8 860 0 - 470 t/m2 2200 t/m2

= 129 640 t/m2
Pertes de précontrainte
sur section compléte + 38 t/m2 5 t/m2 - 190 t/m2

- 12 590 t/m2
Total + 38 t/m2 125 t/m2 1410 t/m2

(1) En pré-tension, la section nette s'identifie pratiquement a la section brute.
Cette section pourrait &tre homogénéisée a condition de faire de méme dans le

tanleau en bas de page.
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Le fluage de la poutre, géné par le hourdis, introduit donc les
contraintes supplémentaires suivantes :

fibre supérieure du hourdis - 52 - 38 = - 90 t/m2
fibre supérieure de Ta 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 & 1'alinéa précédent se
cumulent aux contraintes obtenues phase par phase.

Selon 1'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 : lTeur cumul au cas
de charge 2 précédent (précontrainte minimale et sollicitations extérieures maxi-
males) est défavorable.

D'oli Tes contraintes finales sous les deux cas de charge.



3P 21,42

- 41 -

Cas de sollicitation 2

146

PHASE 5 CONTRAINTES NORMALES FINALES CUMULEES
Section médiane Fibre supérieu-| Fibre supérieu-|Fibre inférieu-

Poutre 7 re hourdis re poutre re poutre
Cas de sollicitation 1
Ouvrage a vide (cf. ler ta- 105 515 1 180

bleau, p. 36).
Retrait . - 88 204 - 84
Fluage - 90 30 - 25
- (1)

Total a vide - 73 749 1071
Total en charae 476 +1062 + 219

m

Ouvrage 3 vide (cf. 2& ta- A71 702
) bleau, p. 36).
Retrait - 88 204 - 84
Fluaae - 9 30 - 25
Total & vide - 32 905 593
Total en charge 517 1218 - 259 (2)
(<4200 / 18) (<313)

5.1.2 - Armatures passives longitudinales de nappe inférieure.

Le diagramme des contraintes & 1'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 & 1a somme des deux termes suivants :

- 0,1 % de 1'aire de béton tendu

- le quotient de 1'effort de traction équilibré par le béton tendu,
supposé non fissuré, par la limite &lastique o, de ces armatures, bornée supé-
rieurement a 42 000 t/m2. Cet effort de traction est calculé & partir du diagram-

(1) Pour 1‘intérprétation de cette contrainte, voir § 8.1.
(2) L'attention est attirée sur BP 21,325 et son commentaire.
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Le diagramme des contraintes en seetion nette s'obtient & partir
des efforts calculés page 3% . On obtient ainsi, phase par phase et pour le
cas de charge 2 les contraintes suivantes :

Fibre supérieure " Fibre inférieure
poutre poutre
Relachement armatures 130 1 610
Stockage 39 - 180
Hourdis 452 - 457
Super-tructures _ 63 - 179
Pertes différées 6 - 220
Charaes d'exploitation 312 - 893
Retrait différentiel 204 - 84
Fluage " 30 - 25

. (1)
Total : 1236 t/m2 - 428 t/m2

1236

B

i hauteur de beton tendu

A

- 428

- 428 -
x = 0,815 28 L1336 0,21m

Calcul de 1'effort de traction dans le béton

Elément Aire dist cdg/A Contrainte . Force de traction
m2 -
— _A
® 1 0,040 0,16 - 326 13,04
) 0,0275 0,067 - 137 3,77
© 3 0,0010 0,005 - 10 # 0,01
0,0685 m2 16,82 t

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

(1) Remarquer la différence avec la page précédente.
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- o, soit 42 000 t/m2

BP 21,42

- T4-0, soit 167 000 - 117 050 = 49 950 ( oy étant la tension
probable des armatures sur T'ouvrage a vide

- 26 520n, n étant le coefficient de fissuration des armatures

de précontrainte

Par sécurité nous prendrons n =1 ;

la section d'armatures passives est alors, dans ces conditions, en
mm2 :

0,1 x 68 500 , 16,82 _ ,. _ i

o0 + 0078 Ap = 715. Ap

A_ étant la section résistante du 1it inférieur d'armatures.de
précontrainte (soit Ap = 564 mm2), e 1it d'armatures étant situé a 7 cm
( <-% x 21,2 = 14 cm) de la fibre inférieure de la poutre.

w=69 + 647 - 564 = 152 mm2

Les armatures de montaée (5 § 10 HA), sont donc suffisantes. Leur
section est supérieure a la valeur plancher (2 3 3 c¢cm2 par métre de largeur de
talon sans étre inférieure a 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 & 1 (ce qui est le cas des armatures toronnées)

- les armatures entrant dans Ta section Ap sont & une distance de
la fibre tendue inférieure ayx2/3 de la hauteur de béton tendu.

5.1.3 - Vérification a 1'état ultime.

La vérification est faite en serviceﬁléqus charges d'exploitation
civiles et scus la combinaison 1a plus défavorable : sollicitations extérieures
maximales, précontrainte minimale.

La sollicitation de calcul & considérer est de la forme :

P 16,1 1,2 [S(l,l Q1) * S(PZ) +S( vy Qc QC)]

avec mb = 1,33 pour les charges non exceptionnelles sur les
¢ ponts routes.

: Sollicitations dues aux actions de Tongue durée (valeurs carac-
téristiques maximales) :
S(1,1 Q_q) - Moment fléchissant = 1,1[22,64+16,81+10,15] = 54,6 t.m

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



- 44 -

Sollicitations dues aux charges d'exploitation :
5(1,33 Q) - Moment fléchissant = 1,33 [42,10 + 0,31] = 56,4 t.m

Sollicitations dues & la précontrainte (valeurs caractéristiques
minimales) :

- Moment fléchissant calculé par rapport & 1'hor%zontale passant
par le centre de gravité de la section nette compléte

138,9 x (- 0,488) = - 67,2 t.m

6

- Effort normal 1316 x 10° x 105 560 = 138,9 t.

Les sollicitations & considérer vis-a-vis de 1'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.

o A = - ——— o —_— T — o . =

e v B e -

L'ordonnée du palier a pour valeur

s 0,856 _
0,850; avec j = 28 jours et :
) kYp
kYb = 0,85 (ch tie
BP 23,4 k = 0,85 (charges routiéres)
. Yp = 1,5. (1)
2% 35%
Cette ordonnée est donc égale a :
- 2 000 t/m2 pour le béton du hourdis
- 2 800 t/m2 pour le béton des poutres.
BPA 11 21 Aciers de précontrainte : le pourcentage % des armatures de précontrainte par

1316

rapport a la section de béton est égal a soit 0,4 % ; i1 est inférieur

. 0,450] .. 0,45 x 2000 _ ”. . .
a -T§—J soit —1ET o000 - 0,8 %;on peut donc avoir recours au diagramme

simplifié défini dans 1'annexe II au nouveau réglement (se reporter & cette
annexe dans le cas contraire).

(1) On rapp§11e que le commentaire de BP 23,4 envisage une adaptation de ce
coefficient dans certaines conditions.
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oy i
L'ordonnée du palier est le minimum
BP 23,2 de :
1,1 Tg ot 0,95 Rg ey - 125
pente E, = 19400000 t/m? Ymp Ymp mp "~
Euﬁ") soit 142 880 t/m2
Armatures_passives
BPA II 1 oq L'ordonnée du palier est :
BP 23,2 Je avec = 1)
pente E, = 20400 000 t/m? Yaq Ya
€ glas) soit 38 200 t/m2
5.1.3.2 - Equilibre des_forces appliquées 3 _la_section.
Nous recherchons un diagramme de déformation plane tel que, par
BP 233 intéqgration des contraintes correspondantes, la section reste en équilibre sous

1'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 hypothéses suivantes :

- dans le béton, le raccourcissement du matériau est limité a
3,5 °/oo en flexion et 3 2 °/., en compression simple.

- dans les armatures de precontrainte, 1'effort résistant est
T'effort entrainé par la surtension qui résulte de leur allongement ; cet allonge-
ment est limité & 10 °/., & partir de 1'état neutre de déformation (décompression
du béton a leur niveau).

- dans les armatures passives, 1'allongement est également 1imité
a 10 °/s0 .

La recherche d'un diaaramme de déformation permettant d'écrire
1'équilibre des efforts normaux peut &tre faite par la méthode dite des pivots
selon Taquelle le diagramme des déformations & 1'état ultime passe oblicatoirement
par 1'un des trois points A, B, C dont la position est définie sur la fiaure
ci-apreés.
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o - 2'/» B —3, 5'/“

/ 3/7hy

BP 23,3

c — hy

Niveau inferieur
des armatures

A
+ 10°/n

0 -2%.

La variation d'allongement des aciers, a partir de la décompression
du béton a leur niveau est prise au niveau des armatures passives dont le centre
de qravité se trouve & 3,5 cm de la fibre inférieure de la poutre ; la section
de ces armatures est de 392 mm2 (5 @ 10 HA).

variation d’ atlongement ( limitée 10 %)

- N
BP 23,5 | !
(commentaires) / | I
! |
|
déformation , ' { Ac
déformation initiale Op+b0op | I
a l'état ultime :
v/ °p T
/ Sy
s

. _Epu < 10% ,Lepd ,l,_ €p J el fpu

r_fEE____m‘W__EA;__________J

5.1.3.3 - Résultats.

L'équilibre des forces horizontales appliquées a la section a lieu
pour le diaaramme des déformations représenté ci-aprés dans lequel 1'allonaement
des aciers atteint 10 °/,., le raccourcissement du béton étant de 2,37 °/.5 5 oOn
peut remarquer qu'avec le diaaramme d'allonagement des aciers utilisé, le terme

60, ne joue aucun rodle.
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0,800
2,37 %
0,165 0,300 x= 0,187
D
T 1
0,015 0,400
= D945 x 23 o
12,37
a) calcul de FB et du moment résistant du béton
élément aire raccourcissement contrainte FB Z NB
moyen
1 0,1320 1,29 1739 230 0.293 57
2 0,0045 0,11 296 1 0.218 0
231 t 67 t.m

Z : distance du centre de gravité de 1'élément au centre de gravité de la
section nette compléte (méme axe de référence qui a servi a évaluer Tles
soflicitations).

b) calcul de FA (armatures de précontrainte et armatures passives)

Pour un allonaement ultime de 10°/..,, 1a tension ultime admissible
des armatures de précontrainte est de 142 880 t/m2.

Pour les armatures passives elle gst de 38 200 t/m2

On vérifie aisément que 1'allonaement ultime des torons les plus
proches du centre de rotation de 1a section est de 7,58 °/,, et qu'a cet allon-
agement correspond une contrainte de 142 880 t/m2 : a 1'état ultime, les arma-
tures actives ont toutes méme tension. '

La surtension des armatures, actives et passives, a prendre en
compte & 1'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'oti 1'effort F, dU a8 Ta surtension de ces armatures

A
-6 6

FA = 37 320 x 1 316 x 10 ° + 38 200 x 392 x 107~ = 64 tonnes
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la force de précontrainte sollicitante étant de 166,7 tonnes, on a
bien N + FA = FB soit 166,7 + 64 = 230,7 # 231 tonnes.

Le moment résistant ultime de la section est égal au moment di a
Fg dont on retranche Te moment (négatif) dt @ la surtension I, 5 tous ces moments
étant pris par rapport au centre de gravité de 1a section nette totale comme il
a été fait pour les moments agissants

Moment diu a FB (67,0) t.m

Moment di a FA
-6

armatures de précontrainte - (-23,7) (37320x1316x10 ~x0,484)
armatures passives - (-8,5) (38200x392x10”®x0,569)
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 a 1'état 11m1te
d' ut111sat1on montre que les sections situées au voisinage des appuis aura1ent
a supporter des contraintes excessives, tant en traction qu'en compression, s'il
n'était procédé & la neutralisation d'une partie de 1'effort de précontrainte dans
ces sections.

Cette constatation vaut surtout pour les phases de construction et
en particulier Tors du relachement des armatures et Tors du levage de la poutre :
c'est la raison pour laguelle nous limiterons les vérifications du présent para-
araphe & ces deux phases.

La neutralisation partielle de la précontrainte est assurée par un

guipaace de certains torons sur une fraction de leur Tonaueur a partir de chaque
about.

Un premier quipage neutralise deux torons de 1'about de la poutre
jusqu'a la section d'abscisse x; = 4,34 m.

Un second quipage neutralise deux torons de 1'about de Ta poutre
jusqu'a la section d'abscisse x, = 6,34 m.

Tous les autres torons (10) restent actifs d'une extrémité a
1tautre de la poutre.

Le schéma de répartition de la précontrainte est donc le suivant :
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X ;Eﬂe;

[

5,40m J

L'abscisse des sections a vérifier est égale a 1'abscisse des
arréts de quipage auamentée de Ta Tonaueur d'établissement de la précontrainte.

appui

740 m

Puisque notre calcut concerne les phases de reldchement des arma-
tures et de levage de la poutre, les vérifications a entreprendre sont destinées
a s'assurer qu'il n'y a pas risque d'écrasement du talon ; Jla longueur d'établis-
sement de Ta précontrainte 3 considérer est sa valeur caractéristique minimale.

Les deux sections & 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.

5.2.2 - Longueur d'établissement de la précontrainte.

(se reporter a Ta définition de Ta piece 2 chapitre 2)

La valeur caractéristique de Ta lonaueur d'établissement de la
précontrainte a pour expression

2 2
£, - \/(Y['gsn) + (hp)

f;n désianant Ta lonaueur de scellement nominale des armatures
de précontrainte (soit 1 m)

h, désianant Ta distance du barycentre de ces armatures a la
fibre supérieure de la poutre préfabriquée

soit 0,815 - 0,120 = 0,695

- o e -

Valeur_ caractéristique maximale ( Yy =120 )

L=V (12%(06952 = 139 m

Valeur caractéristique minimale ( Yy =080 )

- o e o e e ] o

L=V 0p% 06957 - 106m

axe de la poutre
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5.2.3 - Vérifications 3 1'état-limite d'utilisation (Phases de construction).

S'agissant d'une vérification vis-d-vis du risque d'écrasement du
talon, nous associerons 1a précontrainte en valeur caractéristique maximale aux
sollicitations en valeur caractéristique minimale, nous étudierons deux phases
particuliérement critiques :

- le relachement des armatures
- le transport des poutres vers 1'aire de stockage.

5.2.3.1 - Relachement des_armatures.

Les sollicitations sont alors récapitulées dans les deux tableaux
suivants, respectivement pour les sections d'abscisses 5,40 m et 7,40 m. Les
efforts dus a la précontrainte dans ces sections ont &té obtenus par simple régle
de trois.

Section x; = 5,40 m
M(QLl) e(P) Ny M1 total
17,54 - 0,290 165,35 - 30,12

~ Section x, = 7,40 m
M(QLl) e(P) N1 MT total
20,45 - 0,290 191,74 - 35,15

D'ol Tes contraintes supportées par la poutre lors du relachement
des armatures

fibre supérieure fibre inférieure
section x, = 5,40 + 17 1641
section x, = 7,40 19 1914

L'examen de ces résultats montre que la contrainte maximale de
compression du talon de 1a poutre impligue un béton de résistance caractéristique
égale a 1914 x 1,5 = 2871 t/m2 en compression lors du reldchement des armatures.

Cette résistance est 1éaérement supérieure a celle que nous nous
sommes fixée. Cependant 1'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 i1 convient, vu 1'importance des contraintes,de vérifier ces sections dans
les conditions réelles de transport de 1'aire de préfabrication vers 1'aire de
stockage.

IT convient alors généralement de reprendre les calculs de 1'alinéa
précédent : en effet, les points de levage ne sont pas en général trés proches
des abouts de la poutre et le moment de poids propre est diminué.

Supposons ces po¥nts de levage situés a 1 m des sections d'abouts ;
les contraintes, tous calculs faits,sont alors portées aux valeurs suivantes

fibre supérieure fibre inférieure
section de levage ~ 384 1770
section x; = 5,40 - 68 1728
sectionx, = 7,40 - 64

Ces valeurs s'entendent sans effet dynamique.

IT existe en fait deux phases de transport de la poutre : 1'enléve-
ment du banc de préfabrication et ensuite le transport par route aprés stockage.
Dans les deux cas, il se produit des augmentations et des diminutions alternées
du poids propre dues aux effets dynamiques.

Les valeurs & adopter peuvent étre trés variables selon les moyens
dont dispose 1'entreprise et les soins qu'elle prendra. Cette question importante
doit faire 1'objet de précisions dés le stade de la remise des offres, avant dé-
signation de 1"adjudicataire.

A titre d'exemple, i1 semble qu'on puisse considérer comme normale
une variation dynamique du poids propre de + 40 %, valeur qui est & prendre pour
les justifications & 1'état-limite d'utilisation et la détermination des ferrail-
lages passifs.

On ne saurait cependant s'en contenter dans les justifications a
1'état-Timite ultime et, des vies humaines pouvant &tre en jeu'en cas de fausse
manoeuvre, nous conseillons de prendre une variation de + 100 % vis-a-vis de ces
derniéres justifications, & moins d'en savoir davantage.

Le tableau ci-dessus montre que la phase de transport est plus dé-
favorable que la phase de relachement des armatures et exige un béton de résis-
tance caractéristique au moins égale a 3000 t/m2. Toutefois il pourrait étre tenu
compte dans ce calcul des diverses causes de diminution momentanée de la tension
des armatures.

On remarque &galement que des tractions apparaissent dans le béton
au cours du transport de la poutre ; ces tractions devront &tre reprises par un
ferraillage longitudinal voisin de la fibre supérieure de la poutre. On constate
par ailleurs que ces contraintes de traction sont admissiblies puisqu‘elles sont
inférieures, pour cette phase de construction, a 1,8 fois la résistance caracté-
ristique du bé&ton a la traction soit 1,8 (61,2 + 0,06 x 2800) = 413 t/m2 (cf.
piéce 2 page 10).

Les plus fortes contraintes de traction ont lieu dans une zone
proche de 1'about qui doit logiquement faire 1'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-a-vis des sollicitations ultimes au transport.
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~ 384
hauteur de béton tendu
x = 0,815 'Eﬂ"%§%776‘ = 14,5 cm
1770
Elément aire dist.cdg/, contrainte force de
(P traction
I 1 15
o i (O 0,0045 0,137 - 362 1,63
1+, @ o0,0480 0,070 - 185 8,90
® A
@) 10,0036 0,006 - 16 0,07
. s 0,0561 10,60

La section d'armatures longitudinales & prévoir est alors en mm2

108 [9“‘0*056' . 0,60 ] = 308 mm? (1)

100 42000

ce qui correspond a 4 § 10 HA que nous maintiendrons sur toute la
longueur de la poutre.

5.2.4 - Vérification & 1'état limite ultime (Phases de construction).

A la détension, le risque est arand pour la section de béton, de
supporter des tractions au voisinage de la fibre supérieure de Ta 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 levaqge 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 poutrc
celle~ci s'appuyant sur deux essieux : les vibrations et oscillations de la
poutre en cours de transport diminuent 1'effet du poids propre, parfois jusqu'a
1'annuler si des précautions ne sont pas prises pour limiter les oscillations.

En tout état de cause, il devrait étre tenu compte, dans 1'évalua
tion des sollicitations, d'un coefficient de majoration dynamique. (cf. § 5.2.3.

(1) Au cas ou une vérification de genre III devrait &tre envisagée, il y aurait
Tieu en outre de se référer a BP 21,43.
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Les points de levase sont nrévus 3 1 m de chaque extrémité. Le
moment de noids pronre, en valeur caractéristique minimale dans la section d'abs-
cisse x = 7,40 (par rapport & 1'axe de 1'appui futur) est :

an o,
im im ,
p = 0,489 t/ml
| 1 M= E'zﬂx 0,489x 6,70-770x O,LBQL%Q
| 740m = 17,29 t.m.
r R

Axe d’appui futur

' La précontrainte en cette section au relachement est caractérisée
par un effort normal N = 1316 x 1076 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 & considérer étant de la forme

3P 16,1 12 [s(09Q,, )+s(P1)]
On obtient :
M= - 48,14 t.m
N = 230 tonnes

Pour assurer 1'équilibre de la section, nous avons prévu (cf. §
5.2.3.3) 4 9 10 HA & 3 cm de 1a fibre supérieure de la section (section 314 mm2).

béton
f A
P 23,4

P 23,2 0,85 x 2800 _ 2 Pe_ - 38180
e = 1867 t/m

armatures passives

2% 3,5%0

5.2.4.2 - Résultats.

Diagramme de déformation & 1'état ultime
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25%o (allongement des armatures passives )

@]
0,770 @
x @
armatures de
précontrainte [ @
[
Calcul_de_ 1'effort résistant du béton (  x = 46,6 cm)
glément aire raccourcissement contrainte F Z Moment
°/ oo moyenne
1 0,040 3,11 1859 74 -0,360 - 27
2 0,0275 2,39 1859 51 -0,279 - 14
3 0,0374 0,97 1367 51 -0,133 - b

176 - 47

Z est la distance du centre de aravité de 1'élément considéré au centre de
gravité de la section préfabriquée nette.

Variation d'efforts dans les aciers.

A e i o = v o = e e — =

Pour un allongement de 2,5°/,, la tension des armatures passives du
1it supérieur est de 38 180 t /m2;i1 apparait donc un effort résistant de

FA = 314 x 38180 x 10~ = 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).

Parallglement, les armatures de précontrainte situées dans la zcne
comprimée du béton se raccourcissent; une fraction de 1'effort de précontrainte
exercé se perd.

Nous calculerons ci-aprés 1'effort F'A et le moment perdus des

suites de ce raccourcissement;(+gs 1its sont numérotés dans 1'ordre croissant du
talon vers le centre de aravité de la poutre.

(1) Opération facultative selon BP 23,5, mais utile dans le cas d'espéce. La
question peut toutefois se poser d'une marge de sécurité a prendre dans ce
calcul.
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Tit section diminution perte téension F'a 4 moment
d'allonoement
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 1it d'armatures de précontrainte considéré au centre
de gravité de la section préfabriquée nette.

Vérification
N + FA + F'A #* FB

174 = 230 + 12 - 68 # Fp = 176

- Le moment résistant ultime de 1a section est égal au moment résis-
tant du béton dont on soustrait le moment du & la variation d'effort dans Tes
armatures, actives et passives.

Myl=-47 - 4,5 - 18 =-70 t.m > - 48,2 t.men valeur absolue

La sécurité est donc bien assurée a la rupture lors du levage des
poutres . Rappelons que sous certaines conditions de transport, le moment de
poids propre peut étre fortement diminué ; par exemple, si 1'on suppose que le
moment de poids propre s'annule du fait d'oscillations importantes, 1a sollici-
tation de calcul passe a - 67 t.m c'est-a-dire bien proche du moment résistant.

5.2.5 - Vérifications en service. (cf. § 5.2.3.2.).

I1 convient d'envisager les vérifications en service lorsque les
arrets d'armatures de précontrainte sont relativement proches de la section mé-
diane, ce qui est le cas de 1a section située a 1'abscisse x = 7,40 m. La section
a vérifier est celle qui se trouve au droit de 1'arrét de guipage , 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 a entreprendre relévent de Ta logique exposée dans le
§ 5.1 ci-dessus.

I1 nous parait souhaitable que 1'ancrage des armatures s'effectue
dans un béton toujours comprimé, au moins sous 1'effet des actions de lonoue
durée.
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CHAPITRE 6

VERIFICATIONS A L'EFFORT TRANCHANT

Les vérifications comportent :

-~ une vérification a 1'état-1imite d'utilisation ol 1'on doit
s'assurer que Tes contraintes de cisaillement dues & 1'effort tranchant général
restent admissibles

- une vérification a 1'état-limite ultime ol il convient de
vérifier que la densité d'armatures transversales d'ame (étriers verticaux) est
suffisante ; Ta vérification & T'état ultime concerne en outre la résistance du
béton de 1'ame.

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 1'effort tranchant est maximal dans la section d'ap-
pui (pas de composante verticale de 1'effort de précontrainte).

C'est éaalement dans la section d‘appui que la contrainte de ci-
saillement admissible est 1a plus basse.

C'est donc cette section qu'il conviendra de vérifier a 1'état
limite d'utilisation.

6.1.1 - Sollicitations de calcul.

Les sollicitations de calcul & considérer phase par phase sont
Tes suivantes, non cumulées d'une phase a 1'autre :
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EFFORTS TRANCHANTS NON CUMULES Vit gpamiio. 7o

Phase Section resistante s(q,) S(Ygq.Qc)
Maxi Mini
1 Poutre seule 4,61 4,40
2 Poutre seule — —
3 Poutre seule 343 3,10
4 Section complete 2,05 1,36

5 Section compléte 13,96

Le niveau de calcul des contraintes de cisaillement dans chaque
phase sera celui du centre de gravité de la section compléte pour n = 4 (1'effet
des charges d'exploitation est déterminant).

On passe des sollicitations aux contraintes par phase en considé-
rant Te MODULE D'EFFORT TRANCHANT qui est Te terme multiplicateur T%L' dans Tequel

0
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 a un axe horizontal passant par le centre de aravité de la section com-
pléte pour n = 4 : cet axe est donc & 0,556 de 1'intrados de la poutre.

La laraeur de hourdis associée a 1'ame de la poutre pour le calcul
des caractéristiques de la section ne doit pas excéder les 2/3 de la distance de
la section & 1'about de part et d'autre de 1'adme.

La distance de T'axe de 1'appui & 1'about étant de 30 cm, on ne:-peut
associer a 1'ame de la poutre qu'une largeur de table de compression égale a

0,15 + 2 x % (30) = 0,55 m.

wiro

T%}' de le section de la poutre seule = 12)

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 3@ une horizontale passant par le centre de gravité de la
section réduite : 0,023374 m4.
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Module d'effort tranchant de la section réduite (n = 12)

mo 0,023374 -2
ng"'mﬂmvvmmr'9ﬁgm
m o -
055 de_la_section_complete (n_=_4)
0,165 IB; -
Position du centre de gravité

v' = 0,556 m
G Moment d'inertie
‘ I = 0,03095 m4
v Aire de la section
B = 0,2940 m2

‘ Moment statique de la partie située au-dessus de G par rapport a
une horizontale passant par G : 0,04238 m3

Module d'effort tranchant de Ta section compléte n = 4

0,04238 2

X X0, = 9,12 m

Aire de la section 0,3015 m2

Moment d'inertie 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 3 une horizontale passant par le centre de qravité 0,04418 m3

Module d'effort tranchant de l1a section compléte (n = 12)

0,04418 - 9.08 m2
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6.1.2 - Contraintes de cisaillement phase par phase (valeur caractéristi-
que maximale des charges permanentes).

partielie © cumulée
Phase 1 .
(poids propre) 44,62 (section poutre seule n = 12)
phase 2
(stockaae) - -
phase 3
(hourdis) 33,20 77,82 (section poutre seule n = 12)
phase 4
(superstructures) 18,61 96,43 (section compléte n = 12)
phase 5 :
(YQCcharges expl.) 127,20 223,7 t/m2 (section compléte n = 4)

6.1.3 - Contrainte de cisaillement admissible.

Au droit de 1'axe de 1'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 a 1'intérieur de la zone d'établis-
sement de Ta précontrainte (lonaueur ,ﬁe maximale = 1,39 m), nous ne tiendrons
pas compte de Ta composante horizontale o) de la précontrainte.

La contrainte de cisaillement admissible est donnée par 1'expression

= _ o'y o' . .
T= 0,25 <1+.o,j>/(7;- - crx)( kcj+ax>

avec
c} = 4200 t/m2

Yp = 1,8

k- =1 (qgenre II)

o, =0 (section d'about)

o = 315 t/m2

T = 0,25 ) 199° x 315 = 219 t/m2

Le cisaillement effectif est donc trés l1égérement supérieur au
cisaillement admissible.

6.2 - VERIFICATION A L'ETAT-LIMITE ULTIME.

Vis-3-vis de 1'état Timite ultime, les justifications comportent :

- une vérification des armatures d'ame ;
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- une vérification de Ta résistance du béton de 1'ame.

Ces vérifications permettent notamment le dimensionnement des ar-
matures verticales d'ame ; la recherche d'une répartition de ces é&triers 1mp11—
que une vérification, non seulement pour la section d'appui mais également pour
différentes sections en travée. Nous nous limiterons dans cet exemple & la section
d'appui en donnant diverses indications sur la méthode a suivre pour vérifier les

sections en travée.

6.2.1 - Section d'appui.

Cette section étant a T'intérieur de Ta zone d'établissement de la
précontrainte (longueur [e caractéristique minimale-soit 1,39 m),les justifi-
cations seront conduites en supposant que 1'inclinaison sur 1'horizontale du plan

~des contraintes principales est de B = 45°.

La sollicitation de calcul & considérer vis-a-vis de 1' etat ultime
est de la forme :

BP 16,1 12 [s(11Q, )+ S(YqcQc)]

avec Q), valeur caractéristique des actions de Tonaue durée
(poids propre, hourdis, superstructures)

Q. valeur caractéristique des charges d'exploitation
S(11Qy, ) = 11 [4,61+343] sur 1a section préfabriquée

s(11Qy, 1=1,1[2,05] sur la section complétée par un hourdis
de 0,55 m de largeur.

Slyge )= 133 x 1,64

La contrainte théorique de cisaillement au niveau du centre de
gravité de la section compléte (n = 4) est alors :

Gy = 12 {11x804x 9,68 +1,1x 2,05x 9,08 + 1,3 x 11,64 x 9,12 }

ul
T, = 12 {8561+20,47 « 141,19 |
- 2
zul = 297 t/m

6.2.1.1 - Vérification de 1a résistance du béton de 1'ame.

- R e e i e e B e e e = =

Les armatures d'ame étant perpend1cu1a1res a l1a fibre moyenne, la
justification s'exprime par ta relation :

’

BP 293 28 _ _9j
sin 2 B 25
o= 4200 t/m?

|
sin 2B=1
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on a bien

2 x 297 < 1680 t/m2

La comparaison avec le résultat du § 6.1.3 montre que, paur ce type
d'ouvrage, la condition d'utilisation est toujours prépondérante.

6.2.1.2 - Vérification des armatures d'dme transversales.

Régle_du_pourcentage minimal - le minimum exigé dans chaque

zone de la poutre est donné par 1Texpression

3
BP 29,22 At o sina = min( 2”‘ , 100 t/m? )

ot

a : inclinaison des étriers sur la fibre moyenne = 90°
Ay : cadre § 10 HA : 1,57 cm2

o, : 42 000 t/m2

e
bo = 0,15 m
Sul=148,5 t/m2 > 100 t/m2

d'od . t < L5Tx10%x 42x10°
0,15 x 100

t = 0439 M

Cette condition fournit donc un espacement de 40 cm ; ce chiffre
ayant été trouvé, dans le cas d'espéce par référence a la valeur 100 t/m2, cet
espacement maximal est applicable a toute la longueur de la poutre.

Pour B = 45° 1'espacement t des étriers choisis est tel que

BP 29,23 Atoe sinfas+B) _ z° s vVar
BP 30,1 Tbot osp = Culep - 151V )
(unités : tonne , métre)
B = 45°
a = 90° (étriers verticaux)
[

At = 1,57 cme

= 297 t/m2

&N
c
!

4 200 t/m2 (en service)

a.
1]
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d'ou { < _157x 10" x 42000
0,15(297 -151V 4 200)

t<022m

Vis-d-vis de cette condition, 1'espacement des armatures d'éame
dans la zone d'appui doit rester inférieur & 22 cm ; cet espacement doit étre
maintenu sur une lonqueur égale & 0,8 h, soit 0,80 m & partir de la section
d'appui (et en pratique aussi sur la lofigueur £, & partir de 1'abaut).

Nous verrons au chapitre suivant que les conditions d'équilibre
de la section d'about exiaent 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 ( /. caractéristique maximale) 1'inclinaison B est calculée
par référence & la composante horizontale o', due & 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 a 1'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) lors du relachement_des armatures apparaissent des compressions
Tocales dans le béton qu'il convient de vérifier 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) sur_1'ouvrage en service, les deux séries de calculs & entrepren-

dre sont :
- une vérification des contraintes normales

- une vérification de 1a bielle d'effort tranchant et de
1'équilibre du coin inférieur. '

7.2 - VERIFICATIONS AU RELACHEMENT DES ARMATURES.

Dans ces vérifications au reldchement des armatures il s'agit de
vérifier 1'équilibre de Ta poutre dans une zone comprise entre la section d'about
et 1'extrémité de la zone d'établissement de l1a précontrainte ; cette longueur
d'établissement est prise en valeur caractéristique minimale, soit [e = 1,06 m,
la longueur de scellement étant elle-méme considérée en valeur caractéristique
minimale soit 0,80 m.

7.2.1 - Contraintes normales a 1'extrémité de l1a longueur d'établissement
de Ta précontrainte.

On considére que la distribution des contraintes dans une section
droite ob&it a 1'hypothése de NAVIER (diagramme linéaire) a partir de la section
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d'abscisse ,Be d partir de T'extrémité de 1a poutre ; nous calculerons donc en
premier lieu les contraintes sur les fibres extrémes de cette section.

SR

A

0,815

0110

-
-

La précontrainte appliquée & la section d'about est assurée par
10 torons dont la tension, en valeur caractéristique maximale est de 145 700 t/m2
Tors du relachement.

F =145 700 x 940 x 107% = 137 tonnes

Les contraintes normales dues a la précontraintélgur les fibres
extrémes de la section SR sont alors :

fibre supérieure :

137 (1_0,300 x 0,405 \ _ _ 2
01995 ( 0,0757 415 t/m
fibre inférieure :
137 0,300 x 0,410 2
—_— 1 - - = 8 t
0,1995 < ' 0,0757 ) 1802 t/m

la contrainte de compression moyenne dans le talon étant de 1565 t/m2.

7.2.2 - Compressions locales dans le béton.

Lors du relachement, la contrainte de compression du béton a 1'ex-
trémité de la zone de reqularisation des contraintes est au plus de 1802 t/m2
si T'on ne tient pas compte de 1'effet favorable du poids propre ; Ta résistance
caractéristique du béton étant de 2 800 t/m2 a cette phase de construction, on
voit que la compression est admissible car :

BP 21,31 1802 < 990 - 1867 t/me

Toutefois, i1 n'est pas exclu que Ta contrainte de compression du
béton passe par un maximum & 1'intérieur de la zone de régularisation des con-
traintes ; nous devons alors vérifier que cette contrainte n'excéde pas la va-

BP 34,61 leur o /13 soit 2 160 t/m2.

(1) Dans les paragraphes 7.22 et 7.23 i1 n'est pas tenu compie de la réaction
d*appui qui joue un rdle 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'espéce, compte
tenu des contraintes normales calculées dans la section SR ; néanmoins, il con-.

viendra de penser & faire cette vérification dans le cas ol 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 a 1 'about, la contrainte
de compression théorique du béton vaut
c’ F

b= T
~ ol s est 1'aire délimitée per le contour des armatures de précon-
tra1nte 3 une distance de la périphérie du paquet d'armatures au moins égale
1'enrobage de ces derniéres. Nous prendrons donc pour s 1'aire hachurée schéma-
tisée ci-contre qui comprend :
- 3cm .
- T'aire du talon

i - 1'aire de la partie d'ame située
025 00  entre le talon et 1'horizontale située
a 3 cm au-dessus des armatures d'ame

040
|y S

. _F 137 _
d'ol = e = m = 1851,35 t/m2

0,040 + 0.027 + 0,007 = 0,074 m2

ALY 14 b) pour étudier la variation de contrainte de compression (nulle
~dans le talon & 1'extrémité de la poutre pour atteindre la valeur 1565 t/m2 a
1'extrémité de la zone de réqularisation) nous remplacerons 1'ancrage progressif
réel par 4 ancrages concentrés fictifs répartis sur la Tongueur 0,4 £, soit
0,4 x 1 = 0,40 m. Nous supposerons également que le diagramme de croissance de
1'effort de précontrainte est 1inéaire et atteint sa valeur courante F = 137 tonnes
i 1'abscisse 0,4;Z‘n soit 0,40 m.

La tTongueur d'étab1{ssement pour chacun des 4 efforts de précon-
trainte partiels est :

Q.ing@,a =-E;—x"[.—1+ 0,8 = 0,9m



s exercer un effort concentré de 34,25 tonnes qui produit

résuitant

137
102,75
68,5

34,25

66 -

4 N
LR—

0,40

Au droit de chaque ancrage virtuel a 1'abscisse x est dont SuUpposé
une contrainte élémen- -

taire de compression de 34,25/0,074 = 470 t/m2, cette contrainte diminuant jusqu'a
la valeur courante 1565/4 = 390 t/m2.

La superposition de tous les diagrammes partiels donne le diagrammé

mo 2 3 4
390

1 2 3 4

- 0,90

1830 t/m?
V
11565 t/m?

12 3 4



- 67 -

On voit que la contrainte de compression dans le béton est maximale
au droit de 1'ancrage fictif n® 4 ; cette contrainte de compression se calcule
par une résolution géométrique simple '

, 1 . 3
L= 4 x 470 - (470-390) x g - (470-390) g - (470-3%0)5 = 1830 t/m?

Cette contrainte de compression est admissible puisqu'elle est
. N o’ .. 2800 _
inférieure & _f§L_ soit T3 2 150't/m2.

7.2.3 - Armatures passives longitudinales en fibre supérieure de la poutre.

Sur la fibre supérieure de la poutre apparait une contrainte de
traction de 415 t/m2 lors du relidchement des armatures. Cette contrainte est
admissible pour cet ouvrage qui est en genre IIb;en effet 415 t/m2 est inférieur a

1,8(61,2 + 0,06 x 2800). Toutefois i1 conviendra de s'assurer que cette contrainte
21,32 sur 1'ouvrage en service reste inférieure a 1,3 o
21,42 , :
Des armatures passives de complément sont nécessaires pour reprendre
1'effort de traction sollicitant le béton tendu.

415
0,12
s 0,06
hauteur du béton tendu
_ 0,815 x 415 _
X = 57 = 0,15
Effort sollicitant le béton :
élément aire ~ dist. cdg/A contrainte F
1 0,048 0,09 249 11,95
2 0,010 0,035 97 0,97
0,058 12,92 t

. _ 0,1 x 580 12 920 _ _
d'ol wcmz = ———TOU——— + W = 0,58 + 3,08 = 3,66 cm2

soit 5§ 10 HA
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7.2.4 - Equilibre général de Ta zone d‘about.

SA -u5_ "R
L My >0 \
: ' \\\

F=137t. y

d
D - C 1802
_°.=_£g_=_h_°i I . .

A
1
>

L'équilibre "général d'un élément ABCD de la zone de régularisation
des contraintes, supposé isolé du reste de la piéce,est obtenu en ajoutant aux
efforts appliqués sur les faces extrémes S, et SP , un effort tranchant VX (ci-

saillements "longitudinaux”) et un moment fléchissant My (contraintes "transver-
sales").

Ces efforts ont pour expression, compte tenu des conventions de
signe adoptées (cf. piene 2 § 2.3.2.4) :

M = F(y - d) - X
y (y - d) e

V= F - X

Nous etablissons ci-aprés le calcul des efforts qu'il faut appli-
quer & 1'élément ABCD pour le maintenir en équilibre. Cet é&lément est défini par
1a trace AB du plan horizontal de coupe & ‘1'ordonnée y.

Nous prendrons successivemant

0,20 (Jjonction éme-ta]oh)

i

0,30

= 0,410 (centre de gravité de la section)

0,500

< <k <K < <«
f

0,620 (jonction ame-tahle de compression).
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y coupe n® ‘élément aire élément diagramme contr. moy X y-e e
eélement [résultant
. 0,040 1666 66,64 | 0,05
| 2 0,117
0,20 @ 2 0027 1 1416 38,23 | 0,42
104,87
1.2 104,87 | 0,083 |)
0,19
030 3 0,015 1120 16,80 | 0,250
121,67
1.2 104,87 | 0,083
0,277
0,41 3 0,0315 / 972 3061 | 0305
135,48
- a 12 104,87 | 0,083
- 0,346
050 | 2\, 0,045 " 850 3825 | 0,350
L] s an
a 2 104,87 | 0,083
- . 0,442
062 2\ | 0,063 " 687 43,28 | 0,410
Lt 0| s oy

En ce qui concerne 1'effort F appliqué sur le plan AD on doit
considérer 2 valeurs selon 1'ordonnée y du plan de coupe.

Siy<0,22 F

Siy>0,22 F

8x94x10°

10x94x10"°x145 700 = 137 tonnes

x145 700 = 109,57 tonnes d

d

0,
= o'

082
110

Les efforts qu'il faudrait appliquer sur 1'élément ABCD pour réa-
liser 1'équilibre sont donc, pour les différentes valeurs de y précédentes :

y = 0,20 (jonction

Yy

My

ame-talon)

F-X= 109,57 - 104,87 = 4,70 tonnes

109,57 (0,200 - 0,082) - 104,87 (0,117) = 0,660 t.m
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y = 0,30

Yy

M
y

y = 0,410 (centre de gravité)

F-X=137 - 121,67 = 15,33 tonnes

{t

137 (0,300 - 0,110) - 121,67 (0,194) = 2,42 t.m.

. 137 - 135,48 = 1,52 tonnes

=
|

u

5,05 t.m.

=
1}

137 (0,410 - 0,118) - 130,14 (0,277)
= 0,500

<
1
-
N

137 - 143,12 = - 6,12 tonfes

3,91 t.m.

=
"

137 (0,500 - 0,110) - 143,12 (0,346)
= 0,620

~<
1

- 11,2 tonnes

Lt
i

137 - 148,15

X

It

4,39 t.m.

=
i

= 137 (0,620 - 0,130) - 148,15 (0,442)

Les efforts maxima & considérer sont donc :
VX max = 15,33

My max = 5,05 t.m (centre de gravité de la section):

BP 34,62 7.2.4.2 - Armatures verticales d'équilibre général.
BPA IV 142

BPA V132 a Conventionnellement, i1 est admis que les contraintes maximales
du béton, sous les effets considérés sont les suivantes:

Contrainte de traction :

BPALY 131b2 P _ 6My max
y max =-=——,%
b /e
Contrainte tangente :

X max =-EX1im§L—
bl

b étant 1a largeur de la piéce au niveau du plan de coupe considéré
d'ou
BPAIV 1,31b 3 o = 8x%x505 . 155 t/m?
Y MAX =" 16 x 1,062

Cette contrainte de traction est inférieure a 1,3 g (ouvrage en
genre IIb); elle est donc admissible au sens de 1'annexe IV (1,31) ‘et n'entraine
qu'un faible risque de fissuration. '
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La distribution des contraintes normales o max SUr 1e plan horizor -
tal de trace AB est la suivante : y
Sa SR
compressions
tractions y max
+
Lei2 Lel2

L'effort de traction sollicitant le béten tendu est alors

b&xcxmax
2 2

La section d'armatures a prévoir est alors :

ie x 2y max
2 2

2 o
3

b
W=

e

0,150 x-198 %xm”

2 = 26cm?

2
3 42 000

W=

. Ces armatures, soit 3 cadres @ 10, sont & disposer sur une longueur
de _;%ﬁ = 0,27 m & partir de 1'about, leur espacement est de 1lcm.Elles doivent
s'ajouter aux armatures déterminées en fonction de 1'effort tranchant (§ 6.2.1.2
et 7.3.2.4) et, en fait, en prolongent la répartition entre 1'axe d'appui et
1'about.

IPA I 141 G = xmax o 2X 1538 e
IPA I¥ 131b YR 0,5x106 ~

Cette contrainte de cisaillement se cumule, Tors du reldchement des
armatures, aux contraintes dues au poids propre de la poutre (en valeur caracté-
ristique maximale). Si 1'on consid@¥e 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 1'annexe IV du neuveau
réglement (§ 1.3.1 b) puisqu'elle est inférieure & 1,25 oj (valeur retenue pour
tous les genres) ; en effet 1,25 oj = 1,25 (61,2 + 0,06 x 2800) = 286,5 t/m2.

Sur 1'ouvrage en service, le cumul des valeurs extrémes des deux
contraintes tangentes doit tenir compte des pertzs Je tension qui diminuent Ty max

L'examen du tableau du § 4.2 montre qu'entre le reldchement des
armatures et la mise en service 1'effort de précontrainte diminue d'au moins 5 %
en sorte que Tymax €St ramené d 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 résultant. de 183 + 224 = 407 t/m2 1égérement
supérieur a 1,25 (61,2 + 0,06 x 4200) =392 t/m2 ; nous considérerons néanmoins ce
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résultat comme admissible eu é&gard aux approximatjohs,faites. En cas de dépasse-
ment plus important de cette valeur il conviendrait de rechercher le plan hori-
zontal ol le cumul des cisaillements est maximal.

Les armatures verticales d' equ111bre général de la zone de régulari-
sation des contraintes, c'est-a-dire les seules armatures determ1nees en 7.2.4.2,
doivent satisfaire globalement & la régle des coutures sous un effort tranchant

€gal a - o \2 27 .
V= Vy max [1- (m)] soit 15,33 [1—<§§__219%> ] = 129t
max .

Le nombre de cadres § 10 HA (A = 1,57 cm2) 3 prévoir pour assurer

la couture & la fonction ame-talon est donc:

+ & A
n:-——-—.ﬁ
v 3
La section d'armatures prévue d@ 1'alinég 7.2.4.2 permet de satisfai-
ré a cette condition ; dans le cas contraire, i1 aurait fallu répartir sur la

Tongueur £ /2 & partir de 1'about le nombre total d'armatures résultant de cette
condition.

La répartition des armatures adherentes dans le talon ne doit pas
créer des efforts d'équilibre trop importants entre 1'ame et les débords du
talon.

La justification qui s'impose reléve d'une méthode identique a
celle exposée dans le § 7.2.4. ci-dessus.

e L E

arycentre des. >
armatures de précontrainte L a=Le: 0,805

-

. Dans cette justification, 1a longueur d'établissement de la précon-
trainte, en valeur caractéristique minimale est : B

L. - V08 x 10012+ (0,27 = 0,825m

' Chaque débord du talon est soumis a 1'effort suivant, en valeur
caracter1st1que maximale :

Fr= 3 x 94 .x 107 x 145 700 = 41,1 tonnes

L'ame est soumise & un effort de
Fy = 4 x 94 x 107 x 145 700 = 54,8 tonnes

A 1fextrémité de la zone de réqularisation des. contraintes, la ré-
partition des contraintes est uniforme sur la largeur du talon, nous la suppose-
rons égale a la contrainte moyenne due 3 la précontrainte dans le talon soit
1 565 t/m2.
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Aire du, débord en coupe transversale Eb}~;}llﬁé x 0,125 = 0,018 m2

d*ol X = 0,018 x 1 565 = 28,2 tonnes appliqué au centre de gravité
situé & la distance e = 0,056 m de Ta paroi de 1'ame.

On voit que 1'équiTibre de 1'é€1ément ABCD exige

v F-X-=41,1 - 28,2 = 12,9 tonnes

X

My = F (y-d) - Xe = 41,1 (0,125 - 0.09) - 28,2 x 0,056 = - 0,15 t.m

Le plan de coupe vertical de trace AB (1argéur b = 0,20) est donc
soumis aux contraintes :

6M 6 x 0,150 2 - 1
g, = = ! = 6 tract
y > [: 0,20 0,680 t/m { traction) (1)
&, -2V . _2x 129 _y56ym?2  (cisaillement)
X " bh, 020 x 0,825 ‘

. L'espacement des cadres P10 qui enserrent le paquet d'armatures (et
qui traversent deux fois le plan de coupe : A £ = 1,57 cm2) peut étre déterminé
en application de la régle des coutures.

At 2 o S

bt*3 ¢ 2
b FRY v ’

_‘eg_"zgtlx 2 x 42000 >156 dou t< l4cm ;il sera en realité de 10cm,

7.2.5 - Armatures d'éclatement.

es armatures sont destinées & reprendre les tractions circonféren-
tielles dans le b&ton qui résultent du gonflement des armatures par effet POISSON.

Rég1ementa1rémént, ces armatures doivent étre sur une longueur
égale & [fgn/4 & partir de 1'about. Elles doivent &tre dimensionnées de maniére
d équilibrer, avec un taux de travail égal a %}°é’ un effort de traction égal

d 4 % de 1'effort de précontrainte calculé en valeur caractéristique maximale
soit 137 tonnes.

Dans un plan quelconque, 1a section d'armatures d'éclatement &
prévoir sur une longueur de 0,25 m & partir de 1'about est :

_ 0,04 x 137
T T 728000

w =2 cm2

Nous disposerons en fait, & partir de 1'about, 4 cadres P 10enser-
rant Tes armatures et espacés de 10 cm ; Teur schéma est représenté ci-contre.

(1) La contrainte de flexion oy étant insignifiante, les cadres détermipés ci-
aprés sont suffisants pour reprendre la traction correspondante. S'il n'gn. )
était pas ainsi, on placerait quelques cadres concentrés prés d'une extrémité

de la longueur Lo .
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Naturellement, dans les sections d'ar-
rét de gainage, des étriers d'éclatement
doivent étre prévus dans les memes condi-

tions, 1'effort de précontrainte a considé-
rer étant le supplément introduit par 1'ar’

rét du gainage.

7.3 - VERIFICATIONS EN SERVICE.

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 (fluage essentiellement) sont plus fortes. Vis-a-vis des

risques considérés, nous nous placons donc en Sécurité.

Nous déterminerons donc les contraintes dues a la précontrainte

(valeur caractéristique maximale) & partir du tableau du § 4.2

contrainte en

a) contraintes sur la section préfabriquée (détension et

stockaae) '
N =10 x 94 x 10°® x 138 610 = 130,3 tonnes
contrainte en fibre supérieure 1303 (1_0,300 x 0,405} _ _ t/m?2
P 0,185 ( 0,0757 395 t/m
contrainte en fibre inférieure 1303 (3, 0300 x 0,410 = 1714 t/m?
0,1995 0,0757

b) contraintes sur la section compléte

N =-10x 94 x 10%.x10070 = - 9,5 t
contrainte en fibre supérieure _85 (,_0452x0283 )\ _ 3,2
0,202 0,104

- 113 t/m?

fibre inférieure _95 (0452 x 0,562
0,2902 0,104

Les contraintéS'fEPa1es dues & la précontrainte sont donc

en fibre supérieure : - 392 t/m
en fibre inférieure : 1 601 t/m2
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L'ouvraage étant du genre IIb, les contraintes de traction en fibre
supérieure (hors section d'enrobage) sont limitées & 1,3 oj sous actions de
lonque durée seules. La contrainte calculée en fibre supérieure est donc admis-
sible puisqu'elle est inférieure en valeur absolue & 1,3 (61,2 + _6 x 4200) soit
407 t/m2. 100
c} En fibre inférieure, 1a compression du béton reste inférieure a
o soit 2 333 t/m2.

Les armatures passives longitudinales supérieures, dimensionnées
pour la phase de reldchement des armatures (5 @ 10 HA) sont suffisantes.

r——

7.3.2 - Résistance et équilibre de 1a bielle d'effort tranchant.

Compte tenu des dimensions envisagées
pour la plaque d'appui (0,150 x 0,250) 1la
section .située a 1'abscisse 0,375 m a
partir de 1'about est a 1'intérieur de 1a

-

FEwg —— 0,50 zone d'établissement de la précontrainte
QIET calculée en valeur caractéristique maxi-
fR male. La bielle d'effort tranchant est

donc inclinée d'un angle B = 45° sur 1'horizontale. ,
(1)

Cette bielle est soumise a un effort vertical R transmis par 1'appui,
1'effort tranchant sollicitant la section d'appui ; elle est &galement sou-

égal .
un effort horizontal développé par 1'appareil d'appui

mise

QO O

B R e e R

_________________________________________________________

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 & 11).

i SURN s ) i e i

Compte tenu des deux modes de répartition transversale de la charge
Bc, déterminante vis-a-vis de 1'effort tranchant, 1'expression de 1'effort tran-
chant sur appui est la suivante (cf. § 3.2.3.1).

a4

(1) L'identification, dans ces calculs, de la réaction d'appui & 1'effort tranchant
conduit a tenir cumpile de la mejoration dynamique dans son évaluation.
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a) terme 1 (hourdis articule)

1,375 P x bc (NVOIE) [(1-%) ( - Z-) . (1--"2—2@> (1- -"i*—‘éﬂ)]

b) terme 2 (répartition transversale selon GUYON-MASSONNET)

2P x NVOIE x K [ o (, ) g>’ o+ 150 (, ) a+1.50>’ 1 (,_ s )
NP be / ke y/ 2 )
) (1_a+1g5>+~(, _ a2 >+_1_<1_a+1s,50>
/ -/ 2 /

Dans cette expresion, valable pour a <4e - 1,50 , le premier
terme entre crochets représente la part de 1'effort tranchant di a la répartition
transversale supposant le hourdis articulé, le second terme est la part de 1'ef-
fort tranchant di aux charges réparties transversalement selon 1'hypothése de
GUYON-MASSONNET.

NVOIE = 2 (correspondant & la valeur maximale de K)

K : coefficient de majoration pour‘excéntrément sur la poutre calcu-
lée (ici, poutre 7, K = 1,656)

NP : nombre de poutres soit 13

: 6 tonnes (poids d'un demi essieu lourd)

J : portée de la travée 18,80 m

e : 0,80 (espacement entre poutres)

a : position de 1'essieu le plus proche de 1'axe d'appui bar rapport
a cet axe.

L'effort tranchant di au trottoir sur cette poutre est de 0,07 t

7.3.2.2 - Effort horizontal Fp.

, L'appareil d'appui en élastomére se distord sous 1'effet des varia-
tions linéaires et du freinage, il exerce donc au niveau de 1'appui un effort
‘horizontal.

Nous admettrons dans ce calcul que sous les actions de longue durée,
1'appareil d'appui atteint sa distorsion maximale admissible (tg Y = 0,5) et
qu'aucun effort horizontal du au tablier n'est transmis & la culée.

F L'effort de rappel est donc égal & :

<—
Y/
F, =abGtgy

, =
a et b étant les dimensions en plan de 1a plaque d'appui
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G étant le module d'élasticité de 1'élastomére, pris égal a 80 t/m2
Fy = 0,150 x 0,250 x 80 x 0,5 = 1,5 tonnes

A cet effort permanent nous ajoutons 1'effort de freinage affecté
du coefficient Yoo 1,2. Rappelons que cet effort n'est pas susceptible de ma-

joration pour effets dynamiques.

L'effort horizontal au niveau de 1'appareil d'appui est donc de
FE = 2,88 tonnes.

Nota : Dans un calcul plus riqoureux que celui que nous présentons ici, i1 con-
viendrait, 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 réglement
de béton précontraint.

7.3.2.3 - Résistance de la bielle d'effort tranchant.

§1 G‘fn- T e 1g 12 /f\\
o —

0150 ~ 0,250

Dans ce calcul, nous considérons un étalement de la plaque d'appui
sur un plan horizontal situé au niveau de 1a jonction ame-talon, ce qui suppose
la présence d'armatures horizontales (B) schématisées ci-dessus : la section
résistante de 1a bielle d'effort tranchant. comote tenu d'une &paisseur de 15 cm
pour 1'ame, est alors :

B = 0150 x(0150 + 2x0,10) _
V2 :

0,037 m?
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L'effort de compression dans la bielle inclinée & 45° est maximal
Torsque 1'essieu 12 plus proche de 1'axe d'appui est a 0,78 m de cet axe.

L'effort vertical a transmettre est donc, compte tenu de la majora-
tion pour effets dynamiques et du coefficient Yac © 1,20 :

Actions de lonaue durée 10,12 t
Charges d'exploitation

1,2 x 1,154 x [8,870 + 5,908] + 0,063 20,54 t
termel  terme?2 trottoirs

total P = 30,67 t

La bielle est donc soumise a un effort de compression &gal a

, R Fe
F o
sinp  cos P
A
F=3067V2 + 2,88V2 = 47,4 tonnes
o AR

La contrainte de compression dans la bielle est alors

47,4
0,037

= 1282 t/m2

o'
Cette contrainte est admissible car inférieure a 2—%—- soit
b

1 909 t/m2.

La bielle est sollicitée au niveau du talon de la poutre par un
effort horizontal. I1 convient de rechercher 1a position des charges qui donne
1'effort maximal.

Dans cette recherche, les charges situées au deld de 1'abscisse
a =0,78 m (cf. § 7.3.2.3) sont transmises & 1'appui par 1'intermédiaire d'une
bielle inclinée de 1'angle B sur 1'horizontale. Les charges situées éventuelle-
ment en deca sont transmises par une bielle inclinée sur 1'horizontale d'un
anale Bp'>B.
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! Dans le cas oénéral schématisé ci-
contre, 1'effort horizontal a pour
expression

Vi cotg B+ Va2 cotg B’

L'étude faite & partir de 1'expres-
sion de 1'effort tranchant définie
au § 7.3.2.1 montre que 1'effort
T R=V horizontal sollicitant 1a bielle
= Vy+V; ; P aced
est maximal lorsque 1'essieu le
plus a gauche dans la travée est &
0,78 m de 1'axe d'appui- cet effort se déduit donc, dans le cas d'espéce, des
résultats du § 7.3.2.3

’
Vycotg P + V, cotg B

RCOth = 3“,67 t

auquel i1 convient d'ajouter 1'effort horizontal sollicitant 1'ap-
pareil d'appui soit FE = 2,88 t.

L'effort total soit 33,55 tonnes doit étre équilibré soit par la
moitié de 1'effort de précontrainte effectivement ancré au droit du nu intérieur
de 1'appui (coté travée),soit, si cet effort est insuffisant, par des armatures
passives. ‘

Cet effort de precontra1nte est calculé en valeur caractéristique
minimale et supposé ancré sur la longueur de scellement en valeur caractéristique
maximale.

P, = 10x 94 x10°x 105560 (cf. tableau §4.2)
= 99,23t
F
A Fy= 99,23 (1-u20- 0375) ) = 52,4t
(1,20)2
_ 124 =1,20 -
| (] Sn 2
0375 "
_Fa

L'effort total a ancrer est donc subérieur & = . Cet effort

F =33,55 tonnes, selon le réglement, doit alors &tre repris par des armatures
passives de complément et par les armatures de précontrainte, considérées comme
armatures de béton armé.

La vérification du scellement de ces armatures doit é&tre alors ef-
fectuée & partir du plus petit coefficient de scellement relatif & ces deux types
d'armatures. La longueur de scellement ,ld de ces armatures, non munies de cro-
chets aux extrémités (srellement droit) ne doit pas étre supérieure & la distance
du nu intérieur de 1' appu1 i la face d'abowt (0,275 m) diminuée de la distance de
1'arrét de 1'armature & la face d'about {2,5 cm) d'ou £q< 0,350 m.
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La vérification entreprise est donc une vérification du type bé&ton

armé avec :
Pat = 103 x 10 x m x 12,7 = 0,40 m périmétre des armatures actives
Pa2 = Périmétre des armatures passives a rechercher _
Oy = contrainte de traction de référence du béton au sens du fascicu-

le 61 titre VI du C,P.C. soit 116 t/m2.
Choix_du_coefficient_ ng : en 1'absence de valeurs agrées pour les divers types

d'armatures de précontrainte, nous avons déterminé nyq de la maniére suivante :

1) 1a Tongueur de scellement des armatures de précontrainte serait
de 0,70 m dans 1'hypothése ol la liaison acier-b&ton serait assurée uniquement
par frottement (cf. piéce 2 page 16), et ce, de fagon linéaire (hypothése b).

2) cette longueur serait supérieure d'environ 30 % si la méme arma-
ture était sollicitée comme une armature de béton armé & 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 :

Ty = 1,25 12 o, soit 286 n%  t/m2

(o étant la résistance caractéristique du béton en traction lors
du relachement des armatures). '

Sous un effort de traction © = 138 500 x 94 x 107° = 13 tonnes,
équivalent & 1'effort de précontrainte appliqué au reldchement d'un toron, la
longueur d'ancrage de 1'armature est de 0,70 x 1,3 = 0,91 m ; elle correspond a
une contrainte d'adhérence égale &

Ty = 13 — = 358 t/m2.
0,91 x wx 12,7 x 10

L'égalité Tg = Ba fournit m4 = 1,1.

En cas d'utilisation d'armatures de précontrainte lisses ou crantées,
nous conseillons de prendre pour ng la valeur 1.

e o o - - e = - ———

Le coefficient de scellement des armatures passives (aciers HA) est
Ng = 1,6 ; i1 est, dans le cas d'espéce, supérieur au coefficient ng des
torons actifs (1,1) ; on choisira donc le coefficient ng = 1,1 pour tes deux
types d'armatures. :
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La contrainte d'adhérence du béton sur les armatures est :

. = F - 3355
d (Pal + pa2 ) Ld (0,400 + pa2) 0350

.a contrainte d'adhérence admissible est :

— _ —2
Ty = 125075 Gy = 1B x 1 x 16 = 175 t/m?
L'égalité Tg=Tg fournit la valeur minimale de pqz ., soit 0,15 m.

: Le périmétre des armatures passives de complément nécessaires est
obtenu par 5 @ 10 HA. I1 suffit donc de maintenir, sur toute la longueur de la
poutre, les armatures passives déterminées en section médiane.

BP 352 b) Armatures_verticales (transversales)
.commentaires)

L'effort a équilibrer est R = 30,67 t, & reprendre par des armatu-
res disposées sur la Tongueur projetée de la fissure éventuelle soit

L=z cotg B avec Z # 08hy soit 0784 m
avec hy (section compléte) = 0,815+0,165 = 0,98 m.

L'espacement maximal des cadres § 10 HA (At = 1,57 cm2, oe = 42000)
est alors :

t =

-4
ZAtcothx%'xoe _ 0,784x1,57x10x—;2;‘x42000
R - 30,67

t = 11,2 cm ~ espacement & maintenir ( P = 45°) sur la longueur

ht = 0,98 m & partir du nu de 1'appui.

Cet espacement est plus faible que celui qui était envisagé vis-a-
vis de la résistance de la poutre a 1'@tat limite ultime par effort tranchant
(22 cm 5 cf. § 6.212). 11 parait certain que cette justification sera prépondé-
rante pour presque tous les ponts de ce type.

Nous sommes en pratique conduits d& doubler la densité des armatures
verticales sur une longueur égale & 1,35 m.

7.3.3 - Equilibre du coin inférieur.

T 3.4 Les armatures qui assurent la couture
PA IV 2,2 (:)R -------- des éléments (1) et (2) sur le plan (T )
| | (suivant lequel la fissuration est la
(1) 923 v plus probable) doivent &tre capables
(r * 0 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 a 1'angle ¢ de frottement interne du béton.

H' = AR+ FE

Si¢g = Arc tg 2/3

A. _15-tg@
1+15tg 6

Si @ = 45° (fissure probable)
H' = 0,2 x 30,67 + 2,88 = 9 tonnes

Cet effort, ajouté a 1'effort horizontal sollicitant la bielle
d'effort tranchant, peut étre 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 1'intrados &tant
systématiquement favorable pour ce type d'ouvrage, i1 n'y aurait de probléme
a ce sujet qu'au cas ol la longueur d'about serait anormalement courte.
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CHAPITRE 8

CONSISTANCE DES CALCULS JUSTIFICATIFS
COMPLEMENTAIRES

L'objet de ce chépitre est de rassembler les hypothéses et les
méthodes de calcul a 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 1'état actuel de la réglementation, la question se pose de déci-
der si, et jusqu'a quel point, le hourdis doit étre 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 Tes contraintes qu'il supporte et celles qui régnent dans
les poutres préfabriguées. Cependant, i1 est associé & 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 Tocales compriment
le hourdis au niveau de sa jonction avec les poutres.

Par conséquent, i1 semble qu'il soit de 1'esprit du réglement (cf.
Commentaire de 1'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
réglement de béton précontraint.

- comme du béton armé dans les sections d'about et lorsqu'il s'agira
de cumuler les flexions locales & la flexion générale.

8.1.1 - Calcul des efforts longitudinaux et ferraillage longitudinal du
hourdis.

8.1.1.1 - Flexion générale seule.

________ M = — -

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 aprés
durcissement du hourdis ;

- les contraintes dues aux variations de 1'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
doivent rester a 1'intérieur des limites admissibles prescrites par BP 21,32, per-
met alors de dimensionner les armatures longitudinales du hourdis, ce dimension-
nement &tant conduit en application des régles du béton précontraint.

La section d'armatures longitudinales du hourdis est alors la
somme des deux termes suivants

- 0,1 % de 1'aire du béton tendu (aire du hourdis)

- le quotient de 1'effort de traction sollicitant Te hourdis (sup-
posé non fissuré) par Ta limite d'élasticité de ces armatures, bornée supérieure-
ment & 42 000 t/m2.

Ces armatures doivent 8tre réparties sur les deux faces du hourdis.

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 régles habituelles du béton armé (F61 VI du CPC)(1). Cetie véri-
fication conduit en général a renforcer Tes sections d'armatures Tlongitudinales
de nappe inférieure, la nappe supérieure étant maintenue & la section définie
d 1'alinéa qui précéde.

Dans les sections situées au voisinage des appuis, 1'essentiel des
sollicitations provient du retrait et du fluage différentiels ; il est donc pru-
dent de ne pas sous-évaluer ces effets vis-a-vis desquels la condition de non-
fragilité est particuliérement importante. De plus, si les efforts dus au retrait
sont plafonnés ou méme diminuent dés la fissuration, les efforts supplémentaires
dus au fluage des poutres continuent d'étre apnliqués sur les armatures avec un
accroissement non négligeable si 1'on tient compte du fait que les poutres -e
déforment alors plus librement.

L'atteinte dans cette zone, de contraintes écalesad la résistance

~du béton & la traction étant trés probable, et & défaut d'une évaluation plus

précise des efforts réels qui permette d'appliguer la condition de non-fragilite,
i1 nous parait donc prudent, pour limiter la fissuration, de vérifier que dans
la section d'about, la section A d'armatures associée & une aire.B du bé&ton du
hourdis soit telle que : Age

>
BGy 3

(1) 11 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 1a DOA.-A
page 21.
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O, €tant la contrainte de traction de référence du béton du hour-
dis et oe la limite d'élasticité des armatures.

I1T convient que ces armatures soient d'un diamétre suffisamment péti
pour &tre bien réparties (@ 10 par exemple) et que leur arrét en section courante
soit progressif.

8.1.2 - Calcul des efforts transversaux et ferrai]]agé transversal du hour-
dis.

8.1.2.1 - Flexion transversale séu1e.

Les moments de flexion transversale sont généralement calculés par
Ta méthode GUYON-MASSONNET avec, dans le cas d'espéce, un coefficient de POISSON
nul. ’

Les contraintes produites dans le hourdis par ces efforts doivent
rester & 1'intérieur des 1imites admissibles prescrites par BP 21,32, le dimen-
sjonnement des armatures transversales relevant de BP 21,4.

8.1.2.2 - Cumul de l1a flexion locale a la flexion transversale.

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 1'interface poutre-hourdis est le produi-
de 1'effort tranchant par le "module de glissement'.

Ce module de glissement se calcule comme &tant le quotient du momen
statique du hourdis (par rapport au centre de gravité de la section compléte) par
1'inertie totale de Ta section.

De 1'effort de glissement par métre linéaire ainsi calculé on dédui
la contrainte de cisaillement & 1‘'interface poutre-hourdis, de sorte qu'il ne res
te plus alors qu'a dimensionner les armatures verticales liant les poutres au
hourdis en appliquant Ta régle des coutures généralisée.

8.2.2 - Zone d'appui.

Dans les zones d'about, i1 convient d'"accrocher" le béton vis-a-vi
des efforts supplémentaires de retrait. Les régles que nous préconisons sont ins-
pirées des prescriptions concernant les ouvrages mixtes acier-béton ol des pro-
blémes similaires sont posés.

Les sections d'armatures (connecteurs) & prévoir dans ces zones son

dimensionnées & partir d'un effort de glissement qui est le cumul des deux termes
suivants :



a) 1'effort de glissement en section courante

b) un effort supplémentaire &gal 3 _SEbBh

r

Dans le calcul de 1'effort b)

e est le raccourcissement différentiel entre poutres et hour-
dis.

Bh est 1'aire du béton du hourdis.

£¢ est 1a lonqueur d'"accrochage” du retrait ; on.pourra
choisir pour lfr 1a valeur qui correspond 3 la longueur d'établissement de la
précontrainte, en valeur caractéristique maximale.

De maniére pratique, les connecteurs
constituent le prolongement des armatures
I I d'ame verticales en dehors de la section
préfabriquée ; toutefois i1 convient d'as-
surer une liaison efficace entre les ex-

:Q: 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 sont cependant utiles pour deux raisons essentielles :

- elles contribuent & la reprise des efforts appliqués a
1'extrémité du hourdis : i1 est en effet indispensable de border le hourdis &
ses extrémités par une nervure et, pour ces tabliers de faible épaisseur, il
n'git guére utile de chercher a 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 étre dimensionnées de maniére d reprendre convenablement ces efforts. 11
ne sera pas inutile de matérialiser sur les entretoises, lors de 1'exécution, les
points d'application des vérins.

De maniére pratique, deux dispositions peuvent &tre envisagées :

a) un chqinage d'extrémité couls en place, solidarisé aux pou-'
tres par les armatures longitudinales (passives) en attente a 1'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 fenétre de passage des gaines
de précontrainte est ménagée lors de la préfabrication des poutres. Cette solu-
tion est & envisager en cas d'espacement des poutres supérieur a 1 wi.

8.4 - FLECHES ET ROTATIONS.

8.4.1 - Rappel des formules (travée indépendante).

4
. Fléche de poids propre f. = §§fﬂéf

. Rotation sur appui due au poids propre wg = =
X ) . 1 212
. Fléche de précontrainte fp =+ —EI—/ Mp (x) x dx
o

M.(x)étant le moment de précontrainte)
p

1/2
v/r Mp(x) x dx représente le moment statique, par rapport & 1'axe vertical
(o}
passant par 1'origine, de 1'aire délimitée par le diagramme du moment de précon-
trainte entre 1'apput et le milieu de la travée, cette aire étant comptée néga-
tivement.

212
. Rotation sur appui due & la précontrainte wp =+ ?%Z/f Mp (x) dx
[o]

112
U/P Mp (x)dx représente 1'aire délimitée par le diagramme du moment de
(o]

précontrainte entre 1'appui et le milieu de la travée (aire négative).

X, = 6,34 ﬂ<
X1 3434
Appui

i >

g

Dans les formules ci-dessus, E est pris égal a Ei ou EV selon qu'on

cherche a calculer une déformation immédiate (pour vérifier) ou a terme (pour
compenser) ; E est dans tous les cas évalué a partir de o; et en tenant compte,
s'il y a lieu, de 1'étuvage (cf. § 1.2 et 1.3 ci-dessus).
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8.4.2 - Calcul phase par bhase.

Le calcul des fléches et rotations doit Togiguement tenir compte des
phases réelles d'exécution (comme le calcul des contraintes normales). Toutefois,
aprés solidarisation du hourdis, les calculs deviennent hasardeux car le hourdis
freine les libres déformations de la poutre dans des proportions variables selon
1'état de sa fissuration.

I1 nous parait indispensable que soient effectués le calcul de Ta
fléche prise par la poutre & 1'issue du coulage du hourdis et celui de la fléche
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 appuis provisoires au stockage doit rester
voisine de la portée définitive. En effet, au cours de cette phase s'effectuent
des déformations par fluage & caractére 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 d = Q0 et a =1
0 =0,9 () b ‘est la demi-largeur "active" du pont
a =0 () b = 2—%—23 avec n nombre de poutres et EP leur espacement
origine : centre de la vue en plan.
Fibre étudiée Position de la charge unité
-b - 3b/4{ -b/2| - b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 —0,4715 | +0,2749|+1,0436 | +1,7771|+2,1592 | +1,7771 |+1,0436 [+0,2749| -0,4715
b/4 -0,5493 | -0,0646 [+0,4700 | +1,1070{+1,7771 | +2,1334 |+1,7309 [+0,9565| +0,1129
b/2 -0,4042 | -0,1851 |+0,0792 | +0,4700[+1,0436 | +1,7309 [+2,1980 | +2,0203 | +1,5843
3b/4 ~0,1919 | -0,2028 -0, 1851 | -0, 0646|+0,2749 [ +0,9565 |+2,0203 [+3,2319| +4,2579
b +0,0299 | -0,1919|-0, 4042 | -0,5493]-0,4715 | +0, 1129 |+1,5843 | +4,2579| +8,0034
8 = 0,9
a = ]
Fibre &tudiée Position de la charge unité
- b - 3b/4 - b/2 - b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0,5452 10,7119 0,9631 1,29034 1,5028 1,2903] 0,9631 0,7119} 0,5452
b/4 0,3155 | 0,4335 0,6224 0,91641 1,2903 1,55341 1,3996 1,1380} 0,9359
b/2 0,1864 | 0,2663 0,3987 0,6224( 0,9631 1,3996] 1,7493 1,70941 1,5677
3b/4 0,]}66 0,1722 0, 2663 0,4335| 0,7119 1,1380} 1,7094 2,26581 2,5180
b 0,0762 | 0,1166 0, 1864 0,3155] 0,5452 0,9359] 11,5677 2,5180] 3,7710
e ='0,9o
a = 0,185
K= K+ & =KD\ a
Fibre étudiée Position de la charge unité
- b - 3b/4 - b/2| - b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 -0,0343 | 0,4628] 1,0090| 1,5678 | 1,8769 | 1,5678| 1,0090 | 0,4628 |-0,0343
b/4 -0,1774| 0,1496] 0,5355| 1,0251 | 1,5678 | 1,8840| 1,5885 ] 1,0345 | 0,4668
b/2 ~0,1502| 0,0090| 0,2166| 0,5355 | 1,0090| 1,5885| 2,0051| 1,8866 | 1,5772
'3b/4 -0,0593| o0,0416] 0,0090| 0,1496 | 0,4628 1,0345| 1,8866]| 2,8164 | 3,5096
b +0, 0498 | -0,0593| -0,1502]-0,1774 | -0,0343| ©0,4668| 1,5772] 3,5096 | 6,183l
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ANNEXE 2

COURBE DONNANT L'EVOLUTION DES PERTES DIFFEREES.

La courbe ci-dessous résulte de 1'application directe de 1'article
12,33 ; elle n'est pas applicable normalement au béton étuve.

I1 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 1'on désigne par A<de la perte de tension différée effectuée
au jour j on admet que

1°) Dans les 28 premiers jours
Aogj = 0,18 j 0’25Acd (3 en jours)

2°) Au dela de 28 jours, A"dj suit 1a méme loi que le fluage du
béton.

Aoy désigne 1'ensemble des pertes différées qui se seront effec-
tuées au bout d'un temps infini.
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Poutres precontraintes

par adherence

PR.AD
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DESSINS

ot 1A

DIVISION

DES

OUVRAGES D'ART B

OCTOBRE 1973

MINISTERE DE L AMENAGEMENT DU TERRITOIRE,
DE L EQUIPEMENT, DU LOGEMENT ET DU TOURISME

Direction

des

routes et

de

la

circulation

routiere

1/2 Elévation poutre

A .
—> (échelle dilatée )
______________________ - A
Ty g F LN
| S s ) ‘ F ‘
1 > > ¢ ' R :
g) | R RREE S L L’—J.r ¢ . e .,\ Ix ,0,'§0 + 040 . . {, ,"[ . _ Distribution
= : | : fers Aetb
| D J O \-~——-—-4 e
- | |
v X X ; L
© ‘\ i 13x0N 3x0,22 : 19 x 0,40 © . Distribution
H posie 000 oo osed o . - - - - +o - - - s - e = — - B P
R 1 —————e e e -——— fers D’
o 5 :
\% ! -rU
£ o) ! o
g | ‘. z
< ! 2 ‘ \ e
o ; i f 8 \
oo [ 1044 + 140,62 ' 9x 0,80 A 7 Distribution
L I i !
0o | . I fers A
o il s : ! ]
v, | i ' !
= il 18] C | |
w oG ! ;
I O P e S ‘Lv U
, j _
5 It 10x 011 +3x0,22 4 19 x 0,40 i + Distribution
l i PR R — - [ — .- - - - -/ - - - - e e
) S nnse st S e S St E T T fers D
i | o
- o - . - Y ‘ _ 4 '
i " Appareil dappui élastordic 015x 025 : '
0720%‘ 0,30\ _sous chague poutre | 9,40 \ ‘ !
1‘ | About de la poutre préfabriquée E :
—-b' /@ T —-”
A . . B . @ C
t._z_LQEQFE,Mﬁ?@?ﬂ?@lO_E_Qé',Q?_§§£MH
L 2 torons de précontramnte gaines sur 640m
' Coupe A Coupe B Coupe C {avec hourdis)
. 0% 00 01 00 06
[}
A r 3 ™) B I~ - - P F\ a N o | - _I
a1 = H. H H 2
e L S S
—7
o st !
¢ | Cotfrage perdu o
en amiante ciment <!
épaisseur 015m "gf‘ |
- i >< 5
N £ |-
o ° o ° }
G i P >ty e 70'15— O:
P 2
\:?\\m of o o :
(; N 2 torons T 13 o
w N ‘
o Q 5! 2torons T13 P 2
o le o] o 5, 4torons T13 o .
E o o ol o o 5. 6 torons 713 o oo
- = TN I
8 3 . 7 [y °
- |
6 6|6
F + he ,1
040

Coupe transversale

Chaussée + chape
e = 0,10m (a terme)

0,25

béton préfabrigué 39 m

béton coulé en place 42

ferraillage superieur hourdi

3 par poutre soit 0,27 m3/m? s.U

m?3 ., soit 0,21

Vue en plan

S

18,80 portée biaise

( 0}=26,7 N/mm? & la

mise en précontrainte)

m3 / m? SU

ferraillage inférieur hourdis

Ref.
NOMENCLATURE DES ACIERS PASSIFS (Poutre) | ..o 5
retérince | nombre diametre longueur dessir
6.2.1.2
A 50 HA 10 215 D et
7.3.2 4
A 21 HA 10 175 D 6.2.1.2
| I
\ |
B 50 HA10 095 jJ 8.2.2 3 1
|
C 6 HA 10 120 CS% 7.2.5
D 65 HA 10 095 Y Montage
Voiume
, T
D 71 HA 10 1,10 (f/ Montage .
1 Volume
E 5 HA 10 20 [ B 5.4.2
F 4 HA 10 20 - R 23:333
F 1 CHA 2x5 S ) 7.2.3
G 10 HA '0 19,34 Montage ,
F —
NOMENCLATURE DES ACIERS ( Hourdis)
(Ensemble du tablier )
H 156 HA 10 20 \ / 8.1 1
[ €2 HA 10 17° - 5 8.1
J 93 HA 10 1 8.1

Nota:

Les fers de montage pourraient étre choisis d'un diamétre inférieur

a condition de respecter les régles relatives aux armatures de peau

( B.P 21-41)

1) Les aciers A «t B sont

a) sur chaque cours d'étrier entre 'about et |'abscisse 1,35

b) alternés avec les fers A’ au- dela
2990 k

2) Poids total des aciers du hourdis -

Ferrallla%e entretoises et corniches (estimé) 6%0 kg soit
al des aciers passifs des poutres .

3) Poids to

445 kg par poutre, 14 kg/m3 dc poutre,

4)Poids total des aciers de précontrainte ( Tg = 1670 N/mm

200 kg par poutre,

51 kg/ m’ de poutre,

31 kg/m?SU de tablier :

2

soit 16 kg/m%S.U
3 kg/m“SU._.

droit

[ (e=30 droit)

J (e= 20 droit) /

4 kg/m2 SU de tablier

[ Te=10,1.16)

droit
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