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Annonce du Ministere des Transports de

la République populaire de Chine

N°49

Annonce du Ministere des Transports sur la publicationnde

quatre normes de lindustrie routiere en langues-étrangeres

Afin de promouvoir 1’ échange international des normes de 1’ industrie routiere, les quatre

normes chinoises en langues étrangeres ci-dessous sont publiées en langues étrangeres

La version anglaise de « Normes de 1’ inspection“dé la qualité, des travaux routiers-Volume
II -Génieélectromécanique », JTG 2182—2020 ( EN ), en<replacment de JTG F80/2—2004
(E)

La version francaise de « Normes, de 1™ inspection de la-qualité des travaux routiers-Volume

Il -Génie électromécanique»,”JTG/2182—2020 (FR);

La version frangaise.de.« Norme de conceptionipour les ponts et les ponceaux routiers en béton

armé et en bétoft précontrdint », JTG 3362—2018 (FR) ;

La version [francaisé de « Spécifications techniques pour la construction des chaussées routieres

en béton de ciment », JTG/T F30—2014 (FR);

La gestion et |’ interprétation des versions en langues étrangeres des normes ci — dessus sont du
ressort du Ministere des Transports de la République populaire de Chine. La gestion et 1’
interprétation quotidienne relévent de la responsabilité de China Road and Bridge Corporatio,

1’ institut principal de rédaction.

En cas d’ opposition entre les versions en langues étrangeres et les versions chinoises de ces

normes, les versions chinoises prévaudront.



Tous les organismes concernés sont priés de résumer leur expérience pratique et dinformer en
temps voulu China Road gnd Bridge Corporation (adresse : No 88, Avenue Andingmenwai,
Dongcheng District, Beijing, Code Postal; 100011 ; Courrier électronique ; kjb@ crbe. com)

des problemes et des suggestions de modification afin de faciliter 1étude de la révision.

La présente annonce est publiée par

Ministere des Transports de la République populaire de Chine
te20 Septembre 2023

Bureau du Ministere des Transports Imprimée et publiée le 21 Septembre 2023




Explication de rédaction, traduction et
publication de la version francaise

Les normes sont le résultat du progres de la civilisation humaine, elles forgent un
langage technologique universel et participent & la promotion de 1”interconnectivité
dans le monde. Ces dernieres années, le gouvernement chinois a déployé des
efforts considérables en matiere de normalisation /afin de promouvoir un
développement commun fondé sur des normés” qui favorisent 1’ innovation, la
coordination, la protection de 1’ environnementy, l” ouverture et le partage. Sous la
direction de la ceinture économique de’la route de la soie et de la route maritime de
la soie du XXle siecle, ¢’ est-tr*dire & ladumiere‘d ” «une ceinture et une route »,
et afin de répondre aux ‘beseins)croissants du développement des transports
mondiaux, d’ améliorer_les<liaisons mondiales et de promouvoir la diffusion des
connaissances et le partage des données d”expérience, le ministere des transports
de la République populaire’de Chine a organisé et publié une série de versions, en

langue étrangeré, des, normes de'l industrie routiere chinoise.

Le ministererdes transports, dela ‘République populaire de Chine a publié le code
de référencé JTG pour 1’ industrie des travaux routiers, qui couvre les normes
rélatives aux installations, & la technologie, & la gestion et aux services
nécessaires & |’ ensemble du processus des travaux routiers, depuis la planification
de la construction jusqu’ & la gestion de 1” entretien et de 17 exploitation, ainsi que
les normes pertinentes en matiere de sécurité, de protection de 1’ environnement et

’ L . P .
d’ évaluation économique.

Les normes de conception, de construction et d’ entretien des ponts font partie du
systtme des normes routieres chinois. Parmis ces normes qui ont soutenu
efficacement le développement rapide des ponts routiers en Chine, celles
applicables & la conception des ponts sont les suivantes; « Norme générale de
conception pour les ponts et les ponceaux routiers », « Norme de conception pour

les ponts et les ponceaux routiers en béton armé et en béton précontraint »,



« Norme de conception pour les ponts et les ponceaux routiers en magonnerie »,
« Norme de conception pour les ponts routiers en acier », « Norme de conception et
de construction pour les ponts routiers mixtes acier-béton », « Norme de conception
pour les ponts routiers & haubans », « Norme de conception des ponts routiers
suspendus », « Norme de conception des ponts routiers en arc a tubes en acier
remplis de béton », « Norme de conception des ponts routiers préfabriqués »,
« Spécification de conception des ponts routiers vis-a-vis des charges de vent »,
« Spécification de conception des ponts routiers vis-a-vis des charges de choc
dynamique », et « Norme de conception de paysage des ports routiers ». A la fin
de 2022, 1,033 million de ponts routiers ont été constraitsyen €hine qui font 85,
765 millions metres linéaires au total, dont 90% sent en béton. La « Norme de
conception pour les ponts et les ponceaux routiers ‘en—-béton armé et en béton
précontraint » est une norme d’ importance majeure et est largement appliquée dans

les projets de transport en chine.
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La premiere version de la “Norme de conception pour les ponts et les ponceaux
routiers en béton armé et en béton précontraint” (JTJ 023-85) a été promulguée et

mise en ? uvre en 1985. Elle a ensuit subi la premiere révision en 2004 ( JTG



D62—2004 ) et la deuxieme révision en 2018 (JTG 3362—2018). Apres pres de
40 ans d’ évolution technique, un systeme complet de conception des ponts et des
ponceaux routiers en béton a été établi. La version chinoise de la “Norme de
conception pour les ponts et les ponceaux routiers en béton armé et en béton
précontraint” ( JTG 3362—2018 ) qui fait 1’ objet de la présente traduction

frangaise a été promulguée en juillet 2018 et mise en ceuvre le 1er novembre 2018.

La premiere version de la « Norme de conception pour les ponts et les ponceaux routiers
en béton armé et en béton précontraint » (JTJ 023-85) a étépromulguée et mise en
ceuvre en 1985. Elle a ensuit subi la premiere révision en 2004.( JTG D62—2004 ) et
la deuxieme révision en 2018 (JTG 3362—20189).._Apres preés de 40 ans d’
évolution technique, un systeme complet de conception-des ponts et des ponceaux
routiers en béton a été établi. La version, chinoise de/la « Norme de conception
pour les ponts et les ponceaux routiers en<béton-armé et en béton précontraint »
(JTG 3362—2018 ) qui fait 1’ objet’ de la\présente traduction francaise a été

promulguée en juillet 2018 et mise en.ceuvre le 1er,.novembre 2018.

Basée sur la théorie de probabilité, la méthode de“calcul aux états limites en
prenant en compte des-eoefficients partiels cCorrespondants a été adoptée dans la
« Norme de conception<pour les ponts et-les poniceaux routiers en béton armé et en
béton précontraint»(JTG 3362—2018),. .Cette version comprend les mises & jour
sur les thématiques /suivantes fes \méthodes de vérification de stabilité au
renversement des-ponts-caissons jles/méthodes et les modeles d” analyse des effets
spatiatx , "les' méthodes d*analyse de la diffusion des efforts de précontrainte, ainsi
que les'méthodes de conception des ponts & précontrainte extérieure. Ces évolution

ont joué un role important dans la promotion du progres technique de la

construction de ponts et de 1” assurance de la qualité des ponts routiers en béton.

La traduction et la publication de cette version francaise de la présente norme
visent & échanger et a partager le développement technique et les expériences de
réalisation de la Chine avec les ingénieurs de divers pays, et a fournir des
renseignements pour la construction de ponts et de ponceaux routiers dans des

conditions de construction similaires dans d’ autres pays.

La rédaction de cette version frangaise a été confiée par le ministere des transports
de la République populaire de Chine & China Road and Bridge Corporation et a été

organisée et validée par le bureau des routes du ministere des transports de la

wr
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République populaire de Chine.

Le contenu de la présente version francaise est conforme & celui de la version

chinoise actuelle et, en cas d’ objection, ¢’ est la version chinoise qui prévaut.
Remerciements & M. YUAN Hong, rédacteur en chef de la version chinoise, et a
M. Tian Keping, auteur principal, pour les conseils et 1’ appui qu’ ils ont fournis
pendant la rédaction et la validation de la version frangaise.

Si des problemes de mise en application ou des propositions”de, modification sont
constatées, veuillez écrire a 1” éditeur en chef de lasversion francaise ( batiment C
88, Avenue Andingmenwai, district de Dongcheng Pékins, code postal ; 100011,
adresse électronique ; zgbh @ crbe. com ) pour ‘qu’il les utilise & des fins
de révision.

Organisme rédacteur en chef en'francais. : China, Road and Bridge Corporation
Rédacteur en chef en frangais s Dong Yanfeng

Rédacteurs en francgais_ » Yu Jianfeng, He Yu;“Lin Fang, Duan Yan, Xing Wen

Réviseur en chef : ‘Jean Marc Tdnis

Comité de révision : Zhang Huiyu, Zhao Yongsheng, Yang Sibo



Préambule

Conformément au Communiqué relatif au plan de Révision”des Spécifications de
Construction des Autoroutes en date de 2011 ( MTC-R“No.<115 [ 2011 ]) du
Ministere des Transports et Communications, CCCC Highway Consultants CO. ,
Ltd, en sa qualité de rédacteur en chef, s’ est vu confier la tache de rédiger la
« Norme de Conception pour les Ponts et les penceaux routiers en béton armé et en
béton précontraint » (JTG D62—2017).

Afin de mettre au point la rédactién’, 1 équipe en charge de cette redaction a pris
en compte 1’ expérience pratique et lés résultats de, recherches en matiere de
conception des ponts en béton armélet en béton précontraint, effectuées en Chine.
Par ailleurs, elle s’ est appuyée sur'les normes et standards internationaux les plus
avancés. Les commentaires ‘et les avis des organismes et des services concernés ont
été également pris,‘en compte. La présente norme a été finalisée apres de multiples

discussions.et révisions.

Cetktekv«ersion comprend les, mises a jour sur les thématiques suivantes

—les classes des barres ont été précisées;

—=les exigences de base de la conception ont été complétées ;

—les exigences de conception relatives & la durabilité des ponts et ponceaux en
béton ont été renforcées;

—Iles exigences de vérification de stabilité au renversement des ponts — caissons en
béton ont été complétées;

—Iles méthodes d’ analyse pratique et détaillées pour les ponts complexes ont
été complétées;

—1les méthodes de conception des ponts & précontrainte extérieure ont
été complétées;

—Iles méthodes d’ analyse de la diffusion des efforts de précontrainte ont
été complétées;

—1la méthode de calcul de la capacité résistante des sections normales circulaires
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des éléments soumis & la compression a été précisée;

—Iles formules utilisées pour déterminer les longueurs de flambement efficaces des
éléments soumis & la en compression sous différentes conditions aux extrémités
ont été ajoutées;

—Ila méthode de calcul de 1’ ouverture des fissures dans les structures en béton
armé et en béton précontraint de classe B a été ajoutée;

—Iles exigences de conception des dispositifs constructifs ont été complétées

et précisées.

Toutes questions ou suggestions utiles sont bienvenues, €t peavent étre adressées a
1’ équipe en charge du suivi de la présente norme._Personne & contacter ; LI
Huichi ( Adresse ; Salle 407, Batiment B, Centré International Desheng, 83
Boulevard Deshengmenwai, Beijing, CCCC Highway Cénsultants CO. , Ltd, code
postal ; 100088, fax ; 010-82017041, adresse_mail : sssohpdi@ 163. com).

Organisme en charge de la rédaction :
CCCC Highway Consultants COx,, Ltd

Entités ayant participé-a la“rédaction

Université de'Tongji

Université” de Dongnan

Académie” des sciences toutieres), “Ministere des transports

Université,de technologie.de Dalian

CCCC Highway Long Bridge Construction National Engineering Research
Center ‘Co7", Ltd

Rédacteur en chef :

YUAN Hong

Composition du comité de rédaction

ZHAO Junli, XU Guoping, XU Dong, LIU Zhao, LU Jianming, GONG
Jinxin, FENG Min, LI Huichi, Li Wenjie

Réviseur en chef :SHEN Yonglin
Composition du comité de révision:

YU Peiyu YANG Yaoquan FENG Pengcheng  XI Guangheng
ZHANG Shaoqing LI Huaifeng MA Jianzhong LIU Junqi



LIU Dongxu DAI Benliang XU Hongguang HAN Dazhang

LI Zheng SHI Fanghua ZHONG Mingquan TIAN Bo
LIANG Linong BAO Qiwei QIN Dahang XU Yue
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1 cencraiites

1.0.1 La présente norme a été rédigée dans le but de normaliser, .de servir de cadre pour la
conception des ponts routiers en béton armé et en béton précontraint et de garantir la qualité de leur

conception et de leur construction.

1.0.2 La présente norme s’ applique a la conception<des ponts toutiers en béton armé et en béton
précontraint de différentes classes. Elle ners? applique pas d&.la“conception des ponts en béton a

ultra-hautes performances.

1.0.3 La présente norme adopte-la‘méthode de calcul aux-€tats limites, basée sur la théorie des

probabilités. Les calculs sont développés par application. de coefficients partiels.

1.0.4 En complément, des dispositions de la ‘préseénte norme, on se conformera aux dispositions

des normes concernées €n-vigueur.



2 Terminologie et symboles

2.1 Terminologie

2.1.1 Armatures passives
Terme général désignant les barres en acier d’ acier nmon_préeontraintes utilisées dans les éléments

structuraux en béton.

2.1.2 Armatures de précontrainte
Terme général désignant les fils, 1e§ torens, ‘et les barres, en acier pour armatures de précontrainte,

utilisées pour appliquer les efforts précontraints dans les éléments structuraux en béton.

2.1.3 Structures en béten-armé

Structures en béton dans la lesquelles onmdispose des armatures passives.

2.1.4 Structures en, béton précontraint
Structures en béton dans la lesquelles on dispose des armatures de précontrainte et qui sont donc

soumises aux efforts précontraints par mise en tension des armatures ou par d’ autres procédés.

2.1.5 Etats limites
Etats au-dela desquels la structure, ou une partie de la structure, ne satisfait plus aux criteres de

dimensionnement.

2.1.6 Situations de projet
Ensemble des conditions physiques représentant les conditions réelles qui se produisent pendant une
unecertaine durée, durant-laquelle il sera démontré, par le calcul, que les états-limites concernés ne

seront pas dépassés

2.1.7 Résistance caractéristique



Valeur représentative de la résistance du matériau ayant une probabilité de 95% & ne pas étre
atteinte dans 1’ hypothese lorsdine série dessais réalisée sur des échantillons standards.

2.1.8 Coefficients partiels de sécurité

Les coefficients partiels sont utilisés pour définir les valeurs de calcul et couvrir en partie les
nombreuses incertitudes qui existent, afin de donner a la structure, avec une approximation
raisonnable, la marge de sécurité souhaitée. En général, ils interviennent comme coefficents

majorants des actions ou comme coefficients minorants des résistances.

2.1.9 Résistance de calcul d’ un matériau

Valeur obtenue en divisant la résistance caratéristique du matériau par son.ceefficient partiel.

2.1.10 Niveau de sécurité

niveau de sécurité défini en fonction de la gravité des conséquences de la défaillance du pont.

2.1.11 Coefficient d’ importance de la structure

Le coefficient d” importance de la structure est constitué-des coefficients d’ ajustement appliqués a la
valeur nominale de 1’ effort calculé a partir des\combinaisons.d’ actions, Les efforts s’ exer¢ant sur
des éléments de structure présentent différents niveaux de sécurité afin de donner a la structure le

niveau de fiabilité réglementaire.

2.1.12 Valeur caractéristique ,d ime prepriété-géométrique
Valeur nominale géométrique de 1a structure ou des éléments structuraux qui peut étre prise selon les

dimensions spécifiées du projet.

2.1.13 Solligitation résiStante
Capacité d ‘uney structure ou d ‘un élément structurel ou d - une section transversale d ‘un élément
structurel, @ résister a des actions sans défaillance mécanique. Cette capacité est calculée en prenant

en compte les valeurs de la résistance de calcul du matériau.

2.1.14 Moment de fissuration
Moment critique théorique de flexion, correspondant au fait que la contrainte limite de traction est

atteinte en fibre extréme.

2.1.15 Charges de construction

Charges provisoires ou temporaires, appliquées a la structure ou aux éléments structuraux, pendant
la phase de construction, en situations provisoires ou transitoires. Ces charges peuvent concerner le
poids propre de la structure, le coffrage, les matériaux, les outils ou équipements provisoires, le

personnel d’ exécution sur chantier, ou d’ autres types de charges supportées par la structure ou les



éléments structuraux.

2.1.16 Conception durable
La conception durable est fonction de la durée de vie prévue pour la structure ou pour les éléments
structurels. Elle concerne la qualité intrinséque des matériaux, leur selection, le contrdle qualité des

matériaux, la définition des dispositifs constructifs et de protection, etc.

2.1.17 Zone de régularisation des contraintes
Zones ou les contraintes et les déformations ne sont pas répartie linéairement sur toute la section

selon le principe de Navier - Bernoulli, également dénommé la zone D.

2.1.18 Modele bielles-tirants
Modele présentant le cheminement des efforts et des contraintes dans la zone de transfert dans une

structure en béton

2.1.19 Effort de fendage
Effort de traction transversal, provoqué par la diffusion de la force concentrée dans la zone d’

ancrage de la précontrainte; mise en oeuvre<par poststension.

2.1.20 Effort d’ éclatement
Effort de traction dans béton, dérriere laplaque d’ ancrage’, provoqué par la déformation du béton

sous la force concentrée amenée par la précontrainte par post-tension.

2.1.21 Epaisseur df enrobage
Distance entre la_surface de armature la plus-proche de la surface du béton, et la surface du béton

proprement dite .

2.1.22 Longueur de scellement
Longueur de sgellement nécessaire pour que 1’ effort de calcul dans 1’ acier soit transmis au béton

par adhérence ou par effet de confinement.

2.2 Symboles

2.2.1 Symboles liés aux propriétés des matériaux
C30—B¢éton dont la résistance caractéristique mesurée sur cube est égale a 30 MPa
E. .G.—Module d€lasticité du béton, Module de cisaillement du béton
E .E,—Module d “élasticit¢ des armatures passives, Module d “€lasticité des armatures de

précontrainte



fee.s—Résistance de calcul des bielles de béton dans le modele bielles-tirants
[ f.s—Résistance caractéristique en compression du béton, Valeur de calcul de la résistance en
compression du béton
i fu—Résistance caractéristique en compression du béton en phase de construction, Résistance
caractéristique en traction axiale du béton en phase de construction,
f.,—Résistance en compression du cube en béton de coté 150 mm;
f',—Résistance a la compression du cube en béton de coté 150mm en phase de construction;
feux—Résistance caractéristique en compression du cube en béton de coté 150mm;;
Jox~Joa—Limite d’ €lasticité caractéristique a la traction des armatures de précontrainte,
fuJo—Limite d’ élasticité caractéristique a la traction des armatures passive
fia~Jpa— Résistance caractéristique a la compression des armatures, passives, Résistance
caractéristique d la compression des armatures de préeontrainte,
fi f.u—Résistance caractéristique a la traction du béton, Résistance de calcul a la traction du

béton

2.2.2 Symboles li€s aux actions et aux effets des’actions
F,,—Valeur nominale de réaction concentrée
M, sy M,5,—Valeur nominale du moment deflexion généré en prémiete phase par le poids propre
des structures et en deuxieme_phase.par les éléments préfabriqués et le béton coulé en
place
M,,,—Valeur de calcul du€ ad»moment de, flexion résultant des charges supplémentaires
appliquées a la partie préfabriquéeset au béton coulé en place
M,,—Valeur nominale’du moment de flexion'généré par la combinaison des actions variables
appliquées, a 1a'strueture de-deuxiéme phase constituée des éléments préfabriqués et du
béton coulé-en place
M _—Valeur dusmoement de fissuration en section courante;
M ,—Valeur de calcul du moment fléchissant
M, —Valeut du moment de flexion calculé sous combinaison caractéristique ;
M, M,—Valeur du moment de flexion calculée sous combinaison fréquente ; Valeur du moment
de flexion calculé sous combinaison quasi-permanente;
N,—Valeur de calcul de 1’ effort normal;
N,—Force résultante des armatures de précontrainte et des armatures passives dans les
éléments structuraux précontraints par post-tension
N,—Force résultante des armatures de précontrainte et des armatures passives dans les
€léments structuraux précontraints par post-tension, lorsque la contrainte normale du
béton est égale a zéro
T,—Valeur de calcul du moment de torsion
V,—Valeur de calcul de 1’ effort tranchant

V..—Effort tranchant résistant de calcul, intégrant la résistance du béton et la résistance des



armatures d’ effort tranchant dans les sections inclinées des éléments structuraux

V,,—Effort tranchant résistant de calcul, repris par les armatures passives se situant dans les
sections inclinées des éléments structuraux

V,—Effort tranchant résistant de calcul, repris par les armatures de précontrainte inclinées
dans les sections inclinées des éléments structuraux

W, —Valeur maximale de 1’ ouverture des fissures des éléments sollicités en flexion

o ..—Contrainte normale de compression dans les sections fissurées en phase de service

!

O on O o.,—Contrainte limite a lextrémité de larmature de précontrainte dans les zones tendues des
éléments structuraux ; Contrainte limite a lextrémité de larmature de précontrainte dans
les zones comprimées des éléments structuraux. Pour les éléments précontraints par
post-tension, ¢’ est la contrainte en sortie des vérins de mise en‘tension qui est prise en
compte

0. .0,—Contrainte normale de compression dans le béton, associée & la valeur caractéristique
de 1’ action; Contrainte normale de traction” dans le béton, associée a la valeur
caractéristique de 1’ action;

o, .0 —Pertes de précontrainte dans les armatureés de précontrainte dans les zones tendues des
éléments structuraux ; Pertes de précontrainte dans les*armatures de précontrainte dans
les zones comprimées des éléments structuraux

o 0 —Contrainte dans les armatures_de_précontrainte dans les\zones tendues de la section,
lorsque la contrainte nermale” du _béton au ‘barycentre| des efforts de précontrainte est
égale a zéro ; Contrainte dans,les armatures de‘préeontrainte dans les zones comprimées
de la section lorsque”la‘ centrainte normale du béton au barycentre des efforts de
précontrainte, est-égale a zéro;

o ,.—Contrainfe normale de compression dans le béton, générée par 1” application de la force
de précontrainte

o, .o, —Effort’effectif de la précontrainte longitudinale dans les zones tendues de la section;
Effort effectif de la précontrainte longitudinale dans les zones comprimées de la section

o, Contrainte normale de traction dans le béton, générée par 1’ application de la force de
précontrainte

o,.0,— Contrainte ou variation de contrainte dans les armatures passives longitudinales
résultant du calcul de la résistance des sections droites; Contrainte ou variation de
contrainte dans les armatures de précontrainte longitudinales résultant du calcul de la
résistance des sections droites;

o .,—Contrainte de traction dans les armatures longitudinales dans les sections fissurées sous
combinaison fréquente

o, .0,— Contrainte normale de traction du béton dans la fibre extréme sous combinaison

fréquente ; Contrainte normale de traction du béton dans la fibre extréme sous
combinaison quasi-permanente ;

o, .0,—Contrainte principale de traction dans les €léments structuraux en béton; Contrainte
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principale de compression dans les éléments structuraux en béton

7—Contrainte de cisaillement dans les éléments structuraux en béton

2.2.3 Symboles liés a la géométrie
A—Aire de la section brute
A, A,—Aire de la section homogénéisée ; Aire de la section nette
A_,—Aire du béton intérieur aux cadres, aux cerces ou aux treillis soudés
A_—Aire homogénéisée des sections fissurées
A, A,,—Aire du béton comprimé localement Aire nette du béton comprimé-localement
A, A —Section des armatures de précontrainte dans les zones comprimées ; \Section des armatures
de précontrainte dans les zones tendues;
A,—Section des armatures passives dans les zones tendues ,cousection de toutes les armatures
passives se situant dans les éléments structuraux de section'circulaire ;

A’ —Section des armatures passives dans les zones comprimées

Ay, A,,—Section des armatures passives inclinées d’ effort“tranchant; Section des armatures de
précontrainte inclinées ;
A,,—Section totale des brins d’ armatures constituant+le cadre
B—Rigidité a la flexion de la section fissurée
B,—Rigidité a la flexion de la section non=fissurée homogénéisée
B.,—Rigidité a la flexion de la section fissurée homogénéisée
[—Moment dinertie de la\section brute
I, .I,—Moment d’ inertie dela section homogénéisée Moment d’ inertie de la section nette
I, —Moment d’ inertie-de 1a“section fissurée, homogénéisée
S, .S,—Moment statique de la”partie-supérieure (ou inférieure) de béton par rapport a 1’ axe

neutre_de Ja, section homogénéisée;” Moment statique de la partie supérieure ( ou
inférieure ) de_béton par rapport @ 1’ axe neutre de la section nette
W—Module de flexion élastique de la section brute par rapport a la fibre extréme tendue
W, .W,—Module de flexion élastique de la section homogénéisée par rapport a la fibre extréme
tendue; Module de flexion élastique de la section nette par rapport a la fibre extréme
tendue
a.a’'—Distance entre le barycentre des efforts dans les armatures passives et les armatures de
précontrainte se situant dans la la zone tendue, et la fibre extréme la plus proche;
Distance entre le barycentre des efforts dans les armatures passives et dans les armatures
de précontrainte se situant dans la zone comprimée et la fibre extréme la plus proche;
a,.a,—Distance entre le barycentre des efforts dans les armatures passives se situant dans la zone
tendue, et la fibre extréme tendue; Distance entre le barycentre des efforts dans les
armatures de précontrainte se situant dans la zone tendue, et la fibre extréme tendue;
a; .a,—Distance entre le barycentre des efforts dans les armatures passives se situant dans la zone

comprimée, et la fibre extréme comprimée; Distance entre le barycentre des efforts dans
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les armatures de précontrainte se situant dans la zone comprimée, et la fibre extréme
comprimée ;
b—Largeur de la section rectangulaire, ou largeur de 1’ ame des sections en T ou en I;

b

bi—Largeur participante dans la zone tendue des sections en T ou en I; Largeur participante de

la zone comprimée des sections en T ou en I;

hf\h}—Hauteur de la zone tendue des sections en T ou en I; Hauteur de la zone comprimée des

sections en T ou en I;

c—Epaisseur d’ enrobage

d—Diametre nominal des barres

e .e'—Distance entre le point d’ application de 1‘effort normal agissanty. et le barycentre des

efforts dans les armatures passives se situant dans la zone tendue; \Distance entre le point
d’ application de 1effort normal agissant, et le barycentre~des efforts dans les armatures
passives se situant dans la zone comprimée ‘

e,—Excentricité de 1’ effort normal appliqué par rapport au centre de gravité de la section
transversale ;

e, .e,—Distance entre le point d’ application de1 veffortynormal appliqué et le barycentre des
efforts dans les armatures passives longitudinales'se situant dans la zone tendue; Distance
entre le point d’ application de leffort normal appliqué et’le barycentre des efforts dans les
armatures de précontrainte longitudinales se situant dans’la‘zone tendue;

e’ .e,—Distance entre le point d’-application de 1effort’ normal appliqué et le barycentre des
efforts dans les armatures passives longitudinalés se situant dans la zone comprimée;
Distance entre le point ‘d Japplication de -1 ‘effort normal appliqué et le barycentre des
efforts dans les armatures de .précomtrainte” longitudinales se situant dans la zone
comprimées;

e, ~e,,—Excentricit€ de la_force résultante s. exercant dans les armatures de précontrainte et les
armaturespassives, par rapport,'au centre de gravité de la section homogénéisée;
Excentricité de la force résultante s’ exercant dans les armatures de précontrainte et les
armatures passives, par rapport au centre de gravité de la section nette

[—Portée utile d’ un élément sollicité en flexion ou longueur entre les nceuds d’ un élément
sollicité en compression

l,—Longueur efficace d’ un élément sollicité en compression

[, —Distance libre entre nus d’ appui d’ un €élément sollicité en flexion

r—Rayon d’ une section circulaire

s, .s,—Espacement des armatures d’ effort tranchant; Espacement des armatures de précontrainte

verticale
¥, .y,— Distance entre le centre de gravité de la section homogénéisée et la fibre de béton
considérée ; Distance entre le centre de gravité de la section nette et la fibre de béton
considérée ;

y,-y,—Distance entre le barycentre des efforts s’ exergant dans les armatures de précontrainte de
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la zone tendue, et le centre de gravité de la section homogénéisée ; Distance entre le
barycentre des efforts s’ exercant dans les armatures de précontrainte de la zone
comprimée, et le centre de gravité de la section homogénéisée ;

Yon +Ypn—Distance entre le barycentre des efforts s’ exercant dans les armatures de précontrainte de
la zone tendue, et le centre de gravité de la section nette ; Distance entre le barycentre des
efforts s’ exer¢ant dans les armatures de précontrainte de la zone comprimée, et le centre
de gravité de la section nette;

v, .y.—Distance entre le barycentre des efforts s’ exercant dans les armatures passives de la zone
tendue, et le centre de gravité de la section homogénéisée ; Distance entre le barycentre
des efforts s’ exercant dans les armatures passives de la zone comptimée, et le centre de
gravité de la section homogénéisée ;

v,, V., —Distance entre le barycentre des efforts s’ exercant dans les-asmatures passives de la zone
tendue, et le centre de gravité de la section nette ; Distance entre le barycentre des efforts
s’ exergant dans les armatures passives de la zone.comprimée’, et le centre de gravité de la
section nette ;

x—Hauteur de la zone comprimée
z—Bras de levier des forces internes, correspondant a lardistance entre le barycentre des

efforts s’ exercant dans les armatures, tendues ; et la force résultante du béton comprimé

2.2.4 Symboles liés aux coefficients de <calcul
k—Coefficient de stabilité,vis-a=Vis'du renversement fransversal
ags .ag—Rapport entre le module.d? €lasticité_des-armatures passives et le module d’ élasticité du
béton Rapport entrede-module d’ élasticité des.armatures de précontrainte et le module d’
¢lasticité du, béton
B..,—Coefficient'de majoration de la-résistance en compression en tenant compte de 1effet de
confinement:des armatures transversales
B.,—Coefficient de réduction de 1’ épaisseur effective de la paroi du caisson lors du calcul de la
résistance”a la torsion d’ une section caisson
B,—Coefficient de réduction de la résistance a la torsion du béton d’ un élément soumis a des
sollicitations d’ efforts tranchant et de torsion
y—-Coefficient qui prend en compte le comportement plastique dans la zone de béton tendu
v,—Coefficient d’ importance de la structure
n—-~Coefficient de majoration de 1’ excentricité de 1’ effort normal d’ un élément soumis a la
compression excentrée
n,—Coefficient de majoration des fleches a long terme
p—Ratio d’ armatures longitudinales
psy—NRatio d’ armatures transversales
p.—Ratio efficace d’ armatures longitudinales

¢—Coefficient de stabilité de 1’ élément soumis a la compression axiale



3 Matériaux

3.1 Beétons

3.1. 1 La classe de résistance du béton doit étre_déterminée en fonction de la valeur de la

résistance caractéristique d la compression des éprouvettes cubiques de 150 mm de coté.

3.1. 2 Les classes de résistance du béten. des éléments structuraux, des ponts routiers et des

ponceaux, doivent &tre conformes aux dispositions suivantes ;
1 La classe de résistancedu-béton‘armé_ ne doit pas ctre inférieure a C25. Lorsque les
armatures sont de résistance ‘caractéristique supérieure ou égale a 400MPa, la classe de

résistance du béton'ne doit'pas étre,inférieure-a C30.

2 La classe. de tésistance du béton ‘précontraint ne doit pas &tre inférieure a C40.

3.1. 3 Les, résistances caractéristiques en compression du béton f,, et les résistances

caractéristiques en traction du béton f, , sont données dans le tableau 3. 1. 3.

Tableau 3.1.3 Résistances caractéristiques du béton

Classes de résistance C25 C30 C35 C40 C45 C50 C55 C60 C65 C70 C75 C80

fu (MPa) 16.7 | 20.1 | 23.4 | 26.8 | 29.6 | 32.4 | 35.5 | 38.5 | 41.5 | 44.5 | 47.4 | 50.2

fi (MPa) 1.78 | 2.01 | 2.20 | 2.40 | 2.51 | 2.65 | 2.74 | 2.85 | 2.93 | 3.00 | 3.05 | 3.10

3.1.4 Les résistances de calcul en compression du béton f,, et les résistances de calcul en traction

du béton f,; sont données dans le tableau 3.1.4.
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Tableau 3.1.4 Résistances de calcul du béton
Classes de résistance | C25 C30 C35 C40 C45 C50 C55 C60 C65 C70 C75 C80
f.a(MPa) 11.5 | 13.8 | 16.1 18.4 | 20.5 | 22.4 | 24.4 | 26.5 | 28.5 | 30.5 | 32.4 | 34.6
fio (MPa) 1.23 | 1.39 | 1.52 | 1.65 | 1.74 | 1.83 | 1.89 | 1.96 | 2.02 | 2.07 | 2.10 | 2.14

3.1.5 1l convient de déterminer les modules d’ €lasticité E. du béton en compression ou en
traction selon le tableau 3.1.5. Lorsque les résultats fiables résultant d’ essais sont disponibles, E

peut étre déterminé en fonction des résultats mesurés.

Tableau 3.1.5 Module d’ élasticité du béton

SR SE R

Classes de résistance

C25 C30 C35 C40 C45 C50 C55 | €60 C65 C70 C75 C80

E.( x10°MPa) 2.80 | 3.00 | 3.15 | 3.25 | 3.35 | 3.45 | 3.55 |/3.60 . 3.65 | 3.70 | 3.75 | 3.80

NOTA; Lorsque les résultats d’ essais sont absents pour le béton, du fait'de 1’.utilisation d’ entraineur d’ air ou de mise
en oeuvre par pompage avec un taux de sable élevé, les valeurs E_doivent étre réduites par un coefficient de

minoration de 0.95 pour les bétons de classes de réSistanice C50,~C80.

3.1.6 Le module de cisaillement G_ du béten'peut &tre pris €gal'a 0,4, fois la valeur £, du tableau

3.1.5, et le coefficient de Poisson v, du’béton peut étre pris égal a 0,2.

3.2 Armatures

3.2.1 Les armatures,_ des “structures en’ béton des ponts routiers et des ponceaux doivent étre

conformes aux dispesitions, suivantes :

1 Ilconyient de choisir les aciers de classe HPB300, HRB400, HRB500, HRBF400 et
RRB400 pour les armatures passives des éléments en béton armé et en béton précontraint.
Les caddres et les étriers des éléments en béton précontraint devront étre des barres en acier
a haute adhérence. Les treillis disposés selon les exigences constructives peuvent étre des

barres en acier d haute adhérence laminées a froid.
2 Les armatures de précontrainte doivent &tre des torons ou des fils en acier. Les armatures
de précontrainte verticales et transversales ou celles des éléments précontraints de taille

moyenne ou petite, peuvent étre des barres précontraintes nervurées.

3.2.2 La limite d’ élasticité caractéristique des armatures passives f,, et la limite caractéristique d

€lasticité des armatures de précontrainte f, sont données dans les tableaux 3.2.2-1 et 3.2.2-2.
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Tableau 3. 2. 2-1

Limites d’ élasticité caractéristiques des armatures passives

Classes d’ acier Symbole Diamétre nominal d( mm) Sy (MPa)
HPB300 A 6~22 300
HRB400 C
HRBF400 c* 6 ~50 400
RRB400 c®
HRB500 D 6 ~50 500

Tableau 3.2.2-2 Limites d’ élasticité caractéristiques des armatures de précontrainte

) Diameétre nominald | Sox
Types d’ acier Symbole
(mm) (MPa)
9.5\12.7;15.27\17.8 1720 ,1860 ,1960
Torons 1x7 AS ,
21.6 1860
5 1570 .,1770,1860
Fils libres de lisse A°
, ) 7 1570
toute contrainte nervuré Al
9 1470 1570
barres précontraintes nervurées AL 1825 ‘32 40 .50 785.930.,1080

NOTA : Lorsque les torons de limite caractéristique d*élasticité 1960MPa sont, utilisés, ceux ci doivent étre justifiés par

des références techniques fiable§ ou par deswessais de controle:

3.2.3 La limite d’ élasticité de/calcul en ‘traction f,, et la limite d’ élasticité de calcul en
compression f, des armatures  passives sont donhéc:é dans le tableau 3. 2.3-1. Les résistances de
calcul en traction f, 4 etles résistances_de €aleul.en compression f 1 des armatures de précontrainte

sont données dans le_tableau 3.2.3-2.

Tableau 3.2.3-1 Résistances de calcul en traction et résistances de

calcul en compression des armatures passives

Classes d’ acier f.u(MPa) f1i(MPa)
HPB300 250 250
HRB400 .HRBF400 ,RRB400 330 330
HRBS500 415 400

NOTA ;1. Lorsque la limite d’ élasticité des armatures passives d’ un élément en béton armé soumis & la traction axiale ou
a la traction excentrée est supérieure a 330MPa, cette valeur doit &tre prise égale a 330MPa. Lorsque la limite
d’ élasticité des armatures transversales est supérieure a 330MPa, cette valeur doit étre prise égale a 330MPa
pour les calculs de résistance au cisaillement, & la torsion ou au poingonnement.
2. Lorsque 1’ élément comporte des armatures de classes différentes, les résistances de calcul de chacune des

classes d’ acier doivent &tre prise en compte.
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Tableau 3.2.3-2 Résistances de calcul en traction et résistances de calcul en

compression des armatures de précontrainte

Types d’ acier fox (MPa) Soa(MPa) fhe(MPa)
1720 1170
Torons 1860 1260 390
(7 fils)
1960 1330
1470 1000
1570 1070
Fils libres de toute contrainte 410
1770 1200
1860 1260
785 650
barres précontraintes nervurées 930 770 400
1080 900

3.2.4

I convient de déterminer le module d’ élasticité E, des“armatures passives et le module d’

élasticité £, des armatures de précontrainte selon|le”tableau 3.2. 4. Lorsque des résultats d’ essai

sont disponibles, E, et E, peuvent étre déterminés en, fonction des tésultats mesurés.

Tableau 3.2.4_. Modules d’ élasticité des armatures

Classes d’ acier

Module’d] élasticité E,

Types d’ acier

Module d’ élasticité E,

( x102MPa) ( x10°MPa)
HPB300 2. 10 { 'Fils\libfes de toute contrainte 2.05
HRB400 ,HRB500 / ‘ 5 06 Torons 1.95
HRBF400 .RRB400 ‘ |Barres précontraintes nervurées 2.00




4 Exigences de base

4.1 Généralités

4.1.1 Les ponts routiers et ponceaux en béton armé et en béton précontraint doivent étre congus

en considérant les deux types d’ états limites suivants.

1 Etats-limites ultimes: Etats associés'd la capacité portante‘maximale dtine structure ou din

élément structurel ou a une déformatien-eéxcessive,due axinevinstabilité mécanique

2 Etats-limites de servicey  Etats ‘correspondant-a des“conditions au — dela desquelles les
exigences daptitude au serviee spécifié pourtune structure ou un élément structurel ne sont
plus satisfaites

4.1.2 La conception desponts et des ponceaux en béton armé doivent satisfaire au contenu suivant;

1 Conception générale de la structure.

2 Conception des éléments structurels.

3 Analyse des actions et de leurs effets.

4 Vérification aux états-limites de la structure et des éléments structurels

5 Conception spécifique des éléments structurels et de la structure pour répondre a des

exigences particulieres.

4.1.3 1l convient d’ adopter des travées classiques ou usuelles pour les ponts dont la portée ne

dépasse pas 50 m doivent
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4.1.

4

Il convient de déterminer les portées des ponts a poutres en béton armé en considérant les

exigences suivantes :

4.1.

5

Pour les ponts-dalles en béton préfabriqué, les portées doivent étre inférieures @ 10 m

Pour les ponts en béton coulé en place, les portées doivent étre inférieures @ 10m pour les

travées isostatiques, et 16 m pour les travées continues.

Pour les ponts a poutres en T préfabriquées, les portées doivent étre inférieures a 16 m

Pour les ponts-caissons en béton coulé en place, les portées doivent,étrevinférieures a 20m

pour les travées isostatiques, et 25m pour les travées continues:

Il convient de déterminer les portées des ponts @ poutres en” béton précontraint selon les

exigences suivantes :

4.1.

1

6

Pour les ponts-dalles creuses ou élégies. en” béton préfabriqué, les portées doivent étre

inférieures a 20 m

Pour les ponts en béton préecentraint.coulés en place . les portées doivent étre inférieures a

20m pour les travées isostatiques, et 25m pour-les travées continues.

Pour les ponts«da poutres, précontraintés en_T préfabriquées, les portées doivent étre

inférieures @ 50 m

Pour les ponts‘en‘caisson précontraint mixte préfabriqué, les portées doivent étre inférieures
a40 m

Pour les ponts dont les travées sont supérieures a 100 m, il convient de s’ assurer que

toutes les sections des poutres principales soient entierement comprimées

Il convient de faire 1’ analyse des effets des actions, en appliquant la théorie de 1’ €lasticité. Les

conditions suivantes doivent étre remplies;

Les forces internes des éléments structurels, en fin de construction, doivent étre calculées

et cumulées en prenant en compte les phases de construction.

Les contraintes dans les éléments structurels, en fin de construction, doivent étre calculées

et cumulées en prenant en compte les phases de construction et en considérant selon les
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cas, les sections nettes ou les sections homogénéisées.

3 L’effet de 1’ excentrement des charges des véhicules doit étre prise en compte. Cet effet
peut étre calculé a 1’ aide d’ un modele aux éléments finis ou en tirant profit d’ une

expérience technique éprouvée.

4 Les structures des ponts en béton de géométrie complexe, telles que les ponts courbes, les
ponts de largeur importante ou variable, les ponts biais, les ponts a bifurcation, peuvent
étre calculées a 1’ aide de modele volumiques aux éléments finis ou de modeles particuliers

tels que ceux présentés en annexe A de la présente norme.

4.1.7 En situation de service, les structures porteuses des ponts a“poutres ne doivent pas étre
modifiées dans le temps et les conditions explicitées ci-aprés , en| maticre* de stabilité vis-a-vis du

renversemernt transversal, doivent étre remplies.
1 Sous combinaisons ELU fondamentales, les appareils d’ appui doivent rester comprimés.

2 Sous combinaisons ELS caractéristiques ( prises conformément a 1’ article 7. 1. 1 de la
présente spécification) , 1’ effet“d’.uneé.poutre sur appuis simples ou d’ un ensemble de
poutres doit satisfaire aux exigénces.de la formule suivante

z Sbk,‘i Sk
ZSsk,i &

(4.1.8)

Avec:
k—Coefficient/de stabilité-vis-a-vis du, renversement transversal, k,; =2.5
2 Sy ,— Valeur decalculides effets stabilisantsdu tablier;
2 S, ;— Valeur de'calcul des effets déstabilisants du tablier;

4.1.8 Les contraintes dans la zone de transfert dans les éléments structurels peuvent étre calculées
en adoptant le modele bielles-tirants ( voir annexe B) , le modele volumique aux éléments finis ou

des formules simplifiées pour les cas de charge spécifiques.

4.1.9 Lors de la conception des ponts routiers en béton, il convient de prévoir les passages, les
espaces ou les dispositifs en fonction des besoins liés a 1’ inspection, la surveillance, 1’ entretien ou

le remplacement des éléments.

4.2 Dalles pleines

4.2.1 Lorsque le rapport entre la longueur et la largeur d’ une dalle reposant sur ses 4 cotés est
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supérieur ou égal a2, le calcul peut étre mené selon la direction la plus courte en considérant celle-
ci comme la direction porteuse. Sinon, le calcul doit étre mené en tenant compte de toutes les

directions porteuses.

4.2.2 La portée de calcul d’ une dalle isostatique doit &tre la distance entre les lignes d’ appuis.
Lors du calcul du moment de flexion des dalles ou hourdis supérieurs qui s’ appuient sur des poutres
paralleles, la portée de calcul peut &tre prise égale a la distance entre nus extérieurs des ames des
poutres, augmentée de la demi épaiseur de la dalle, de chaque coté. Mais cette valeur doit étre
inférieure ou égale a la distance entre les axes de deux poutres contigiies. Dans ce cas, le moment

de flexion peut étre calculé selon la méthode simplifiée suivante

1  Moments sur appuis
M=-0.7M, ; (4.2.2-1)

2  Moment a mi-travée

1) Lorsque le rapport entre 1’ épaisseur de'la dalle et la hadteur des poutres est supérieur ou

égale a 1/4

M~="%0.7M, (4.2.22)
2) Lorsque le rapport entre 1’ €paisseurde la dalle et la hauteur des poutres est inférieur a 1/4
M = +0.5M, (4.2.2-3)

Avec:
M,—-correspondant an moment d mi = travée d’ une dalle isostatique de méme portée

de calcul

Pour le calcul des efforts.de cisaillement dans les dalles ou hourdis supérieurs portant sur des poutres
longitudinales paralleles, la portée de calcul peut étre prise égale a la distance entre nus des

poutres, et le calcul peut étre mené en considérant une dalle isostatique.

4.2.3 Pour les dalles unidirectionnelles, il convient de calculer la largeur ou la longueur de

répartition de la charge des essieux conformément aux regles suivantes .

1 Largeur de répartition des charges parallelement a la direction de portée de la dalle
b=b, +2h (4.2.3-1)

2 Longueur de la répartition de la charge perpendiculairement a la direction de portée de la
dalle

1) Si une seule roue se situe au milieu de la portée de la dalle
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2)

3)

4)

a=(a, +2h) +3L2%l (4.2.3-2)

Si plusieurs roues identiques se situent au milieu de la portée de la dalle, les largeurs de
répartition de charge des roues individuelles se superposent et sont calculées selon la
formule (4.2.32),

a=(a, +2h) +d+3i>%1+d (4.2.33)
Si les roues se situent sur appuis
a=(a, +2h) +t (4.2.3-4)

Si les roues sont proches des appuis et si la distance des roues par rapport au point dappui

est X
a=(a, +2h) +1t+2x (4.2.3-5)

N

Cette valeur doit étre inférieure ou égale a celle caleulée lorsque la roue se situe au milieu de la

portée de la dalle

5)

6)

Lorsque les largeurs de répartition ‘caleulées, conformément aux régles ci-dessus, sont
supérieures a la largeur totale ‘de la<dalle, cette derhiere doit étre prise égale a la largeur

de répartition des charges’;

Pour les dalles préfabriquées qui ne sont\pas‘continues, la largeur de répartition des roues
a 1’ intérieur'de la dalle, ne doit\pas €tre supérieure a la largeur de la dalle préfabriquée.
Pour les formules.ci-dessus :#

Portées de ‘caleul de la dalle,

hs—E'paisseur de la couche d’ étanchéité et de la couche d’ enrobé

t—Epaisseur de la dalle & mi-travée

d—Distance entre les roues extérieures lorsqu’ il y a plusieurs roues

a, \b,—Cotés de la surface rectangulaire de contact de la roue, dans la direction perpendiculaire

a la portée de la dalle, et dans la direction parallele a la portée de la dalle

4.2.4 Lorsque 1’ angle entre la direction perpendiculaire a la ligne d” appui et 1’ axe longitudinal

du pont, est inférieur a 15°, la dalle du pont biais peut &tre calculée comme une dalle

rectangulaire.

Lorsque I/b<1.3, la portée de calcul doit étre prise égale a la distance perpendiculaire aux lignes

d’ appui.
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Lorsque I/b >1.3, la portée de calcul doit étre prise égale a la portée biaise, / étant la portée biaise

et b étant la largeur de la dalle perpendiculairement a 1’ axe longitudinal ale du pont.

Pour les dalles préfabriquées biaises qui portent sur des appuis simples, le calcul peut étre mené
comme pour une dalle rectangulaire en prenant pour largeur de calcul, la distance perpendiculaire

entre les deux bords et pour portée de calcul, la portée biaise.

4.2.5 Lorsque la longueur d’ encorbellement est inférieure a 2,5m soit /. <2.5m, la longeur de
répartition de la charge de la roue dans la direction perpendiculaire ou longitudinale peut étre
calculée selon la formule suivante .
a=(a, +2h) +2I, (4.2.5)

Avec:

a—Largeur de répartition de la charge de la roue dans la direction transversale

a,—Dimension du coté de la surface de contact dans la“direction transversale

[.—Distance entre le bord de la projection a 45°du cot¢ extérieur de la roue sur le hourdis

supérieur en béton, et la surface verticale €xtérieure 'de 1’ Ame (figure 4.2.5) ;

h—Epaisseur de la couche d’ étanchéité et de'la couche d’enrobé

2]
Figure 4.2.5 Répartition’des roues sur la Figure 4.2.6 Epaisseur de calcul de la dalle en
dalle en encorbellement encorbellement au niveau du gousset

1-hourdis en_bétons2-ame ;3-encorbellement

4.2.6 Pour le calcul des sections au niveau des goussets, lorsque les dalles sont liées aux ames
par des goussets( figure 4.2.6), 1’ épaisseur de calcul de la dalle au niveau du gousset peut étre
calculée comme suit;
h, =h{+s + tana (4.2.6)
Avec .
h,—Epaisseur de calcul des sections entre le point de départ du gousset et 1’ axe de 1’ ame
hi—Epaisseur de la dalle sans gousset
s—Distance horizontale des sections de calcul par rapport au plan axial ou moyen de 1’ Ame
a—Angle formé par la surface inférieure du gousset et la surface inférieure de la dalle en

encorbellement. Lorsque tana > 1/3,1a valeur de tana est prise égale al/3
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4.3 Poutres

4.3.1 Pour 1’ analyse des éléments de réduction sur les structures hyperstatiques, la rigidité en

flexion des éléments doit &tre prise conformément aux dispositions suivantes

Eléments pour lesquels la fissuration est admissible:0.8E 1

Eléments pour lesquels la fissuration n’ est pas admissible: E_ 1

I est le moment d’ inertie de la section brute.

4.3.2 Pour le calcul de la résistance et le calcul de 1a contrainte dans la section, la largeur
efficace de la dalle de compression doit étre prise en compte poursdes poutres de sections en T, en

I ou en caisson.

4.3.3 La largeur participante b} de la dalle, de compression.des<poutres en T et des poutres en I

doit étre prise conformément aux regles stvantes:

1 Pour les poutres intéricures la“largeur participante-est prise égale a la valeur minimale

parmi les 3 valeurs suivantes;

1) Pour des poutres isostatiques,-1/3.de la portée de calcul.

Pourrles“zones.de moment de flexion positif en travées intermédiaires, 0.2 fois la portée

de calcul de la travée.

Pour/les zones de moment de flexion positif en travées de rive, 0. 27 fois la portée de

calcul de la travée.

Pour les zones de moment de flexion négatif sur appuis intermédiaires, 0. 07 fois la

somme des deux travées adjacentes.

2) espacement moyen des poutres adjacentes;

3) (b+2b, +12h%) ,avec b, largeur de 1’ dme, b, la largeur du gousset, i’ epaisseur de la

dalle en encorbellement.
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Lorsque h,/b, <1/3,b, dans la formule doit étre remplacé par 34, ,en sachant que A, est

1’ épaisseur du gousset au niveau de sa jonction avec 1’ dme.

2 Pour les poutres de rive, la largeur participante est prise égale a la somme des trois valeurs
suivantes ; la moitié de la largeur participante de la poutre intérieure adjacente, la moitié de
la largeur de 1’ ame, et la plus petite des deux valeurs que sont : 6 fois 1’ épaisseur de la

dalle en encorbellement ou la portée de la dalle en encorbellement.

4.3.4 La largeur participante b_; du hourdis supérieur et du hourdis inférieur des sections en

caisson peut étre calculée selon les regles suivantes

1 Pour les zones en travée des poutres isostatiques et des poutres“continues
b =pib; ; (4.3.4-1)
pr=—6.44(b/1)* +10.10(b,/1)° =3.56 (b,/1)° —1.44(b/1,) +1.08 (4.3.4-2)

2 Pour les zones sur appuis des poutres isostatiques, \des poutres continues et les zones en
porte-a-faux des poutres en encorbellement
s =P by
p,=21.86(b,/1)* =38.01 (b))’ %24.57 (b/I1)%ET267 (b/1) +1.27
(4.3.4-4)

(4.3.43)

Avec
b, ,—largeur participante-du’hourdis.supérieur et da hourdis inféieur; i =1,2,3,--- voir figure 4.3.4
b,—épaisseur du hourdis supérieur et'du hourdis-inféieur, i =1,2,3,-- voir figure 4.3.4
p;—Coefficient de calcul”de la_largeur ‘participante pour les zones en travée des poutres
isostatiques” ou des poutres continues
p,—Coefficient,de” calcul de la largeur participante pour les zones sur appuis des poutres
isostatiques, ou des poutres continues ou des zones en porte-d-faux des poutres en
encorbellement
[.—Portée de calcul, déterminée selon tableau 4.3. 4.
b, b b, N b, b, b,
e B i

Figure 4.3.4 Largeur participante du hourdis supérieur et du hourdis inférieur des sections en caisson
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Lorsque h= b,/0.3, la largeur participante de la dalle doit étre prise égale a sa largeur réelle.

Tableau 4.3.4 Portée de calcul /; et zones d’ application de p_ et p,

Types de structure

Portées de calcul /,

T - ik
| ;'E BXL |
Poutres isostatiques Q:"I ( < \W Q7 L=l
PAY AN
al 2a a
/
|
- ) - 1;'=0. 81 pour les zones en
P . Q.I ( Q % i P
Travée de rive A yay T !
al I-a-c LC | travée
l
Poutres
continues [, =0. 81 pour les zones en
A travée
Travée Q_MTY ) c.;f % I, =0.2 fois la somme des
intermédiaire A . 1-2¢ | CA | portées des deux travées
/ adjacentes pour les zones sur
appuis intermédiaires
Ta
Travée en porte-a-faux l,=1.51
l el

NOTA:

1. a est la largeur réelled, de'la dalle comprimée correspondante ,a largeur participante, mais a ne doit pas étre supérieur a

0.251:

2. [ étant la_portée de'calcul.

3.¢=0.1L

4. Pour les zones de poutre a 1’ intérieur de la longueur a ou de longueur ¢, la largeur participante peut étre calculée par 1’

interpolation enter p b, et p.b;.

4.3.5 Lors du calcul du moment de flexion négatif au niveau des appuis intermédiaires de la poutre

continue, 1’ effet de la largeur d’ appui sur la réduction du moment de flexion peut étre prise en

compte. Le moment de flexion apres réduction, est calculé selon la formule suivante (fig. 4.3.5);

Toutefois, le moment de flexion apres réduction ne doit pas étre inférieur a 0,9 fois le moment de

flexion sans réduction

\o
o

N
!

M, =M-M

M! — anz

8

(4.3.5-1)

(4.3.52)




avec:
M_,—moment de flexion négatif sur appuis, apres réduction
M—Moment de flexion négatif sur appuis, calculé selon les formules théoriques
M'—Réduction des moments de flexion
g—La charge répartie est calculée en divisant la réaction d’ appui R, par la longueur de
répartition au niveau de 1’ axe neutre G-G de la poutre, et en tenant compte d’ une
diffusion a 45° de la réaction R, g =R/a
a—Longueur de répartition au niveau de 1’ axe neutre G-G de la poutre, de la réaction R
supposée se diffuser a 45° a partir de son point d” appplication ( Les appareils d’ appui de
forme circulaire peuvent étre considérés comme des appareils d.“appui carrés de coté égal

a 0,8 fois le diametre)

Figure. 4.3.5 Schéma de principe de calctil du moment de flexion réduit sur appuis intermédiaires

4.3.6 Pour le calcul, la variation duw moment d’ inertie\de la section doit étre pris en compte pour
les poutres de hauteur variable ou«pour.celles qui“présentent des goussets au niveau des appuis.
Lorsque le rapport du moment d’ inertic ‘de la, sectionsur, appui par rapport a celui de la section a

mi-travée est inférieur ou égal a2 ,/cette influence, peut &tre négligée.

4.3.7 Lorsque-lesipoutres/continues disposent d’ entretoises sur appuis, la section de calcul des

poutres contindes sursappuis a considérer peut étre celle de la section des poutres continues.

4.3.8 Pour le calcul des poutres continues ou d’ autres types de structures hyperstatiques, les
effets de la température, du retrait, du fluage du béton et du tassement différentiel de la fondation,
doivent &tre pris en compte selon la situation. Pour les poutres continues en béton précontraint, 1’

effet hyperstatique de précontrainte doit étre pris en compte.

4.3.9 Lors du calcul du fluage du béton, on peut supposer, en premiere approche, que le fluage
a une relation linéaire avec la contrainte du béton. En 1’ absence de données ou de méthodes de
calcul plus précises qui répondraient aux conditions locales réelles, le coefficient de fluage du béton

dans le tableau 6.2.7 ou dans 1’ annexe C peut étre utilisé.

La déformation di au retrait du béton peut étre calculée conformément au tableau 6.2.7 ou selon 1’

annexe C.
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4.3.10 La contrainte dans les sections de poutres, dii au gradient positif ou négatif de température,
peut étre calculée selon 1’ annexe D. La courbe de gradient vertical de température peut &tre prise

conformément aux « Reégles générales pour la conception des ponts routiers et des ponceaux » (JTG
D60) .

4.4 Arcs

4.4.1 Pour le calcul des arcs, 1’ effet structurel des structures li€es a 1’sarc principal peut étre
négligé. Lorsque cet effet est pris en compte, la structure liée a 1’ arc principal doit répondre aux
conditions de calcul prédéfinies. Les dispositions de calcul de la section s -appliquent aux situations

dans lesquelles seul 1’ arc principal est pris en compte.

Pour le calcul du moment de flexion positif dans les arcs }sous, charges d’ exploitation, il convient

de déterminer les coefficients de réduction des différentes seéctionsiconformément au tableau 4.4. 1.

Tableau 4.4.1 Coefficients de réduction’ du'moment-.de flexion positif

Portées L.m
Sections ;
L<60 ! 60< L <100 L=100
Sommet de 1’ arc; 1/4 arc 0.7 Interpblation 1.0
Pied d’ arc 09 Interpolation 1.0
Autres sections Interpolation

4.4.2 Pour la conception d’ un pont en ate, la fibre moyenne ou axe géométrique de 1’ arc doit
étre tracé de sorte-que'l’ excentricité de 1™ effort normal par rapport a la fibre moyenne de 1’ arc soit
faible sous les différentes combinaisons d’ actions. Pour les ponts en arc de grande portée, si la
ligne de pression-sous poids propre de la structure s’ écarte trop de la fibre moyenne de 1’ arc dans
certaines sections, ou lorsque 1’ excentricité de 1’ effort normal est importante sous 1’ effet de la
déformation élastique, de la variation de température, ou du retrait du béton, le tracé de 1’ axe de
1’ arc doit étre ajusté. Le moment d a 1’ écart de 1’ axe géométrique ou de la fibre moyenne de 1’

arc par rapport a la ligne de pression sous poids propre doit étre pris en compte.

4.4.3 Lorsque les charges du tablier sont transmises par des poteaux verticaux a 1’ arc principal
constitué de sections-caissons, la répartition transversale, non-uniforme, des charges d’ exploitation

doit étre prise en compte.

Lorsque les charges du tablier sont transmises par des voiles verticaux a 1’ arc principal constitué de

sections-caissons et lorsque la largeur de la zone d’ application des charges ne dépasse pas la largeur
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de 1’ arc, la répartition transversale des charges de trafic peut étre considérée comme uniforme.
4.4.4 Pour les ponts en arc courants, dans lesquels le tablier est situé au dessus de 1’ arc, les

charges d’ exploitation peuvent étre transmises a 1’ arc par des entretoises de téte et des poteaux.
4.4.5 Les entretoises au-dessus de 1’ arc peuvent étre calculées en référence au chapitre 8. 4.

4.4.6 Au cours de la construction de 1’ arc, la résistance de la section transversale et la stabilité

de 1’ arc doivent étre vérifiées dans chaque phase .

4.4.7 La stabilité de 1’ arc dans le sens longitudinal doit étre vérifiée conformément a la clause 5.
3.1 de la présente norme. A ce stade, la valeur de calcul de 1’ effort normal de. 1’ arc, Nd, peut
étre calculée comme suit .
N, =H,/cosep,, ; (4.4.7)
Avec
H,—valeur de la poussée horizontale de 1’ arc ;
¢,,—Angle formé par la ligne de liaison entre le sommet de 1’ arc et le pied d’ arc et la ligne

horizontale.

En phase de construction, le coefficient partiel de’1’ effet du poids propre doitt étre pris égal a 1,2
pour la vérification de la stabilité longitudinale”dans le plan’ de 17\arc, et le coefficient partiel des

effets des autres charges, pendant1a.construction, doit.€tre pris égal a 1,4.

En phase de service, le-coefficient partiel des effets 'des actions pour la vérification de la stabilité
longitudinale dans le/plan”de I’-arc devrait“étre pris conformément a la Norme Générale pour la

Conception des Ponts routiers et des Ponceanx, (JTG D60) .

Lors du calcul de la stabilité longitudinale dans le plan vertical axial ou plan moyen, la longueur de
calcul de 1’/ar¢peut étre prise comme suit

Arcs tri-articulés 0. 58L,

Arcs bi-articulés 0. 54L,;

Arcs non-articulés0. 36L ;

L, est la longueur développée selon 1’ axe de 1’ arc.

4.4.8 Lorsque la largeur de 1’ arc est inférieure a 1/20 de la portée de calcul, la stabilité
transversale de 1’ arc doit étre vérifiée. Lors de la vérification de la stabilité transversale de 1’ arc
comportant des entretoises, 1’ arc peut &étre considéré comme une poutre treillis en plan, dont la
longueur est égale a la longueur développée del’ arc, et dont la longueur de calcul et le rapport d’
élancement peuvent étre déterminés en fonction des conditions d’ appui. L’ effort normal moyen

dans 1’ arc peut étre calculé par la formule (4.4.7).

A
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4.4.9 Pour le calcul de la section en pied d’ arc, 1’ effet di au vent ou a la force centrifuge, peut

étre estimé selon les hypotheses suivantes;

1 Le moment de flexion M, en extrémité d’ arc est calculé en considérant 1’ arc comme une
poutre droite horizontale encastrée aux deux extrémités et de portée égale a la portée de

calcul horizontale de 1’ arc, soumis aux charges uniformes de vent ou centrifuges.

2 Le moment M, est calculé en considérant 1’ arc comme une poutre console verticale de
longueur ou portée égale a la fleche de 1’ arc encastré en pied, sQumise a une charge
répartie de vent, égale a celle s’ exergant sur la surface correspondant avla demi portée de

1’ arc et une charge ponctuelle s’ exercant sur 1’ extrémité libre

3 Le moment de flexion M en pied d’ arc est la somme des projections des deux moments de
flexion ci-dessus, sur la section du pied d’ arc, perpendiculairent a 1’ axe .
M = M, cosg ¥ M,sing (4.4.9)
Avec:

¢—L"’ angle formé par la tangente de 1*axe géométrique de I’ arc.avec la ligne horizontale.

4.4.10 Pour les ponts en arc de portée importante, les sections' qui se situent au sommet de 1’
arc, a3/8 de la portée, a 1/4 dela'portée et en pied d are deivent étre vérifiées. Pour les ponts en
arc de moyenne et de petite portée ,“il'n” estpas obligatoire de vérifier la section au 1/4 de la
portée. Pour les ponts ensare de portée extrtémement, grande, des sections critiques supplémentaires
doivent étre vérifiées/selon leurs<Conditions de'ferraillage, en plus des quatres sections ci — dessus.
La résistance des_sectionsidoit étre vérifiée selon les dispositions du chapitre 5. 3 de la présente
norme et 1’ importancetdes calculs des éléments peut étre déterminée selon 1’ article 4. 4.7 de la

présente normes

4.4.11 Les ponts en arc multi-travées sans articulation, doivent &tre calculés en tant qu’ arcs
successifs continus. Lorsque le rapport entre la rigidité transversale des piles et celle de 1’ arc
principal est supérieur a 37, le calcul peut étre simplifi¢ en considérant la structure comme un arc a

travée unique sans articulation.

4.4.12 Les pieds d’ arcs en treillis peuvent étre constitués d’ articulations fixes. Les connexions
entre les barres du treillis sont considérées comme des liaisons rigides. Dans les calculs simplifiés,
les connexions entre les barres du treillis peuvent étre considérées comme des articulations, mais
une marge de sécurité minimale de 20% doit étre assurée pour la résistance des barres en membrure

inférieure du treillis.
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Le poids propre de 1’ arc en treillis peut étre considéré comme une charge uniformément répartie sur
la portée de calcul, cette charge est appliquée sur 1’ ensemble de 1’ arc. Cependant, si les barres de
la membrure supérieure sont montées apres clavage de la membrure inférieure du treillis, il doit étre
considéré que toutes les charges de la structure avant clavage sont supportées uniquement par la
membrure inférieure du treillis. Il peut étre considéré que les charges d’ exploitation soient

supportées par le tablier horizontal et les barres de la membrure supérieure du treillis.

Dans le calcul des barres diagonales et des montants, les moments de flexion dus aux charges

concentrées appliquées sur le tablier doivent étre pris en compte.

La répartition transversale des charges d’ exploitation ou de trafic doit étre/prise ‘en compte dans le

calcul des arcs en treillis.

Il convient que 1’ axe de 1’ arc en treillis soit proche de-la’ligne dé pression sous poids propre

représenté par des courbes funiculaires a faible coefficient axial-=mou par des courbes paraboliques .

4.4.13 Les ponts en arcs a tablier supérieur deivent disposer d appareils d’ appui glissants au
niveau des extrémités de la membrure supérieure. “]Il" peut. €tre. considéré que les charges d’

exploitation soient supportées par 1’ ensemble constitué du tablieret de 1’ arc.

La répartition transversale des charges d “exploitation ou de trafic doit étre considérée dans le calcul

des ponts en arcs a tablier supérieur.

4.4.14 Pour les ponts bow.—strings, lorsque.le rapport entre la rigidité a la flexion des sections
d’ arcs et celle de la section du tablier tirant;~est inférieur a 1/100, les arcs peuvent étre considérés
comme des args souples.qui sont sollicitéssuniquement par de la compression axiale. Lorsque le
rapport entre lairigidité a la flexion des sections d’ arcs et celle de la section du tablier tirant est
supérieur a/1/100, il peut étre considéré que le tablier tirant soit sollicité uniquement en traction

axiale. Les points de connexion des poutres sont considérés en tant qu’ articulations.

Lorsque le rapport entre la rigidité a la flexion des sections d’ arcs et celle de la section du tablier
tirant est compris entre 1/100 et 100, la connexion entre les arcs et le tablier tirant doit &étre
considérée comme rigide et les moments de flexion doivent étre répartis dans les sections de 1’ arc et

dans les sections du tablier tirant en fonction du rapport de leurs rigidités a la flexion.

4.5 Exigences de durabilité

4.5.1 La durée de vie de service des structures et des éléments structuraux des ponts routiers en
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béton doit étre conforme aux dispositions de la { Norme technique des travaux routiers) ( JTG

BO1).

4.5.2 Les classes dexposition des structures et des éléments structuraux des ponts routiers en

béton doivent étre déterminées en fonction des conditions denvironnement auxquelles les surfaces

des structures sont directement exposées comme défini dans le tableau 4.5. 2.

Tableau 4.5.2 Classes d’ exposition des structures et des éléments structuraux

des ponts routiers en béton

Classes d’ exposition

Conditions enviropnementales

Classe | -Environnement normal

Seul 1’ impact de la carbonatation sur le béton est
considéré

Classe Il -Environnement agressif gel/dégel

La surface est exposée aux répétitions de cycles gel/dégel

Classe Ill-Environnement de corrosion induite par les
chlorures présents dans leau de mer

La structure est exposée a lair chargé de sel marin ou en

Classe IV-Environnement de corrosion induite par les
chlorures présents dans les agents de déverglacage ou dans
les autres sels chlorures

contact direct avec leaul de mer

La structure est-exposée aux chlorures présents dans les
agents de déverglagage ou dans les autres sels chlorures

Classe V -Environnement agressif sulfatique

La strugture est soumise aux effets de 1’ augmentation de
| velume résultant-de la eristallisation des sels sulfatiques dans

wles pores du béton

Classe VI-Environnement agressif chimique

La strueture estsoumise aux corrosions induites par des

matieres chimiques acides ou alcalines

Classe VI-Environnement agressif_par abrasion.

- La_structuresest soumise aux phénomenes d’ abrasion

| induites par le vent, les courants d’ eau, le frottement ou les
~¢hocs occasionnés par des objets charriés par 1’ eau

4.5.3 Les classes.deésistance minimales'du béton utilisé dans des environnements de différentes

classes d’ exposition do;ivent étre conformes 'au tableau 4.5.3

Tableau 4.5.3 Classes de résistance minimales du béton

. Poutres, dalles, ) . .
Types d’ éléments structuraux R Culées et fats des piles Semelles et fondations
pylones, arcs
. 50 ans, 50 ans. 50 ans.
Durées de vie 100 ans 100 ans 100 ans
30 ans 30 ans 30 ans
Classe | -Environnement normal C35 C30 C30 C25 C25 C25
Classe Il -Environnement agressif
C40 C35 C35 C30 C30 C25
gel/dégel
Classe II-Environnement de corrosion
induite par les chlorures présents dans 1’ C40 C35 C35 C30 C30 C25
eau de mer
Classe IV-Environnement de corrosion
induite par les chlorures présents dans les C40 C35 C35 C30 C30 C25
agents de déverglacage ou autres chlorures
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suite

. Poutres, dalles, B . .
Types d’ éléments structuraux N Culées et flits des piles Semelles et fondations
pylones, arcs
. . 50 ans 50 ans 50 ans
Durées de vie 100 ans 100 ans 100 ans
30 ans 30 ans 30 ans
Classe V -Environnement agressif
. C40 C35 C35 C30 C30 C25
sulfatique
Classe VI-Environnement agressif
L. C40 C35 C35 C30 C30 C25
chimique
Classe VI-Environnement agressif par
. C40 C35 C35 C30 v C30 C25
abrasion

4.5.4 Les dispositions de durabilité suivantes doivent étre prises pour less.structures et les éléments

structuraux des ponts routiers en béton

1 L’ épaisseur d’ enrobage doit étre conforme a1’ article9. 1.1 de la présente norme.

2 De multiples mesures de protection doivent étre*adoptées pouriles armatures de précontrainte

dans les structures en béton précontraint,

3 La perméabilité du béton doit.fépondre aux dispositions des normes concernées lorsque la

conception 1’ exige.

4 Dans un environnément dé froid et d. humidité, le béton doit répondre aux exigences de

résistance-antigel, données dans les normes concernées.

5 Lesformes de la structure et des €éléments structuraux doivent faciliter le drainage et la

ventilation-afin d’ éviter la stagnation d’ eau et de matieres corrosives.
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5 Etats-Limites Ultimes( ELU) de service

5.1 Généralités

5.1.1 En phase de service, les ponts routiers et les ponceaux doivent étre congus conformément
aux exigences relatives aux Etats-Limites Ultimes { ELU) ‘en vérifiant la capacité portante et la
stabilité des €éléments structuraux . La stabilité au renversement et\la stabilité au glissement de la

structure doivent &tre aussi vérifiés selon le_besoin.

5.1.2 En terme de forces internés; 17 expression suivante doit &tre utilisée pour le calcul de la
capacité portante des ponts et de$ ponceaux,aux Etats-Limites“Ultimes ( ELU)
VSR (5.1.2-1)
R =R(f, ,ay) (5.1.2-2)
Avec:
v,—Coefficient_d. importance de-la structure. Selon le niveau de sécurité retenu pour la
conception‘du_pont, les coefficients 1.1, 1.0 et 0.9 sont utilisés respectivement pour les
pont de premier niveau, de deuxieéme niveau, et de troisieme niveau. Le niveau de
sécurité de la structure du pont doit étre déterminé conformément aux " Regles générales
de Conception des ponts routiers et ponceaux" (JTG D60) ;
S— pour les situations de service, les calculs doivent étre menés sous combinaisons
fondamentales ( coefficient dynamique des charges de véhicule inclus) conformément aux
{Regles générales de conception des ponts routiers et des ponceaux ) (JTG D60), .
R—Résistance de calcul des éléments structuraux
R( - )—fonction de la Résistance des éléments structuraux
fi—Résistance de calcul du matériau

a,—Valeur du parametre géométrique.

Lorsqu’ il n’ existe pas de données mesurées, la valeur nominale a,, c’ est-a-dire la valeur

spécifiée, peut étre prise en compte.
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5.1.3 La résistance de la section droite doit étre calculée selon les hypothéses de base suivantes;

1 Les sections droites restent droites sous les moments de flexion

2 La résistance en traction du béton est négligée

3  La contrainte dans les armatures longitudinales, est égale au produit de la déformation

desarmatures et de leur module d’ élasticité, et leur valeur doit satisfaire aux conditions suivantes:

~fusSo sty (5.1.3-1)
= (fra = 0wi) SO, Shy (5.1.32)

Avec
o, .0,—La contrainte dans les armatures passives longitudinales et dans les armatures de

précontrainte du lit i, sont calculées selon les formules 5°1.5-1 et 5. 1.5-2. Les
valeurs positives correspondent d une contraifnteé:de traction et les valeurs négatives a
une contrainte de compression;

fiofy—Limite délasticité en traction et en compression,des armatures passives longitudinales,
prises conformément au tableau 3.2, 31«

fra~J pa—Limite d€lasticité en traction et en compression des drmatures de précontrainte, prises
conformément au tableau 3.2.32%

o ,—Contrainte dans les armatures‘de précontrainte’ lorsque la contrainte normale du béton

au centre de gravité¢”du'.eéme lit d’ armatures est égale a zéro.
5.1.4 Le calcul de la-contrainte du béton dans_la zone comprimée de la section droite, section

soumise a la flexion’et d,“des-forces-axiales excentrées, doit étre conforme aux prescriptions

suivantes :

1 Le-diagramme de contraintes du béton dans la zone comprimée de la section droite, peut

étre simplifié en recourant a un diagramme de contrainte rectangulaire équivalent.

2 Le rapport entre la hauteur du diagramme rectangulaire et la hauteur réelle de la zone

comprimée est 3,conformément au tableau 5.1.4.

3 La valeur de la compression dans le diagramme rectangulaire est prise égale a la résistance

de calcul en compression du béton f,,

Tableau 5.1.4 Valeurs du coefficient

Classes du Inférieure a
C55 C60 C65 C70 C75 C80
béton C50
B 0.80 0.79 0.78 0.77 0.76 0.75 0.74
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5.1.5 La contrainte dans les armatures longitudinales doit &tre déterminée conformément aux

dispositions suivantes

Pour les armatures passives

N
O-Si:‘gcuEs[&_l] (515-1)

X

Pour les armatures de précontrainte

7N
apizscuEp[&—l]wpm (5.1.52)
X

Avec:
x—Avec x hauteur de la zone comprimée dans le diagramme rectangulaire
h,,—Distance entre le centre de gravité des armatures du ieme-lit, et le 'bord comprimé de la
section ( pour la compression excentrée, prendre le bord le plus.comprimé) .
E  .E,—Module d’ €lasticité des armatures passives et des armatures de précontrainte ;
B—Rapport entre la hauteur du diagramme rectangulaire -et la hauteur réelle de la zone
comprimée, pris conformément au tableau 5 1. 4.
&.,,—Déformation ultime du béton lorsque las sectionstransversale est sollicitée en compression
non-uniforme. Pour les bétons de classe inférieure a C50 ,%¢,, =0.0033. Pour les bétons
de classe supérieure a C80, e, =0:003~Pour les bétons de classe qui se situe entre C50 et

C80, la valeur de ¢, est déterminée par interpolation.

Pour le calcul de la contrainte dansles.armatures longitudinales en appliquant les formules (5.1.5-1)
et (5.1.5-2), le calcul doit'étre conforme aux\dispOsitions de 1’ article 5. 1. 3.

Pour le calcul de la résistance a-la flexion de‘la section de la zone d’ ancrage en extrémité de 1’
élément en béton_précontraint par pré-tensions, 1a limite d€lasticité des armatures de précontrainte
doit étre prise égale'aQ ad début de la zone'd’ ancrage et a f,, en fin de zone d’ ancrage. Pour les
zones intermédiaires, les contraintes sont calculées par interpolation. La longueur d’ ancrage /, doit
étre prise’ conformément au tableau 5. 1. 6.

Tableau 5.1.6 Longueur d’ ancrage des armatures de précontrainte /, ( mm)

Types d’ armature de Classes de béton
précontrainte C40 C45 C50 C55 C60 =C65
Torons 1 x7, f, =1260MPa 130d 125d 120d 115d 110d 105d
Fils adhérents, f,, =1200MPa 95d 90d 85d 83d 80d 80d

NOTA

1. Lorsque les armatures de précontrainte sont relachées immédiatement aprés mise en tension, il est considéré que le point
de départ de la longueur d’ ancrage se situe a 0. 25/, a partir de 1’ extrémité de 1’ ancrage, ou /, est la longueur de
transmission de 1’ effort de précontrainte déterminée conformément au tableau 6. 1. 8.

2. Lorsque la limite d€lasticité f,, des armatures de précontrainte est différente de la valeur donnée dans le tableau, la
longueur d’ ancrage doit étre augmentée ou diminuée proportionnellement a la résistance.

3.d est le diametre nominal des armatures de précontrainte.



5.2 Eléments sollicitées a la flexion

5.2.1 La hauteur relative &, de la zone comprimée de la section droite sollicitée a la flexion doit

étre déterminée conformément au tableau 5.2. 1.

Tableau 5.2.1 Hauteur relative &, de la zone comprimée

Classes de béton
Types d’ armatures
C50 & LA R C55.C60 C65 G710 C75.C80

HPB300 0.58 0.56 0.54 ‘ —

HRB400 . HRBF400 ,RRB400 0.53 0.51 0.49 —
HRB500 0.49 0.47 0. 46 —

Torons et fils 0.40 0.38 ! 0.36 0.35
Barres de précontrainte 0.40 0.38 0.36 —

NOTA
1. Pour les éléments soumis d la flexion comportant différents types d” armatures dans la zone de traction, la valeur la plus
petite de &, doit étre prise en compte.
2.&, =x,/hy 00 x, est la hauteur du diagramme re¢tangulaire lorsque 1’ armature longitudinale tendue et le béton dans la

zone comprimée atteignent simultanément leurs fésistances de calcul.

5.2.2 Pour les éléments structuratix dessection’reetangulaire avec armatures longitudinales ou de
section en T, dont la table‘est'tendue le calculvde résistance en flexion de la section droite doit &tre

conforme aux dispositions suivantes ( Figure5.2.2) -
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Figure. 5.2.2 Calcul de la résistance en flexion de la section rectangulaire

YoM, $fcdbx[h0 —;Cj + LA (hy —al) + (fr,—0)A (hy—a)) (5.2.2-1)

La hauteur x de la zone de compression du béton doit étre calculée comme suit .
Fuk, + fouy = fubx + FUAL + (fly - 0l) A (5.2.22)

La hauteur de la zone comprimée doit répondre aux exigences suivantes;
x <&, h, (5.2.2-3)



Lorsque la zone comprimée comporte des armatures passives longitudinales et des armatures de
. . _ . . . , , -
précontrainte et que les armatures de précontrainte sont comprimées, alors (f7, —o ') est positive:

x=2a’ (5.2.2-4)

Lorsque la zone comprimée comporte uniquement des armatures passives longitudinales, ou lorsqu’
elle comporte des armatures passives longitudinales et des armatures de précontrainte et que les
armatures de précontrainte sont tendues, alors (f}, -0’ ) est négative:
x= 2a (5.2.2-5)
Avec;
v,—Coefficient d’ importance de la structure, déterminé selon 1 article 5.1.2
M ,—Moment de flexion de calcul
f..—Résistance de calcul en compression du béton, priseqdans-le tableau 3.1.4
fiufi—Limite d€lasticité en traction et en compression des armatures passives, prise dans le
tableau 3.2.3-1.
Joa S pa—Limite d€lasticité en traction et en compression-des jarmatures de précontrainte, prise
dans le tableau 3.2.3-2.
A, A.—Aire des armatures passives longitudinales-dans la zofie de traction et dans la zone de
compression
A, A’ ,—Aire des armatures de précontraintelongitudinales dans la zone de traction et dans la
zone de compression
b—Largeur de la section'rectangulaire ou largeur‘de-1* dme de la section en T
h,—Hauteur utile dela,section ,“h, = h*— a ,0u h est la hauteur totale de la section
a.a'. a—Distance du-barycentre des efforts dans‘les/armatures passives et dans les armatures de
précontrainte devla.zone tendue“par, rapport a la fibre extréme de la zone tendue;
a’'—Distane¢ du barycentre des.efforts dans les armatures passives et dans les armatures de
précontraintede la zone comprimée par rapport a la fibre extréme de la zone comprimée
a .a},. a,—Distance 'du barycentre des efforts dans les armatures passives de la zone comprimée par
rapport a la fibre extréme de la zone comprimée ;
a,—Distance du barycentre des efforts dans les armatures de précontrainte de la zone
comprimée par rapport a la fibre extréme de la zone comprimée ;
o ,—Contrainte dans les armatures de précontrainte dans les zones comprimées lorsque la
contrainte normale du béton au barycentre des efforts de précontrainte est égale a zéro.
Pour les éléments de précontrainte par pré-tension, le calcul doit étre mené selon la
formule (6.1.6-2). Pour les é€léments précontraints par post-tension, le calcul doit

&tre mené selon la formule (6.1.6-5)

5.2.3 Pour les éléments de sections en T ou en I soumis a la flexion, lorsque la table est située
dans la zone de compression, la résistance en flexion de la section doit étre calculée conformément

aux dispositions suivantes
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1 Lorsque les conditions suivantes sont remplies
JaAs +1oaAy STaabihi + LA+ (fra —00) A, (5.2.3-1)

Une section rectangulaire de largeur b’f [ Figure 5. 2. 3a) | doit étre calculée conformément a la
formule 5.2.2.

| b; | | bt" |
| e | | .|
- — 4 ]
77727 - <[ /{/X/XRQRT
A 4, A! i A} A~
<= =< =
As —_— /Ap As / AP
S o] 3 S Nosert o
f b 3”1 i b QWT
a)Calculer en considérant la section b)Calculer eniconsidérant la’section T si x>h,

rectangulaire si x<Sh,

Figure. 5.2.3 Calcul de la résistance en fiexion de la section en T

(la direction des efforts internes dans la sectioniést la méme que celle de la Figure 5.2.2)

2 Lorsque les conditions de la formule, ('5.2.31) ne sont pas remplies, le calcul doit étre le
suivant [ Figure 5.2.3b) | .

!

x r ’ h ! !’ !
'YOMd gfcd|:bx(h0 _E‘J 3 (bf _b)hf[ho —?fJ} +fsdAs<h0 _as) +

(o ® G Y A s —ay > (5.2.32)

La hauteur x de la zone de pression doit-€tre.calculée selon la formule suivante et doit satisfaire aux
prescriptions des équations, (5.2.23) et (5:2.24) ou (5.2.25).
FuAA* fouA, = [ bx #(b{ D) h{] +fLA; + (fls —0)A, (5.2.33)
Avec:
h,—Epaisseut de la table de compression de la section en T ou en I

b—Largeur participante de la section en T ou en I, déterminée selon 1’ article 4.3.3

La résistance en flexion de la section caisson qui comporte uniquement des armatures de

précontrainte intérieure , peut étre calculée selon la méthode ci-dessus.

5.2.4 Lorsque les armatures longitudinales de la zone comprimée sont prises en compte dans le
calcul, mais que les conditions de la formule (5.2.24) ou (5.2.25) ne sont pas remplies, le
calcul de la résistance en flexion de la section qui comporte uniquement des armatures longitudinales

de précontrainte intérieure doit étre conforme aux dispositions suivantes ( Figure. 5.2.2) :

1 Lorsque la zone comprimée comporte des armatures passives longitudinales et des armatures de



précontrainte et que les armatures de précontrainte sont comprimées, on doit vérifier la relation
suivante

YoM, <f,A,(h-a,-a") +f,A(h-a,-a") (5.2.4-1)

2 Lorsque la zone comprimée comporte uniquement des armatures passives longitudinales,
ou des armatures passives et des armatures de précontrainte et que les armatures de
précontrainte sont tendues, on doit vérifier que

YoMy <fuA,(h—a, -al) +f A (h=a, —al) - (fly -0 n)A!(a) -al)
(5.2.4-2)
Avec:
a,.a,—Distance du barycentre des efforts dans les armatures passives de la zone

tendue par rapport a la fibre extréme de la zone tenduej

Distance du barycentre des efforts dans les armatures de précontrainte de la zone tendue par rapport

a la fibre extréme de la zone tendue;

5.2.5 Le calcul de la résistance en flexion d.une section en T comportant des armatures de

précontrainte longitudinale extérieure doit vérifier les dispositionsisuivantes'( voir Figure 5. 2.5).
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a)table en traction b)table en compression(x<#,)

L b} |
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Tt S \aie-

)
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~
A
Aoy f .
LSE T Ty :r?fg
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c)table en compression(x>#,)
Figure. 5.2.5 Calcul de la résistance en flexion d’ une section en T comportant

des armatures de précontrainte longitudinale extérieure
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a—Distance du barycentre des armatures passives, des armatures de précontrainte intérieure
dans la zone tendue et des armatures de précontrainte extérieure, par rapport a la fibre

extréme de la zone tendue;

1 Lorsque la table est en traction
X ! ! !
YoM, $fcdbx(ho _5j + LA (hy —al) + (fry =0y, )A (hy —a,) (5.2.5-1)
fsdAs +fpdAp + O-pe,eerx :fcdb‘x +fs,dAs, + (f{)d - 0-;,)0 )A{) (5 2 5_2)
Avec;
O .o —Contrainte effective dans les armatures de précontrainte extérieure, en phase de
service, apres déduction des pertes de précontrainte, calculées conformément a

1’ article 6.1.6.

A, —Aire des armatures de précontrainte extérieure

2 Lorsque la table est en compression

1) Si ﬂdAs +fpdAp + a-pe,eerx gfcdb;ht[ +fs’dAs, i (f;,)d . O-II)O)A}’):
’ X 1A ’ 1 ’ ’ ’
YoM, Sfcdbfx{ho _5j +faAi(hy —a)) + (fly 2ap)A' (hy —a;) (5.2.53)

Sl + iy $O A% Fabix FAlG (Ta - 0l0) Ay (5.2.5-4)
Avec:
hi—Epaisseur de-la‘tablerde compression d’tune section en T
bi—Largeur participante de la table de'compression d’ une section en T, déterminée

conformément atx dispositionside 1a clause 4. 3. 3.

2) Sl ﬁdAs +fpdAp +'o-pe,eerx >fcdbéh; +fs’dAs, + (fl;d - O-;O)Al;:

h
M7 (=3 |+ ooy 5| g =)+

(foa =0 ) A, (hy —ay) (5.2.5-5)
ﬂdAs +fpdAp +0—pe,eerx :fcdl:bx'i- (btl _b)h;] +fs,dAs, + (f[,)d _O-;O)A[,) (525_6)

La hauteur x de la zone comprimée calculée a 1’ aide des formules (5.2.5-2), ou (5.2.5-4), ou
(5.2.5-6) doit satisfaire aux exigences des formules (5.2.23), (5.2.24) et (5.2.25).

La résistance en flexion de la section caisson comportant des armatures de précontrainte extérieure

peut étre calculée selon la méthode ci-dessus lorsque 1’ élément dispose uniquement d’ armatures de

précontrainte intérieure au béton.

5.2.6 Pour les éléments qui comportent des armatures de précontrainte extérieure, lorsque les

armatures longitudinales de la zone comprimée sont prises en compte mais que les conditions des
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formules (5.2.24) ou (5.2.25) ne sont pas remplies, la résistance a la flexion de la section doit étre

calculée conformément aux dispositions suivantes ( Figure. 5.2.5) .

1

2

Lorsque la zone comprimée comporte des armatures passives et des armatures de
précontrainte intérieure, et que les armatures de précontrainte intérieure sont comprimées,
alors

YoM <f,A,(h-a,-a") +f,A(h-a,-a") +o, A, (h-a,, -a) (52.6-1)

pe ex
Lorsque la zone comprimée comporte des armatures passives, ou des armatures passives et
des armatures de précontrainte intérieure et que les armatures de précontrainte intérieure
sont tendues, alors
YoM <f4A,(h-a, -a;) +f4A,(h-a, -a;) + e A (M7 a -a;) -

(fra =00 A (a, —a;) ‘ (5.2.6-2)
Avec:
a, .,—Distance du barycentre des armatures de précontrainte extérieure par rapport

P
la fibre extréme de la zone tendue’;

5.2.7 Lors du calcul de la résistance en flexion de la section; siles-cenditions (5.2.2-3) ne sont

pas remplies, alors les sections des armatures longitudinales supplémentaires résultent d” un calcul

aux états limites de service, et les;Sections” des armatures longitudinales exigées du fait de

dispositions constructives, peuvent étrewnégligées.

5.2.8 Lors du calcul de la-résistance au eisaillement.des sections inclinées soumises a la flexion,

les positions des se€tions @& vérifier doivent, étre/ déterminées conformément aux dispositions

suivantes ;

1 Pour les poutres isostatiques et les zones en travée de rive des poutres continues :

1) BEsOEEG h/2 AR AT S. 2. 8a) #I 1-1];
Section a h/2 par rapport a 1" axe d’ appui [ soit section 1-1 de la Figure. 5.2.8a];

2) Section au niveau du point d’ inflexion des armatures inclinées deffort tranchant dans la
zone tendue [ section 2-2 et 3-3 de la Figure. 5.2.8a]

3) Section dans laquelle la contrainte dans les armatures longitudinales est égale a zéro
[ section 4-4 de la Figure. 5.2.8a]

4)  Section ou le nombre ou 1’ espacement des armatures d’ effort tranchant changent [ section

S

5-5 de la Figure. 5.2.8a]



5) Section ou la largeur d’ 4&me change.

2 Pour les zones proches des appuis intermédiaires des poutres continues et des poutres consoles :
1) Section proche de 1’ entretoise sur appuil| section 6-6 de la Figure. 5.2.8b ]

2) Section au droit du changement de hauteur de la poutre| section 7-7 de la Figure. 5.2.8b]

3) Sections qui doivent étre vérifiées dans le cas de poutres isostatiques

’ | |bl‘/ d | | [ |
T 7 ey 2%

a)poutres isostatiques et travées de rive des poutres continues b)zenes proches dés appuis intermédiaires des
poutres continues et des poutres consoles

AN

N

Figure. 5.2.8 Emplacement des sections inclinées pour la“vérification de la résistance au cisaillement

5.2.9 Lorsque les éléments de section rectangulaire; en forme de T ou en I comportent des
armatures de précontrainte verticales, des cadres et“des armatures inelinées d‘effort tranchant, le
calcul de la résistance au cisaillement des séctions inclinées deit étre conforme aux dispositions

suivantes ( Figure 5.2.9) .

$15 0 TRAMT AT E AP (5.2.9-1)

V., =0.45 1070, ay0t bho/ (240 6P) . Fos « (oS +0-6p,, fr)  (5.2.92)
V,=0.75%10 £, Y A, sinf, (5.2.9-3)

V,, =0.75% 10 °f,, XA, sind, (5.2.9-4)
=0.75x10> Yo,  A,sind,, (5.2.9-5)

pb ex pe,ex

i
>< % - : o —
2/
= J g RE A
I~ f, \ o N N
e Pl
el \ j— !; DE 'x'{d v
ﬁ/ f;dAs é} v
2| 8 ' e b
‘m .f;VASV
< Z,, Z, 1%
‘ C | C |
a)poutres isostatiques et travées de rive des b)zones proches des appuis intermédiaires des poutres
poutres continues continues et des poutres consoles

Figure. 5.2.9 Calcul de la résistance au cisaillement des sections inclinées selon

1’ inclinaison de la bielle de compression
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Avec:
V,—Effort de calcul au cisaillement (kN), pris égal a 1’ effort de cisaillement dans la
section droite traversant la section inclinée
V..—Résistance de calcul au cisaillement (kN) du béton et des armatures passives dans
les sections inclinées
V,—Résistance de calcul au cisaillement (kN) des armatures passives inclinées traversant
les sections inclinées
V,,—Résistance de calcul au cisaillement (kN) des armatures de précontrainte intérieure
inclinées traversant les sections inclinées
%

o, ox—REsistance de calcul au cisaillement (kN) des armatures de précontrainte extérieure

inclinées traversant les sections inclinées
a,—coefficient d’ influence du changement de signe du moment de flexion. «, =1.0
pour la résistance au cisaillement des sections des pouttes isostatiques ou des sections
proches de 1’ appui de rive des poutres continues. o, =0.9 pour la résistance au
cisaillement des sections proches des appuis{intermédiaires des poutres continues et
des poutres consoles.
a,—Coefficient de majoration de la résistance aw cisaillément di a la précontrainte. o, =
1.0 pour les éléments en béton armé sollicités »en flexion. a, = 1. 25 pour les
¢éléments en béton précontraint sollicités en flexion, Mais o, =1.0 lorsque les efforts
dus aux moments génégés parles armatures de précontrainte sont dans le méme sens
que les moments extéricurs, sollicitants ou’ lorsque les fissures sont autorisées.
a,— Coefficient d »influence “de la table de compression. «, = 1.0 pour les sections
rectangulaires: o= 1. 1 pour les sections en forme de T ou de I.
b—Largeur de la‘section rectangulaite de/la zone comprimée dans la section inclinée, ou
largeur de’1) ame des sections-en-T ou en I
h,—Hauteursutile de la section(unm ) , prise égale a la distance entre le barycentre des
armatures longitudinales tendues et le bord de la zone comprimée dans la section
droite qui est la projection de la section inclinée de cisaillement.
P—Ratio d’ armatures longitudinales tendues dans la section inclinée, P =100p,p = (A,
+A,)/bhy,lorsque P > 2.5,P=2.5
feox—Résistance caractéristique (MPa) de 1’ éprouvette sur cube de 150mm de c6té
P P, —Ratio d’ armatures d’ effort tranchant ou transversales passives et d’ armatures de
précontrainte verticale dans la section inclinée, p, =A, /s b,p,, =A,/s.b
fo »J,v—Résistance de calcul en traction des armatures d’ effort tranchant passives et de
précontrainte verticale, prises selon les tableaux 3.2.3-1.3.2.3-2

A, ,A,,—Sections totales (mm®) d’armatures d’ effort tranchant passives et de précontrainte

sV Y
verticale dans la méme section inclinée
s,,s,— Espacement ( mm ) des armatures transversales passives et des armatures de

précontrainte verticale dans la section inclinée
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T ,...—Contrainte effective (MPa) dans les armatures de précontrainte extérieure en phase
de service apres déduction des pertes de précontrainte, calculées selon 1’ article 6. 1.6
Ay A, A, —Sections (mm”) des armatures passives inclinées deffort tranchant, des armatures de
précontrainte intérieure inclinées, et des armatures de précontrainte extérieure

inclinées qui sont disposées dans une méme section inclinée.
0,.0,.0,,—Angle formé par 1’ horizontale et les lignes paralleles aux armatures passives
inclinées, les lignes paralleles aux armatures de précontrainte intérieure inclinées, et
les lignes paralleles aux armatures de précontrainte extérieure inclinées, considérées

dans la section droite qui est la projection de la section inclinée.

La résistance au cisaillement des sections inclinées des éléments caissons, ‘sollicités a la flexion,

peut &tre calculée selon le présent article.

5.2.10 Pour le calcul de la résistance au cisaillement des sections inclinées, la longueur C ( voir
figure 5.2.9) correspond a la projection selon 1’ horizontale. de la section inclinée, et doit étre

calculée par la formule suivante
C=0.6mh; (5.2.10)

Avec:

m—Rapport entre la longueurysue-laquelle' s’ exeree le_cisaillement et la hauteur effective,
calculé a partir de M, et V'dans la section droite,.projection de la section inclinée de
cisaillement sur la verticale'y(m.= M,/ V h,.-La valeur de m est prise égale a 3 lorsque sa
valeur calculée par la fermule est supérieute.a,3.

h,— Hauteur utile_de la ‘Section (.mm) ", prise, égale a la distance entre le barycentre des
armatures Jongitudinales tendues-et.le bord de la zone comprimée dans la section droite,
projection*dé.Ja_section inclinée-de cisaillement sur la verticale.

M ,—Moment de flexion de calcul, qui correspond a V, de 1’ article 5.2.9 d.

5.2.11 La section de cisaillement des éléments sollicités a la flexion, de section rectangulaire, en

forme de T ou en forme de I, doit satisfaire aux prescriptions suivantes

Yo Ve<0.51 x10 7 /.,  bhy (5.2.11)

Avec:
V,—Effort tranchant de calcul, pris égal a la valeur la plus défavorable, dans les sections
inclinées.
fenx—Résistance caractéristique (MPa) de 1’ éprouvette sur cube en béton de 150mm de coté
b—Largeur de la section rectangulaire ou largeur de 1’ ame des sections en T ou en I, prise
égale a la valeur minimale dans la section inclinée.

h,—Distance entre le barycentre des armatures longitudinales tendues et le bord de la zone
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comprimée, prise égale a la valeur minimale dans la section inclinée.

Pour les poutres continues de hauteur variable, outre les sections dans les zones de la poutre,
proches de 1’ appui de rive, les sections au niveau des changements brusques de dimensions doivent

également &tre vérifiées.

5.2.12 Lorsque les éléments sollicités a la flexion de section rectangulaire, en forme de T ou en
forme de I, satisfont aux dispositions suivantes, la vérification de la résistance au cisaillement n’ est

pas nécessaire et seules les armatures constructives sont requises selon 1’ artiele 9.3. 12
Yo Vy< 0.50 x 10 ", f, bh, (5.2.12)

Avec .

f.a—Résistance de calcul en traction du béton, pris selon le tableau 3. 1.4

Pour les dalles sollicitées a la flexion qui ne disposent pas d’-armatures transversales, un coefficient
de majoration de 1.25 peut étre appliqué sur le terme droit de,1”équation (5.2.12).

NOTA ; voir article 5.2. 11 pour les significations et\les dimensions des parametres V,, b, et h,

5.2.13 Lors du calcul des armatures’.d’ effort tranchant”des éléments sollicités a la flexion de
section rectangulaire, en forme de T.ou eniforme de I,7les armatures transversales et les armatures

inclinées deffort tranchant doivent €tre calculées et disposées selon les regles suivantes

1 Dans le diagramme ‘enveloppe d [ effert tranchant, les valeurs d’ effort tranchant les plus
défavorables doivent €tre prises,'en compte conformément aux dispositions suivantes pour
calculer lesvarmatures d’ effort tranchant; Pour les poutres isostatiques et les poutres
continues, 1”effort tranchant, dans les zones proches de 1’ appui de rive, est pris égal a
V! ,dansTa section qui se situe a ~/2 de 1” appui de rive [ voir figure 5.2. 13a) ]. Pour les
poutres continues et les poutres en encorbellement de section constante, 1’ effort tranchant
de calcul dans les segments de poutre proches des appuis intermédiaires, est pris égale a V/,
au niveau du bord de 1’ entretoise sur appui[ voir figure. 5.2.13b) |. Pour les poutres
continues et les poutres en encorbellement de section variable, 1’ effort tranchant dans les
zones proches des appuis intermédiaires, est pris égal a V; dans la section de transition
entre les zones de hauteur constante et celles de hauteur variable[ voir figure. 5.2.13c) J.
Il est considéré que la part minimale de V', ou V reprise par le béton et les armatures
transversales est de 60% et que la part maximale de V', ou V reprise par les armatures
inclinées deffort tranchant est de 40% . Le diagramme enveloppe de 1’ effort tranchant est

ainsi divisé en deux parties par une ligne horizontale.
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2 Si les classes d’ acier et les diamétres des armatures d’ effort tranchant ont été définies, 1’
espacement des armatures d’ effort tranchant s, (mm) peut étre calculé par la formule

suivante

0.2x10 a5 (2 +0.6P) Jf., (A, fi bl
' GADE

s (5.2.13-1)

Avec:

V,—Effort tranchant utilisé pour le dimensionnement des armatures. Lors du calcul de 1’
espacement des armatures d’ effort tranchant pour les poutres isostatiques, les zones
proches de 1’ appui de rive des poutres continues, les zones_ proches des appuis
intermédiaires des poutres continues et des poutres en eéncorbellement de hauteur
constante , il est considéré que V, =V’ [ voir figure 5.2.93a).b) |\ Pour le calcul de 1’
espacement des armatures transversale dans les zones proches-des appuis intermédiaires
des poutres continues et des poutres en encorbellement dé hauteur variable, il est
considéré que V, = V] voir figure 5.2.13c) |

&—Le pourcentage de la part minimale de.l’ effort ‘tranchant repris par le béton et les
armatures d’ effort tranchant est considéré-avee la valeur,de £=0.6

h,—Hauteur utile de la section pour laguelle [*effort tranchantest dimensionnant pour calculer
les armatures de cisaillement

b—Largeur de 1’ ame de la section-pourslaquelle 1’ effort tranchant est dimensionnant pour
calculer les armatures de cisaillement. Lorsque la largeur de 1’ ame est variable, la largeur
minimale est prise en comptes

A, —Section totale des armatures d’ effort’«tranchant dans la méme section transversale

(mm®)

3 Les dispositions ‘suivantes sont applicables pour le calcul de la premiére rangée d’ armatures
inclinées d’ effort tranchant A_,. Pour les poutres isostatiques et les poutres continues, 1’
effort-tranchant dans les zones proches de 1’ appui de rive est pris égal a V,,,, qui est 1’
effort tranchant repris par les armatures inclinées dans la section qui se situe a ~/2 de 1’
appui de rive [ voir figure 5. 2. 13a) |. Pour les poutres continues et les poutres en
encorbellement de section constante, 1’ effort tranchant dans les zones proches des appuis
intermédiaires est pris égal a V,,, qui est 1’ effort tranchant repris par les armatures
inclinées au niveau du bord de 1’ entretoise sur appui| voir figure. 5.2.13b) |. Pour les
poutres continues et les poutres en encorbellement de section variable, 1’ effort tranchant
dans les zones proches des appuis intermédiaires est pris égal a V,,, qui est 1’ effort
tranchant repris par les armatures inclinées de la premiere rangée au niveau de leur point

inférieur [ voir figure. 5.2.13¢) ].
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Figure 5.2.13 Calcul' des armatures.d’ effort tranchant dans les sections inclinées

Avec:
V—effort-tranchant le plus défavorable généré par les charges.

Vi —L effort tranchant le plus défavorable, pour les zones proches de 1’ appui de rive des
poutres isostatiques et des poutres continues, est pris égal a 1’ effort tranchant dans la
section qui se situe @ h/2 de 1’ appui de rive. Pour les zones proches des appuis
intermédiaires des poutres continues et des poutres en encorbellement de section constante,

il est pris égal a 1’ effort tranchant au niveau du bord de 1’ entretoise sur appui

Vj—Effort tranchant dans la section d mi-travée
V' .—Effort tranchant repris par le béton et les armatures transversales ( surface
hachurée dans la figure)
V' R R AR 0 5 BT i
Effort tranchant repris par les armatures inclinées transversales
Vi~ Ve Vi, —Effort tranchant repris par les armatures inclinées dans les poutres isostatiques.
Effort tranchant repris par les armatures inclinées dans les poutres continues et les

poutres en encorbellement de section constante. Effort tranchant repris par les
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armatures inclinées dans les zones de hauteur variable des poutres continues et
des poutres en encorbellement de section variable

V,—Effort tranchant repris par les armatures inclinées au niveau des sections de
transition entre les zones de hauteur constante et de hauteur variable dans les
poutres continues et les poutres en encorbellement de section variable

V' V' V', —Effort tranchant repris par les armatures inclinées disposées sur plusieurs rangées
dans les poutres continues et les poutres en encorbellement de section constante

Ay Ay, A, — Sections d’  armatures inclinées d’ effort tranchant de premiére rangée de
deuxieme rangée, et de i éme rangée a partir du point d »appui pour les poutres
isostatiques, poutres continues, poutres en encorbellementide section constante,
poutres continues et poutres en encorbellement de section, variable

A, —Sections d’ armatures inclinées d’ effort tranchant-qui trayersent les sections de
transition entre les zones de hauteur constante et celles“de hauteur variable pour
les poutres continues et les poutres en encorbellement de section variable.

Ay Ay A’y — Sections d’ armatures inclinées d’ effort. tranchant de premiére rangée de
deuxie¢me rangée, et d’ i emerrangée dans les zones de hauteur constante,
comptées a partir de la section de-transition entre les zones de hauteur constante
et celles de hauteur variable pour les poutres eontinues et les poutres en
encorbellement de section yariable

h—Hauteur des poutres-de hauteur constante

[—portée de calcul de'la poutre

a—Angle formé par Je plan herizontal et le plan inférieur de la partie a hauteur
variable de‘la poutre.

4 Pour les zones proches de 1’ appui-de.rive des poutres isostatiques et des poutres continues
ainsi gue -peur, les zones proches'de 1’ appui intermédiaire des poutres continues et des
poutres en encorbellement de hauteur constante, lors du calcul des sections des armatures
inclinées-d’ effort tranchant A,,,---A,, a partir de la deuxieéme rangée, 1’ effort tranchant
pour chacune des rangées est pris €gal a celui repris par les armatures inclinées de la rangée
précédente, au niveau de son point inférieur V., -V, [ voir figure5. 2. 13a) .b) ]. Pour
les zones de hauteur variable, proches des appuis intermédiaires des poutres continues et
des poutres en encorbellement, 1’ effort tranchant pour chacune des rangées est pris égal a
celui qui est repris par les armatures inclinées de méme rangée au niveau de son point

inférieur Vi, V[ voir figure 5.2.13c¢) ].

5 Lors du calcul de la section A ; des armatures inclinées d’ effort tranchant, qui traversent
les sections de transition entre les zones de hauteur constante et celles de hauteur variable
pour les poutres continues et les poutres en encorbellement de section variable, 1’ effort

tranchant V;,qui est la partie dans la valeur maximale de 1’ effort tranchant repris par les
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armatures inclinées au niveau de la section de transition, doit étre pris en compte [ voir
figure 5.2.13¢) ]. Lors du calcul des sections A", A, A’ des armatures inclinées d’
effort tranchant de différentes rangées pour les poutres de hauteur constante, 1’ effort
tranchant pour chacune des rangées est pris égal a celui qui est repris par les armatures
inclinées de méme rangée au niveau de son point inférieur V', V', V', [ voir figure 5.
2.13c¢) ].

6 Les sections d’ armatures inclinées d’ effort tranchant de chacune des rangées doivent étre
calculées selon la formule suivante

A = Yo Vsb
sb ™ -3 .
0.75 x 10 ~°f,,sind,

(5.2.132)

Avec:
A,—Section totale des armatures inclinées d’ effort tranchant de la méme rangée,
comme les sections A, A, A, ou lessections A", A',;, A, illustrées sur la

figure 5.2.13.
V,—Effort tranchant repris par chacune” des rangées d’ armatures inclinées (kN),
%

S|

! ! !
comme les efforts Vi, \V,, \V,,'ou Vi Vi, .V,

shi™»

o Llustrés sur la figure 5.2.13

5.2.14 Pour les €léments de section rectangulaire, en forme de T ou de I, sollicités a la flexion,
la résistance a la flexion des sections-transvérsaleés doit &tre calculée selon la formule suivante ( voir
la figure 5.2.9)

YoMy S [ A Ze +14AZ, + RAKE, + prdAprpb + 2 AZ, (5.2.14-1)

Dans ce cas, la longtieur devla_projection thorizontale de la section inclinée la plus défavorable est
calculée selon la_formule suivante
YoVa = 2fuApSing, + Xf A, sind, + Xf A (5.2.14-2)
Avec:
M ,—Moment de flexion , pris égal a celui de la section droite, correspondant a la zone de
cisaillement et de compression de la section inclinée
V,—Effort tranchant concomitant au moment de flexion M,

Z,.Z,—Distance entre le barycentre des armatures passives longitudinales tendues et le point
central O de la zone comprimée . Distance entre le barycentre des armatures de
précontrainte longitudinales tendues et le point central O de la zone comprimée .

Z,, Z,,—Distance entre le barycentre des armatures passives inclinées reprenant 1’ effort tranchant
et le point central O de la zone comprimée.
Distance entre le barycentre des armatures de précontrainte inclinées et le point central O
de la zone comprimée.
Z.,—Distance horizontale entre le barycentre des armatures d’ effort tranchant et le bord de la

zone comprimée dans la section inclinée.
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La hauteur de la zone comprimée dans la section inclinée, est calculée en supposant que la somme
des composantes de tous les efforts dans la section inclinée, dans la direction longitudinale de 1’

élément, ,est égale a zéro.

Pour les éléments sollicités a la flexion, lorsque les armatures longitudinales et transversales
satisfont aux dispositions de 1’ article 9. 1.4 et des articles 9.3.8 a 9.3. 12, la vérification de la

résistance en flexion des sections inclinées n’ est pas obligatoire.

5.3 Eléments sollicités a la compression

5.3.1 Lorsque les éléments en béton armé, sollicités a la compression axiale comportent des

armatures transversales ou d’ effort tranchant ( cerces, 1

spirales ou armatures constituées de cadres soudés sur des

armatures longitudinales) (Figure. 5.3.1), la résistance

en compression de la section, doit satisfairew-aux

conditions suivantes :

YolNa<0. 99 (fL1A +[LAL) [ 3N) L
Avec: \ [] / 4
N ,—Effort normal de calcul \ R
2 : A4
¢—Coefficient de stabilité‘des €iéments solliCités a B z
la compression axiale, ‘pris selon le<tableau 5. » h

3. 1.

p ~ Figure 5.3.1 Eléments en béton armé,
A—Aire de la-section brute. Lersque le tatio d’

sollicités a la compression

armatures, longitudinales est supérieur a 3% , A axiale comportant des
doit_étre remplacé par A, =A - A’ armatures d’ effort
A’ —Aire totale«des sections d’ armatures longitudinales tranchant

Tableau 5.3.1 coefficient de stabilité des éléments sollicités a la compression axiale

ly/b <8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28
ly/2r <7 8.5 10.5 12 14 15.5 17 19 21 22.5 24
ly/i <28 35 42 48 55 62 69 76 83 90 97
1% 1.0 0.98 0.95 0.92 0.87 0.81 0.75 0.70 0.65 0.60 0.56
ly/b 30 32 34 36 38 40 42 44 46 48 50
ly/2r 26 28 29.5 31 33 34.5 36.5 38 40 41.5 43
ly/i 104 111 118 125 132 139 146 153 160 167 174
1% 0.52 0.48 0.44 0.40 0.36 0.32 0.29 0.26 0.23 0.21 0.19

NOTA [, est la longueur des éléments prise selon 1’ Annexe E. b est la longueur du c6té court de la section rectangulaire.
r est le rayon de la section circulaire. i est le rayon de giration
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5.3.2 Pour les éléments en béton armé sollicités a la compression axiale, dont 1’ élancement est
l,/i< 48, lorsqu’ ils sont comportent des cerces, des spirales ou des armatures transversales en
cadres soudés, si la section équivalente des armatures transversales en cadre A, est supérieure ou
égale a4 25% de la section des armatures longitudinales et leur espacement est inférieur @ 80mm ou

ad,,/S, larésistance en compression de la section doit &tre conforme aux dispositions suivantes :

¢\>

[

-

AR

| A T
Ty T
| Y A U A U B O A

\

\

A
Tt

\

LI

Figure 5.3.2 Eléments en béton armé sollicités a la compression axiale comportant des spirales

YoN,<O.9(f A, +fLA ¥lfAY) (5.3.2-1)
dYA
o= AP v (5.3.22)

Avec:
A,,—aire de la section centrale de 1" élément
A, —section équivalente des armatures transversales
d.,,—diametre de la section|centrale.de 1’ élément
k—Coefficient d’ influence des. armatures transversales.
k = 2.0 pour les’bétons de elasse<inférietre ou égale a C50. k est calculé par
interpolatién
k=2.0 ~1:X]pour les béton.de classe C50 ~ C80.
A,,—Aire de’la section d’ une barre transversale
s—Espacement entre les armatures transversales dans la direction longitudinale de 1’

€lément.

Lorsque la section équivalente des armatures transversales, leur espacement, ou lorsque 1’
€lancement de 1’ élément ne satisfont pas aux prescriptions du présent article, ou lorsque la
résistance en compression calculée selon la formule (5.3.21) est inférieure a celle calculée selon la
formule (5.3.1), 1’ effet de confinement du béton ne doit pas étre pris en compte et la résistance a

la compression de la section doit étre calculée conformément aux dispositions de 1’ article 5.3. 1.

La résistance a la compression calculée conformément a la formule (5.3.21) ne doit pas étre

supérieure a 1,5 fois celle calculée conformément a la formule (5.3.1).

5.3.3 Pour les éléments sollicités a la compression excentrée, la hauteur relative de la zone
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comprimée, &, constitue le critere pour déterminer 1’ amplitude de 1’ excentrement, et &, doit étre

déterminé selon les dispositions suivantes

1 Pour les éléments en béton armé sollicités a la compression excentrée, la valeur de &, peut

&tre prise conformément au tableau 5.2.1;

2 Pour les éléments en béton précontraint sollicités a la compression excentrée, la valeur de

&, peut étre calculée selon la formule suivante:

1) Elément composé de barres de précontrainte nervurées

) :7fﬁ_ (5.3.3-1)
] 470 7T
Epgcu

2) Elément composé de torons et de fils

B ¥+
= 5.3.32
gb 1 +0. 002 +fpd _Upo ( )

e E &

cu

Avec:

[B—rapport entre la hauteur, du diagramme_de centrainte rectangulaire de la zone
comprimée et lathauteur céelle de laizene comprimée, pris conformément au
tableau 5. 1. 4%

o, —la contrainte dans;les, armatures de précontrainte lorsque la contrainte normale
dans le béton-au barycentre des armatures de précontrainte longitudinales dans la
zone de’ traction est égale, &, z€ro, cette contrainte est calculée selon la formule
(6.1.6:2) ou la formule(6-1.6-5) ;

& —déformation ultime du béton di a la compression non-uniforme.
£.,/=0.0033 pour les bétons de classes inférieures ou égales a C50.
€., =0.003 pour le béton C80.

Pour les bétons de classes intermédiaires, cette valeur est calculée par
interpolation.

fa—Limite d€lasticité des armatures de précontrainte longitudinale

E,—Module d’ élasticité€ des armatures de précontrainte

5.3.4 La résistance a la compression de la section rectangulaire des éléments sollicités a la

compression excentrée doit satisfaire aux conditions suivantes ( Figure. 5.3.4) .

YolNg Sfabx + LA + (f,;d _U;o)A; -TgA, —UPAP (5.3.4-1)
X !’ !’ ! ! ! ! !
yoNdegfcdbx(ho _?j +fLGA(hy —al) + (f 3 _O-pO)Ap(hO _ap) (5.3.4-2)
h
e=ne, + 5 —a (5.3.43)
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Figure 5.3.4 résistance en compression de la section rectangulaire des éléments
sollicités a la compression excentrée
Avec;
e—distance entre le point d’ application de la force axiale et le ‘barycentre des armatures
longitudinales A et A, et le bord tendu de la sectioniou le bord le moins comprimé de la
section.
e,—excentricité de la force axiale par rapport @'1” axe neutre de la section transversale, ¢, =
M,/N,
M,—Moment de flexion correspondant a<la‘force ‘axiale;
h,—distance entre le bord le plus. comprim€ de la section” etile barycentre des armatures
longitudinales , disposées sur-le“bord.tendu de la section ou sur le bord le moins comprimé
de la section.
n—coefficient d’ accroissement de 1" excentricité, de la force axiale des éléments sollicités a la

compression excentrée, caleculé conformément _aux dispositions de 1’ article 5.3.9.

Les contraintes o et'o/; des armatures longitudinales localisées sur le bord tendu ou le bord le moins

comprimé, doivent étre déterminées comme suit

Lorsque ¢ S¢&, 7,7, € étant la hauteur relative de compression, avec £ =x/h,, il s’ agit de compression

a excentrement important, alors o =f, et o =f .

Lorsque § >¢,, il s’ agit de compression d’ excentrement faible, alors o et o, doit étre calculé

selon 1’ article 5.1.5.

Dans le calcul de la résistance a la compression, si les armatures longitudinales comprimées
localisées sur le bord le plus comprimé sont prises en compte, alors la hauteur de la zone

comprimée doit satisfaire aux formules (5.2.24) et (5.2.25).

Pour les €léments sollicités a la compression d’ excentrement faible, lorsque le point d’ application

de la force axiale se situe entre le barycentre de A{ et A et le barycentre de A et A, le calcul de la
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résistance en compression doit &tre conforme aux dispositions suivantes

!’ ’ h !’ ! ! !
YolNye Sfcdbh[l/lo _?} +fLAChy —ay) + (fra _O-pO)Ap<h0 _ap) (5.3.4-4)

e’:g—eo—a’ (5.3.4-5)

Avec;
e'—distance entre le point d’ application de la force axiale et le barycentre des armatures
longitudinales A et A’,, localisées sur le bord le plus comprimé de la section. Dans le
calcul de lexcentricité e, , le coefficient de majoration 1 peut étre négligé ;
h',—distance entre le bord le moins comprimé de la section et le barycentre des armatures

longitudinales du bord le plus comprimé de la section, hj<=h-a'.

Pour les éléments de section rectangulaire comportant des” armatures/symétriques sollicitées a la
compression sous excentrement faible, 1’ aire de la section_d “armatures peut étre calculée selon la

formule suivante .

YoNse —E(1'0, Sf)fcdbhg
Loy —al)

A=A = (5.3.4-6)

Dans laquelle la hauteur relative de la’zone comprimée peut €tre calculée selon la formule suivante
X Yoy _§hfcdbho
YoNye - 0. 43f,cdbh3
(B =&y G, — @)

3 +&, (5.3.4-7)

+fcd bhO

NOTA: Lorsque -la,_hauteur de la zone\.comprimée, calculée pour 1’ élément sollicit¢ a la
compression, présenteé un excentrement faible supérieur @ h (x > k), la hauteur A est prise en
compte dans le-ealcul de la résistance a la compression, mais x est prise en compte pour le calcul

des contraintes/o et o, dans les armatures.

5.3.5 Pour les éléments de section en forme de T ou de I, dont la table est sur le bord le plus
comprimé, la résistance a la compression de la section doit étre calculée conformément aux

dispositions suivantes

1 Lorsque la hauteur de la zone comprimée est x <h';, la résistance a la compression doit

étre calculée en considérant une section rectangulaire de largeur b};

2 Lorsque la hauteur de la zone comprimée est x > A}, la résistance a la compression doit étre

calculée selon la formule suivante (Figure 5.3.5) .
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Falbx+ (b=b) h]] L -
) . :AZ
=|~° o
=<
4
- ot | A
O, s
T St by
a, a a,

P S

Figure 5.3.5 Calcul de la résistance a la compression de la section en

T sollicitée a la compression excentrée

YoNo<fuul bx + (b b)Y BT +fLAL+ (fly — 0l ) A=A, —o, A, (5.3.5-1)

h
Yoo <t ba{ by =5 | + (o —b)h;[ho —;ﬂ +LALGy —a) b (o - o)Ay - a)

(5.3.52)

Pour le calcul des contraintes o et o, dans les armatures longitudinales localisées sur le bord tendu
ou sur le bord le moins comprimé, ainsi que pour' lescalcul de“lashauteur x de la zone comprimée,
lorsque les armatures de compression sur le”berd le plus comprimé ‘sont prises en compte, les

dispositions de 1’ article 5. 3.4 doivent.&tre respectées.

Pour les éléments de section en T ou'en'l, dontda table est sur le bord tendu ou sur le bord le moins
comprimé, lorsque x > h.— h,; laseontribution dela table’doit étre prise en compte dans le calcul de

la résistance a la compression.

Pour les éléments sollieités a la compression, d’ excentrement faible, et de section en f T et dont la
table est sur legbord le plus comprimé, lorsque le point d’ application de la force axiale se situe
entre le barycentre des armatures longtitudinales A et A} et le barycentre de A et A, la résistance a

la compression/doit étre calculée conformément aux dispositions suivantes;

h’
e <] {1 =) =, (- +
(fl— o)A, (h —a,) (5.3.53)

Pour les éléments sollicités a la compression, d’ excentrement faible et de section en T et dont la
table est sur le bord le moins comprimé, la résistance en compression doit étre calculée

conformément aux dispositions suivantes

! ! h ! h ! ’
Yo, e sfcd[bh[ho —zj + (b, —b)hf(ho _?ﬂ +fLA (b —a,) +
(f[’)d_a—p())Ap(h’O_ap) (535—4)
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Avec:
b,—largeur de la table sur le bord le moins comprimé

h,—€épaisseur de la table sur le bord le moins comprimé

5.3.6 Pour le calcul de la résistance a la compression des éléments sollicités a la compression
excentrée, lorsque les armatures longitudinales localisées sur le bord le plus comprimé sont prises en
compte , mais la hauteur de la zone de compression ne répond pas a 1’ exigence des formules (5.2.2-4)
ou (5.2.2-5), la résistance a la compression de la section peut étre calculée selon les formules

(5.2.4-1) et (5.2.4-2), dans lesquelles M, doit étre remplacé par N, e’ et Nye' , et le

s

coefficient de majoration de 1’ excentrement n doit étre prise en compte.

5.3.7 Pour les éléments sollicités a la compression excentrée de seetion rectangulaire, en forme
de T ou en I, et qui présentent des armatures longitudinales uniformément réparties dans 1’ ame de
la section, si le nombre de barres est supérieur ou égal 4 par lit dans 1’ ame, la résistance a la
compression doit étre calculée selon les dispositions suivantes

YolNy <f., [ €bh, + (b{ - b) W] &+ fLAL =T A, +N,, (5.3.7-1)

!

yONdeSfcd[f(l ~0.5&)bh? + (b! —b)h;(ho —%H,ﬂ”;dAS’(ho —a) +M,, (5.3.72)

NSW;(I +(§5% AL (5.3.73)
M s]0s - (fﬁ;wﬂ]z [fidgh,, (5.3.7-4)

=h

T

5

2

= ]

Figure 5.3.7 Calcul de la résistance a la compression pour les éléments sollicités a la compression

excentrée de section en I, et présentant des armatures longitudinales uniformément
réparties dans 1’ Ame
Avec:
A,,—Aire totale des sections d’ armatures longitudinales uniformément réparties dans 1’ ame
f..,—Résistance de calcul des armatures longitudinales uniformément réparties dans 1’ ame

N,,—Effort axial repris par les armatures longitudinales uniformément réparties dans 1’ ame.

Lorsque ¢ = hi >B,Ny, =fAss
0

&
No



M _,—Moment repris par les armatures longitudinales uniformément réparties dans 1’ Aame par
rapport aux armatures A, localiséessur le bord tendu ou le bord le moins comprimé.
Lorsque & >B,M, =0.5f, A hy;

h,,—hauteur de la zone ou se situent les armatures longitudinales uniformément réparties dans
1”ame, h,, =h, —a’,

w— rapport entre la hauteur de la zone ol se situent les armatures longitudinales

uniformément réparties dans 1’ ame, et la hauteur utile de la section, w =h_,/h,.

Dans la formule (5.3.71), lors du calcul de la contrainte o, dans les armatures sur le bord tendu
ou sur le bord le moins comprimé, si {<¢,, o, =f,. Si &>¢,, o, alorsielledoit étre calculée

selon la formule (5.1.5-1).

lorsque les armatures comprimées A’ , situées sur le bord le plus comprimé sont prises en compte, la
hauteur de la zone comprimée doit répondre aux exigences'de x=2a’. Si cette condition n’ est pas
remplie, la résistance a la compression de la section doit étre“conforme aux dispositions suivantes
YoNse' <f A (hy~a.) + M, (5.3.7-5)

M., =0.5f AL h, (5.3.7-6)

Pour les éléments sollicités a la compressionexcentrée de sections.en forme de T ou de I, lorsque
X<h/, une section rectangulaire de largeur.b”doit étre prise en compte. Pour les sections en forme
de I, lorsque x > h — h,, la contribution de la.table sur le.bord le moins comprimé doit étre prise en

compte.

NOTA : Lorsque & > h/hy, il convient de considérer,é.= h/h, dans les formules du présent article.
Néanmoins, pour le‘calcul des-contraintes dans, les armatures A, la valeur calculée de & doit étre

utilisée.

5.3. 8 Pouriles éléments en béton armé, sollicités a la compression excentrée, de section
circulaire comportant des armatures longitudinales uniformément réparties sur le périmetre ( Figure.

5.3.8), le calcul de la résistance a la compression doit étre conforme aux dispositions suivantes

2

Figure 5.3.8 Section circulaire comportant des armatures longitudinales

uniformément réparties sur le périmetre
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YoNe SN = deA[l_SIIIZ_’lTOZ]_'_(a_a[)deAS (5.3.8-1)
27a
2 sin’ Ta sinta + sina,
)/ONdneO <Mud :?deA}’ +fsdAsrs 7 (538-2)
a,=1.25 -2« (5.3.83)

Avec;
A—aire de la section circulaire
A,—Aire totale des sections des armatures passives longitudinales
N, M ,—Résistance de calcul en compression de la section
Résistance de calcul en flexion de la section
r—Rayon de la section circulaire
r.—Rayon du cercle formé par les centres de gravité des armatures passives longitudinales
e,—Excentricité de 1’ effort axial par rapport au centre de gravité de la section
a—Rapport entre 1’ angle au centre( rad) correspondant a la surface en compression et 2
a,—Rapport entre 1’ aire des sections des armatures_passives:longitudinales tendues et 1’ aire
totale des sections de toutes les armatures passives longitudinales.

Lorsque « est supérieur a 0. 625, ajiest-prisségale a 0.

NOTA ; Cet article s’ applique au cas ou le mombre d’ armatures<passives longitudinales dans la

section n’ est pas inférieur a 8.

Lorsque la classe de résistance du'béton-est C30 <.C50 et que le ratio d’ armatures longitudinales est
compris entre 0,5% ~ 4% ; la‘résistanee a latcompression de la section circulaire comportant des
armatures longitudinales uniformément réparties sur le périmetre, peut étre déterminée selon le

tableau dans 1’ Annéxe F.

5.3.9 Pour.les éléments d’ élancement [,/i > 17. 5, le coefficient de majoration de 1’
excentrement 1'a 1’€tat limite ultime de compression excentrée, doit étre pris en compte. Pour les
éléments de section rectangulaire, en forme de T ou en I, le coefficient de majoration de 1’

excentrement 1) peut étre calculé selon la formule suivante .

— 1 lo ’
n=1 +13()()eo/h0[h] 66 (5.3.9-1)
£, =0.2+2.7 Z—°s1.0 (5.3.92)
0
I
£, =1.15-0.01 isl.o (5.3.93)

Avec
[,—longueur de calcul de 1’ élément, déterminée selon 1’ Annexe E
e,—excentricité de la force axiale par rapport au centre de gravité de la section, prise égale a la

valeur la plus élevée entre 20mm et 1/30 de la dimension la plus grande de la section dans
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la direction de 1’ excentrement.
h,—hauteur utile de la section, prise égale a h, =r + r pour les sections circulaires.
h—hauteur totale de la section, prise égale a & =2r pour les sections circulaires
{,—coefficient d’ influence de 1’ excentrement sur le rayon de giration de la section
{,—coefficient d’ influence de 1’ élancement sur le rayon de giration de la section, ¢, doit &tre

supérieur ou égal a 0. 85.

5.3.10 Pour les éléments sollicités a la compression excentrée de section en forme de T ou de I,
outre le calcul de la résistance a la compression de la section ou s’ applique Je moment de flexion,
la résistance a la compression de la section perpendiculaire a celle ou s applique le moment de
flexion, doit également étre vérifi€ée. Dans ce cas 1’ effet du moment de flexion“peut étre négligé,

mais 1’ influence du coefficient de stabilité ¢, doit étre prise en compter

5.3. 11 Pour les éléments en béton armé dont la seCtion présente deux axes de symétrie
perpendiculaires, sollicités a la compression excentrée selon eés deux directions, la résistance a la

compression peut étre calculée comme suit

YolNa < (5.3.11)

N:€ox

7
X Y

ho

I —
all b

Figure 5.3.11 Eléments en béton armé soumis a une flexion déviée résultant de

1’ application d’ une compression excentrée dans deux directions

1-Point d’ application de la force axiale

Avec:

N,,—résistance de calcul a la compression de la section, calculée selon la formule (5.3.1) en
prenant le signe égalité dans la formule, et en remplagant y, N, par N,. Toutes les
armatures longitudinales doivent étre prises en compte, mais le coefficient de stabilité ¢
doit étre négligé;

N, —résistance a la compression excentrée calculée en considérant 1’ excentrement 7, e,, dans
la direction de 1’ axe x et en tenant compte de toutes les sections d’ armatures

longitudinales. Le coefficient m, est calculé selon 1’ article 5.3.9. Lorsque les armatures
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longitudinales sont disposées sur les bords haut et bas de la section, N, peut étre calculé
selon 1’ article 5. 3.4 ou 1’ article 5. 3. 5. Lorsque les armatures longitudinales sont
uniformément réparties sur 1’ dme verticale de la section, N, peut étre calculé selon 1’
article 5.3.7. Ces calculs doivent &tre faits en prenant le signe égalité dans les formules
et en remplacant y,N, par N, .

N,,—résistance a la compression excentrée, calculée en considérant 1’ excentrement 7, e, dans
la direction de 1’ axe y et en tenant compte de toutes les sections d’ armatures
longitudinales. Le coefficient n, est calculé selon 1” article 5.3.9. La méthode de calcul

de N, est identique a celle pour le calcul de N,,,.

5.4 Eléments sollicités a la traction

5.4.1 Le calcul de la résistance a la traction de la section’de.l’ élémeént sollicité en traction axiale
doit étre conforme aux conditions suivantes :
YoNa SNy = FAL + 1A, (5.4.1)
Avec
N ,—résistance de calcul a la traction de la section

A, A ,—aire de la section d’ armatures passiyes et aire de la seetiond” armatures de précontrainte

5.4.2 La résistance en traction”de la“section rectangulaire..des €éléments sollicités a la traction

excentrée doit étre calculée conformément aux dispositions suivantes :

1 Pour les éléments ‘sollicités a-lar traction,/ d’ excentrement faible, lorsque le point d’

application de< Ja\force axiale se situe-entre le barycentre des armatures A, et A, et le

!

barycentre des, armatures A et A%y,

[ Figure. 5.4.2a) ]

le calcul doit étre conforme aux dispositions suivantes

YoNsesf oA (hy —a;) +fpdA[,)<hO_a[’)) (5.4.2-1)
YoNoe' SfGA (hy —a,) +f,A,(hy —a,) (5.4.2-2)

2 Pour les éléments sollicités a la traction, d’ excentrement important, lorsque le point d’
application de la force axiale ne se situe pas entre le barycentre des armatures A et A et le
barycentre des armatures A{ et A’,, le calcul doit étre conforme aux dispositions suivantes
[ Figure. 5.4.2b) |

YolNo S [uA, + oA, —fLGAl = (fra —00) A, —fuabx (5.4.2-3)

X ’ ’ ’ ’ ’ ’ ’
’yONdeSfcdbx[hO _?} +fsdAs (hO _as) + (fpd _O-pO)Ap (hO _ap) (542_4)
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b)éléments sousmis a la traction d’excentrement important

Figure 5.4.2 Calcul de la résistance a la traction_de Ja section rectangulaire

soumise ¢ une traction‘excentrée
La hauteur de la zone de compression x doit'satisfairewaux conditions de la formule (5.2.23).
Lorsque les armatures comprimées sont prises en compte dans ‘¢ calcul, x doit également satisfaire
aux conditions de la formule (5.2.2-4) ou (5+2:2-5). Si ¢es conditions ne sont pas remplies, le
calcul doit étre fait selon les formules (5. 2.4-1) et<(5;2:4-2), mais la valeur de M, dans la

formule doit étre remplacée par Nye’ et'N, e’ respectivement.

5.4.3 Pour les éléments en’béton armésde section rectangulaire, comprenant des armatures
symétriques, €éléments” sollicités a unestraction excentrée dans deux directions, la résistance a la
traction de la section’ doit-€tre calculée selon la formule suivante .

YN, < ! (5.4.3)

1 e ) (e )
L o | | Coy
Nud Mux Muy

N,,—résistance de calcul a la traction de la section, calculée selon la formule (5.4.1)

Avec

€y, «€,,—excentricité de la traction par rapport a 1’ axe y et par rapport a 1’ axe x
M, M, —résistance a la flexion de la section, selon 1" axe x et selon 1’ axe y, calculée selon 1’

article 5. 2.

ux

5.4.4 Pour les éléments en béton armé, sollicités a la traction excentrée de section circulaire
comportant des armatures longitudinales uniformément réparties sur le périmetre, la résistance a la

traction de la section, doit étre calculée selon la formule suivante



1
YN, <S— (5.4.4)
1, e
Nud Mud
Avec:
N, ,—résistance a la traction de la section, calculée selon la formule (5.4.1).
e,—excentricité de la traction par rapport au centre de gravité de la section

M ,—résistance a la flexion de la section, calculée selon 1’ article 5.3.8, en prenant N, =0.

5.5 Eléments sollicités a la torsion

5.5.1 Pour les éléments sollicités a la torsion simple de section rectangulaite, dont les épaisseurs
des parois satisfont aux conditions de z, = 0. 1b et ¢, =0. 1h, la résistance a la torsion de la section

doit étre calculée selon les dispositions suivantes

! !
. { bcor
, ) AN ~
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bcor ¢ v th \
b b
a)section rectangulaire b)section en caisson

Figure 5.5.1 Eléments sollicités &, la torsion, de section rectangulaire et de section caisson

I'-plansdans lequel agiti]e moment de flexion
A A
¥, T, <O. 355aﬁdwl+1.2f@ (5.5.1-1)

JaAaS,
Z:f;“ U (5.5.12)
sve Tsvl cor

Pour les éléments en béton armé, la valeur de  doit satisfaire aux conditions de 0. 6 </ <1.7.

Lorsque ¢ > 1.7, la valeur de ¢ doit étre prise égale a 1.7.

N
Pour les €éléments en béton précontraint, lorsque e, <h/6 et {= 1.7, le terme 0. 05 —pOW‘ qui
0

représente 1’ influence de la précontrainte, doit étre rajouté a la droite de la formule (5.5.1-1) en

prenant { =1.7.

Lorsque e,, >h/6 ou{ <1.7, 1" influence de la précontrainte peut étre négligée et le calcul peut étre

mené comme pour le béton armé.



Avec:
T,—Moment de torsion de calcul
{—Rapport de sections entre les armatures de torsion et les armatures transversales pour les
€léments sollicités a la torsion simple
B,—Coefficient de réduction de 1’ épaisseur des parois de la section caisson. Lorsque 0. 1b<t,
<0.25b ou0.1h < t,<0.25h, la valeur du coefficient 3, est prise égale a la plus petite

t t
des valeurs entre 4 f et 4 ;‘ Lorsque t, > 0.25b et ¢, >0.25h,B8, =1.0. Pour les

sections rectangulaires, 8, =1.0.
b—Tlargeur de la section rectangulaire ou de la section caisson
h—nhauteur de la section rectangulaire ou de la section caisson
t,—€paisseur de paroi selon le coté long de la section caisson
t,—E€paisseur de paroi selon le coté court de la section caisson

f.q—résistance de calcul a la traction du béton

W,—Module plastique de résistance a la torsion detla section rectangulaire ou de la section
caisson, calculé selon 1’ article 5.5.2.

A,,,—aire de la section d’ un brin d’ armature transversale dangs le calcul a la torsion simple

f.,—limite d’ elasticité des armatures transversales, prise selon le tableau 3.2.3-1.

A, —aire totale des sections d’ armaturés longitudinales disposéés de maniere symétrique sur le
périmetre de la section

fiw—limite d’ élasticité des armatures, longitudinales prise selon le tableau 3.2.3-1.

A,,—aire de la zone centrale du béton; qui s inscrit a 17 intérieur des armatures transversales,
A, =b..h,, etavec’h et h,  respectivementy dimensions du coté court et du coté long
de la zone centrale.

U.,—périmetre de-la zong Centrale, Uy, =2(b. +h.,);

s,—espacement entre armatures transversales dans le calcul de la torsion simple

e ,—excentricit€'de“la force résultante des armatures passives et de précontrainte par rapport au
centre de gravité de la section homogénéisée, calculée selon la formule (6.1.7-2) pour
les éléments précontraints par pré-tension et par post-tension. Pour les éléments
précontraints par pré-tension, les contraintes o, et o'y, sont calculées selon la formule
(6.1.6-2). Pour les éléments précontraints par post — tension, les contraintes de o, et
o, sont calculées selon la formule (6.1.6-5).

N, ,—force résultante des armatures passives et de précontrainte lorsque la contrainte normale
dans le béton est égale a zéro, calculée selon la formule (6.1.7-1) pour les éléments
précontraints par pré-tension et par post-tension. Pour les éléments précontraints par pré-
tension, les contraintes de o , et o, sont calculées selon la formule (6.1.6-2). Pour les
€léments précontraints par post-tension, les contraintes de o, et o', sont calculées selon
la formule (6.1.6-5). Lorsque N,, >0.3f,A,, la valeur de N est prise égale a 0. 3f,,

A,, avec A, section homogénéisée.

o0



5.5.2 Le module en torsion plastique, pour les sections rectangulaires et pour les sections caisson

doit étre calculé selon la formule suivante

1 Sections rectangulaires| Figure 5.5.1a) |

2
W,:%(3h—b) (5.5.2-1)

2 Sections caissons [ Figure 5.5.1b) |

w,:%z(_%h—b)—%m(h—zrz)—(b—zz,)] (5.5.2-2)

5.5.3 Les sections rectangulaires et les sections caissons, sollicitées.a.la flexion, au cisaillement

et a la torsion doivent satisfaire a la condition suivante

YoVa Yol
<4

= .. 3-
AT (5.5.3-1)

Si la section satisfait a la condition suivante

Yo Vs 70Td<
—bho +—*—W‘ <0.90a, f; (5.5.32)

Il n’ est pas nécessaire de vérifier la résistance a la torsion. ~Seules les armatures constructives selon

I’ article 9.3. 13, seront nécessaires.

Dans les formules ci-dessus
V,—effort de-cisaillement de calcul
T,—moment detorsion de calcul
f.,—contrainte nominale de cisaillement en MPa, f. =0.51 JJK ;
b—Tlargeur-de la surface rectangulaire perpendiculaire a la section sur laquelle agit le moment
de flexion, ou largeur totale des ames de la section caisson
h,—hauteur utile de la section parallele a celle sur laquelle agit le moment de flexion

W,—module de torsion plastique( mm”)

La valeur de «, est calculée selon la formule (5.5.3-2). Lorsque 1’ influence de la précontrainte

peut étre négligée selon 1’ article 5.5.1, a, =1.

5.5.4 La résistance a la torsion des sections rectangulaires et des sections caissons des éléments

sollicités au cisaillement et a la torsion, doit étre calculée selon les formules suivantes

Résistance au cisaillement

o7



YoV, <0.5 x 10 ",y (10 =2B,) bhy A/ (2 +0.6P) \/for Doy f (5.5.4-1)

Résistance a la torsion

N A A
70Td$,8[[0.35,8af[d+0.05 A*’“]W[H.sz*“;“'“” (5.5.4-2)
0 v
1.5
B[—l o s VoW (5.5.4-3)
V0T b

Avec
B,—coefficient de minoration de la résistance a la torsion des éléments sollicités au cisaillement
et a la torsion.
Lorsque B, <0.5, sa valeur est prise égale a 0.5.
Lorsque B, > 1.0, sa valeur est prise égale a 1.0.
W,—module de torsion plastique. Lorsque la section de1*€lément sollicité au cisaillement et a
la torsion est en forme de caisson, ce module doit &tre remplacé par B, W,.

b—Ilargeur de la section rectangulaire ou largeurtotale des ames de la section caisson.

Les significations et les unités des autres symboles, sont dongées‘dans.]’ article 5.2.9 et dans 1’
article 5.5. 1.

Lorsque 1’ influence de la précontrainte peut étre négligée selonl’ article 5.5. 1, la valeur de «, doit
étre prise égale a 1 dans la formule (5.'5. 4-1 ) et lé.second terme entre parenthéses doit &tre pris

égal a zéro.

5.5.5 Pour les €léments sollicités a la torsion de section en forme de T, de I, ou en caisson avec hourdis,

le calcul de la résistance @.da torsion peut étre fait pour les différentes parties rectangulaires de la section.

1 Le/moment de torsion pour les ames, pour les caissons rectangulaires, et pour les hourdis

comprimés ou tendus, doit étre calculé selon les formules suivantes

W,

T, = W T, (5.5.5-1)
W/

T/, :W:Td (5.5.52)
W,

T, :Wde (5.5.53)

t

Avec:
T,—Moment de torsion agissant sur 1’ élément de section en forme de T, de I, et
de caisson

T,,—Moment de torsion repris par les ames ou par les caissons rectangulaires
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T, .T;;—Moment de torsion repris par les hourdis en compression ou en traction
W, Wi W,—Le module de torsion plastique, respectivement de 1’ &me (ou du caisson
rectangulaire) , du hourdis comprimé ou tendu
W,—module de torsion plastique de la section totale, en forme de T, de I, ou de

caisson
2 Calcul du module en torsion plastique de la section

1) Le module en torsion plastique de la section de 1’ 4me et du caisson rectangulaire doit étre

calculé selon 1’ article 5.5.2.

2) Le module en torsion plastique du hourdis comprimé doit étre-caleulé selon la formule suivante
12

h
Wi =="(bi - b) ‘ (5.5.5-4)

3) Le module en torsion plastique du hourdis-tendu doit'étre calculé selon la formule suivante
7
Wlf=?f(bf—b) (5.5.55)
Avec
b .hi—largeur et épaisseur-du hourdis cemprimé de la section en forme de T, de I,
ou de caisson. Ces.dimensions doivent satisfaire a la condition b{<b +6h;;
b, .h,—largeur et ‘¢paisseur du hourdis tendu de la section en forme de I. Ces

dimensions doivent satisfaire.d la‘conditions b < b +6h};

, b . b!
¢ | : b f/,cor | | b f, cor |
4 ‘ bcor | A ‘ bcor | -
AT § -
- I =} _ -:1
<[ | ! 1 < |k d
X } 4 '
=< {1 g <|< b ¢ —1 R
< ! "
I & l
g < ] :
b b
bf,cor
b
a)Section en forme de T b)Section en forme de I

Figure 5.5.5 Eléments sollicités a la torsion de section en T ou en I

1-Plan dans lequel agit le moment de flexion

3 Calcul du module de torsion plastique de la section totale
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1) Section en T ou en caisson
W =W, + W} (5.5.5-6)

2) Section en I
W =W, +W.+W, (5.5.5-7)

4 Pour les éléments sollicités au cisaillement et a la torsion de section en forme de T, de I, et
en forme de caisson, la résistance a la torsion de la section doit étre calculée selon 1’ article
5.5.4, en remplagant 7, et W, par T,, et W,,. Les hourdis comprimés-ou tendus doivent &tre
calculés en torsion simple et leur résistance a la torsion doit étre calculée selon 1’ article 5. 5.

1, en remplagant 7, et W, dans la formule (5.5.1-1) par T}, et Wj ou par T, Fl W,,.

5 Pour les éléments sollicités a la flexion, au cisaillement et dla torsion de section en T, en

I, ou en forme de caisson, leur section doit satisfaircraux dispositions de 1’ article 5.5. 3.

NOTA . pour les éléments sollicités a la torsion de section”en Tou en I, les Ames doivent satisfaire a la

condition de b/h,=0.15, avec b et h,, respectivement largeur et hauteur.nette de 1’ ame (voir figure 5.5.5)

5.5.6 Pour les éléments sollicités a la flexiony.au cisaillementset avla torsion, en forme de T,
de I, et de caisson, les armatures longitudinales et transyersales doivent étre calculées et disposées

selon les regles suivantes

1 Les sections d’=armatures Jdongitudinales, sont-Calculées pour satisfaire a la résistance en

flexion simple;

2 Pour les sections-rectangulaires, les.ames des sections en forme de T et de I, et les caissons
rectangulaires, les armatures longitudinales et transversales doivent étre calculées pour

satisfaire“aux exigences des éléments sollicités au cisaillement et a la torsion.

1) Les sections d’ armatures longitudinales sont calculées pour satisfaire a la résistance a la
torsion selon 1’ article 5.5.4, et disposées uniformément sur le périmetre de la section

de maniere symétrique.

2) Les sections d’ armatures transversales sont calculées pour satisfaire a la résistance au

cisaillement et a la torsion selon 1’ article 5.5.4

3 Pour les sections en T, en I, et les hourdis comprimés ou tendus des sections caissons, les
sections des armatures longitudinales et transversales doivent étre calculées selon 1’ article

5.5.1, et les armatures longitudinales doivent &tre disposées uniformément sur le périmetre
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de la section de maniére symétrique.

5.6 Eléments sollicités au poingonnement

5.6.1 Pour les éléments dont les armatures de poinconnement ne sont pas nécessaires vis-a-vis des

efforts de réaction concentrés, la résistance au poingonnement peut étre calculée selon la formule suivante

Yol 'y <(0.7B, fy +0. 150, ., ) U h, (5.6.1)

Avec:

F,,—réaction maximale de calcul. Pour le calcul de la résistance au poingonnement d’ une
dalle supportée par des poteaux, la réaction peut étre prise égale 1’ effort axial maximal
dans le poteau déduction faite de la descente de charge-dans la zone du prisme de
poinconnement de la dalle. ‘

0 . »——contrainte moyenne de compression dans la section'de la dalle, générée par les armatures
de précontrainte. Il convient que cette valeur soit’ comprise entre 1.0 ~3. 5SMPa.

B,—Coefficient d’ influence de la hauteur de-la section. “Lorsque 2 < 300mm, B, =1.0 et
lorsque 7 = 800mm, B8, = 0. 85 ou h est 1a hauteuride la dalle. Pour les hauteurs
intermédiaires, 3, est calculé par interpolation.

U,—périmetre de la section du prisme dé poingonnement a‘hy/2wde la surface d’ application de
1’ effort de réaction concentré. Lorsque la section 'du poteau est circulaire, Um peut &tre
calculé en considérantiun poteatr.de section carrée de coté égal a 0. 8 fois le diametre de
la section circulaire:

h,—hauteur utile de la dale

»’H.HHHHUH !
glfe ] J45°45°&\ <
L, LN
170Fld !
v
A P | %
S e
: | [
AR
L "

Figure 5.6.1 Calcul de la résistance au poinconnement de la dalle
1-face latérale inclinée du prisme de poingonnement ;2-périmetre de la section du prisme de poingonnement &

h,/2 de la surface d’ application de 1’ effort de réaction concentré;3-base du prisme de poingonnement



5.6.2 Sous la réaction concentrée, lorsque les conditions de la formule (5.6.1) ne sont pas
remplies et que 1’ épaisseur de la dalle est limitée, des armatures de poingonnement peuvent étre
prévues. Dans ce cas, la section sollicitée au poingonnement, doit satisfaire a la condition suivante

Yol i <1.058,f,U..h, (5.6.2-1)

La résistance au poingonnement pour les dalles en béton armé, comportant des armatures de

poingonnement, peut étre calculée selon les dispositions suivantes

1 Lorsque la dalle comporte des armatures transversales
YoFus (0.358,f, +0. 150 ) U h, +0.75f Ag, (5.6.2-2)
2 Lorsque la dalle comporte des armatures inclinées
Yol s (0.358,f,, +0. 150 ) U, h, +0. 75f A, Sin6 (5.6.2-3)
Avec:
A,,,—aire totale des sections d’ armatures transversales traversant la face latérale inclinée du
prisme de poingonnement
A,,,—aire totale des sections d’ armatures inclinées deffort tranchant traversant la face latérale
inclinée du prisme de poingonnement
f,,—Limite d’ élasticité des armatures)transversales
f.o—Limite d’ élasticité des armatures inclinées deffort tranchant

0—angle formé par les armatures inclinées deffort tranchant et la surface de la dalle

La résistance au poingonnement“des sections, “en‘dehors du prisme de poingonnement ou les
armatures de poingonnement sont présentes ,~doit &tre vérifiée selon 1’ article 5. 6. 1. Dans ce cas,

U, doit correspondre au-périmetre le plus défavorable a 0. 54, du prisme de poingonnement.

NOTA : les armatures de poingonnement et les armatures inclinées deffort tranchant dans la dalle

en béton doivent€tre conformes aux dispositions constructives de 1’ article 9.2.9.

5.6.3 Pour les fondations superficielles qui supportent des poteaux de section rectangulaire, la
résistance au poingonnement des sections, au niveau de la surface de liaison entre le poteau et la
semelle, et des sections qui se situent au niveau des changements de section de la semelle, peut étre

calculée selon les dispositions suivantes ( Figure 5.6.3)

Yo F\  <0. 1B.f,b. h, (5.6.3-1)
Fy=pA (5.6.3-2)

b, +b
b, :% (5.6.3-3)

Avec

b,—longueur du bord supérieur de la surface la plus défavorable du prisme de poingonnement.
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Lors du calcul du poingonnement au niveau de la surface de connexion entre le poteau et la
semelle, la valeur est prise égale a la largeur du poteau. Lors du calcul de poinconnement
au niveau du changement de section de la semelle, la valeur est prise égale a la largeur de
la partie supérieure de la semelle.

b,—longueur du bord inférieur de la surface la plus défavorable du prisme de poingonnement.
Lors du calcul du poingonnement au niveau de la surface de connexion entre le poteau et la
semelle, la valeur est prise égale a la largeur du poteau plus deux fois la hauteur utile de la
semelle. Lors du calcul de poinconnement au niveau du changement de section de la
semelle, la valeur est prise égale a la largeur de la partie supérieure de la semelle plus
deux fois la hauteur utile de la partie de semelle en dessous de lasurface de changement de
section.

h,—hauteur utile de la semelle a 1’ intérieur du prisme de poingennement

p.—intensité de la réaction sur la surface unitaire de la base de la sémelle, sous les actions de
calcul (les poids de sol de remblais sur la semelle, ainsi que le poids propre de la
semelle, peuvent étre déduits de la descente de charge) ..Lorsque la descente de charge est
excentrée, la réaction la plus importante peut-étre prise en compte.

A—surface de la base du prisme de poingonnement” (surface hachurée ABCDEF dans la figure

5.6.3)
Yo, , YoV,
: YoMy ‘ YoMy
1
1
E 450 450 -
< 350 ‘ 15 =t
= 7 P v *
< [HLADALE SPI s
A'B. A B
V. /45° 2 9}/45o )
- ——— - 2 X _
//C‘ l/ C~ 7 /
I ' |
A |- 40 @) |-
D! | < § | s
v N ¢ N <
/\ 450 /\ 450
FE FE
a)sections au niveau de la surface de b)sections au niveau du changement
liaison entre le poteau et la semelle de section de la semelle

Figure 5.6.3 Calcul de la résistance au poinconnement des fondations superficielles

1-surface la plus défavorable du prisme de poingconnement;2-base du prisme de poingonnement

5.7 Eléments sollicités par des efforts concentrés

5.7.1 Pour les éléments en béton armé qui disposent d’ armatures de frettage, la section

transversale de la partie sollicitée par des efforts concentrés doit satisfaire aux dispositions suivantes
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Yol <1.3nBf A, (5.7.1-1)

—\/147b 5 1-2
B—Xl (5.7.1-2)

F,,—effort concentré de calcul. Pour les zones qui se situent sous les dispositifs d’ ancrage des

Avec.

éléments précontraints par post — tension, la valeur doit étre prise égale a 1’ effort de
compression lors de la mise en tension a 120% .

f.,—résistance de calcul en compression du béton. Pour les éléments précontraints par post —
tension, la valeur doit étre déterminée en fonction de la résistance a la compression sur
éprouvette cubique 7 et en interpolant selon le tableau 3. 1. 4.

n,—coefficient d’ ajustement des efforts concentrés. Pour les bétons’de classes inférieures ou
égales a C50, m, =1.0. Pour les bétons de classes €50 ~C80, n, =1.0 ~0.76 en
interpolant.

B—rcoefficient de majoration de la résistance des efforts'concentrés

A,—surface de calcul a la base des efforts concentrés.™ Cette surface peut étre considérée
comme concentrique et symétrique par rapport a 1" axe de la surface d’ application des
efforts concentrés. Pour les cas de charges.Courants, cette surface peut étre déterminée
selon la figure 5.7. 1.

A, A—Lorsqu’ il y a des trous dansla. sarface de compression résultant de 1’ effort concentré

In>
dans le béton, A,, est 1’ aire nette déduction faite de 1’ aire des trous, et A, est la surface
sans déduction de 1’ aire.des trous. Lorsque 1a surface de compression du béton se situe
en dessous d’ une plaque d™appui en acier,la.surface complémentaire, calculée en tenant
compte d’ un angle de diffusion @ 45° dans“la plaque d’ acier, doit étre prise en compte
dans la surface totale”de compression sous le béton. Pour les dispositifs d’ ancrages
constitués'd’»une gtromplaque=reliée* au bloc d’ ancrage, A, peut étre prise égale a la
surfdce dela‘plaque d’ appui déduite de celle du trou intérieur de la gaine a 1’ extrémité

de la tromplaque.
bbb

19494
T —
A | |.° l N\ i // \A
\Abj:% ls| Y7 AN 1 @/ ! AN
| \ /
R RE ) S
N Ne Ne
c=b c<b
b, b, b b
i e cf
| |
| /I/A’ | A,/l// AI/
N\ I / /I/Ab D Ab/ll/ AN A,
| |
LL.I
c=b c<b

Figure 5.7.1 surface de calcul a la base des efforts concentrés A, pour les éléments soumis a

un effort de compression centré
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5.7.2 Pour les éléments sollicités par des efforts concentrés qui présentent des armatures transversales
de frettage (Figure 5.7.2), la résistance aux efforts concentrés doit étre calculée conformément aux

dispositions suivantes

’)’OFldg Og(nsﬁfcd +kpocorfsd)Aln (572_1)
g = [ (5.7.2:2)
cor — Al A

Le ratio volumique d’ armatures transversales de frettage ( volume d’ armatures transversales de

frettage par unité de volume de béton dans la zone centrale A_, ) est calculé selon la formule

cor

suivante
L(1,>1)
EEEaE - <
x: d\ \t\Acor /Acm
~) | CZA T [T 4 — 4
| |
g 4
Yol Yol i
: S
= g
[=} / (=3
A9 W g 2
2 || === |Hg
[y B e e e s e LL 3 -____x____ U’j
A S I o
—r e N —_—
L Q7 1 7% %] _?_ =_ |[ta
s — — o, — _r ©v
a)Treillis/soudé b)Cerces ou spiraless

Figure 5.7.2 ,Disposition des armatures dans les zones soumises aux efforts concentrés

Treillis soudé
nA L +n,Agl
ACOI"S

p, = (5.7.2-3)

L’ écart entre les sections des aciers du treillis dans les deux directions perpendiculaires ne doit pas

étre supérieur a 50% .

Cerces ou spirales

= (5.7.2-4)

Avec;
B.,,—Coefficient de majoration de la résistance aux efforts concentrés par disposition d’
armatures transversales.

Lorsque A, >A,, il convient de prendre A, =A,
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k—Coefficient d’ influence des armatures transversales, pris selon 1’ article 5. 3.2
A_,—Surface de la zone centrale du béton inscrite a 1’ intérieur du treillis soudé, des cerces ou
des spirales. Cette surface doit tre concentrique et avoir le méme axe de symétrie que
celui de la section A,
n, A
n, A,—Nombre de barres et aire de la section d’ une barre du treillis soudé dans la direction /,

o—Nombre de barres et aire de la section d’ une barre du treillis soudé dans la direction /,
A ,—Aire de la section d’ une cerce ou d’ une spirale
d_,—Diametre de la surface centrale du béton inscrite a 1’ intérieur des cerces ou des spirales

s—Espacement du treillis soudé, des cerces ou des spirales
NOTA ; le nombre de lits de treillis soudé, de cerces ou de spirales doit étre,supérieur ou égal a 4.

Pour les dispositifs d’ ancrages constitués de tromplaques, la longueurscouverte par les cerces ou

spirales doit &tre supérieure ou égale a celle de la tromplaque.
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6 Etats-Limites de Service( ELS)

6.1 Généralités

6.1.1 La conception des ponts routiers en service doit«étre: conforme aux exigences de 1’ état
limite de service, en considérant les combinaisons fréqiente y compris avec les effets de long terme
,les combinaisons quasi permanentes. La résistance “des éléments'structuraux a la fissuration, 1’
ouverture des fissures, les déformations doivent étre vérifiées et les valeurs calculées ne doivent pas

dépasser les limites spécifiées dans la présente, nerme.

6.1.2 Pour les éléments structtraux enbéton précontraint,.les dispositions suivantes doivent étre
prises en compte, en fonction des exigences desservice et de 1’ environnement dans lequel le pont se

situe.

1 Eléments en béton, précontraint . Seetion entierement comprimée.
La contrainte de.traction n’ est pas,admise en limite de la zone la moins comprimée de la

section: transversale, sous la combinaison des actions fréquentes.

2 Eléments en béton précontraint a section partiellement comprimée.
La contrainte de traction est admise en limite de la zone tendue de la section transversale
sous la combinaison des actions fréquentes. Lorsque la contrainte de traction ne dépasse
pas la limite spécifiée, il s’ agit d’ un €élément précontraint de catégorie A ; Lorsque la
contrainte de traction dépasse la limite spécifiée, il s’ agit d’ un élément précontraint de

catégorie B.

6.1.3 Pour les ponts en béton, de section caisson, il convient de vérifier la résistance des

éléments structuraux a la fissuration et 1’ ouverture des fissures selon le tableau 6. 1. 3.
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Tableau 6.1.3 Exigences des vérifications de la résistance a la fissuration et de

1’ ouverture des fissures pour les ponts caissons en béton

Types d’ éléments

Exigence de calcul

Eléments en béton précontraint a section entierement

comprimée,

partiellement comprimée de catégorie A

Eléments en béton précontraint a section

Eléments en béton précontraint, a

section partiellement comprimée de

catégorie B,Eléments en béton armé

Hourdis supérieur

contrainte normale dans la direction

longitudinale sur le bord supérieur

contrainte normale dans la direction
transversale sur les bords supérieur et

inférieur

contrainte principale dans la section

Hourdis inférieur

contrainte normale dans la direction

longitudinalesur le bord inférieur

La contrainte normale dans la direction
transversale en limites

inférieure

supérieure  et")

contrainte principale dans la section

Ames

contrainte principale dans la section”

Les contraintes
doivent répondre
aux exigeneceside
1" article6:3

Iie calcul de 1’ ouverture de fissure
doit étre’ effectué selon les dispositions de
1’ article 6.4

6.1.4 La contrainte de traction limite &, dans les“armatures de précontrainte, lors de la mise en

tension, doit étre conforme aux dispositions, suivantes..:

1 Contrainte de traction limite lors.de la mise en tension des fils ou des torons

Précontrainte intérieure

T eon <O.75f,,

Précontrainte extérieure

T on <O.70f,

(6.1.4-1)

(6.1.42)

2 Contrainte de traction limite lors de la mise en tension des barres précontraintes nervurées
Oon <0. 85fpk

Avec:

(6.1.43)

fu—Tésistance caractéristique en traction des armatures de précontrainte, prise dans le

tableau 3.2.2-2

Lorsque 1’ €élément est sur-tendu ou que la perte par frottement a 1’ entrée de 1’ ancrage est prise en

compte, la valeur maximale de la contrainte d la mise en tension des armatures de précontrainte

(valeur affichée sur le vérin) peut étre augmentée de 0,05f,,.
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6.1.5

Lors du calcul de la contrainte d’ un élément en béton précontraint en phase élastique, les

propriétés géométriques de la section transversale peuvent étre considérées conformément aux

dispositions suivantes

6.1. 6

Pour les éléments précontraints par pré-tension, la section homogénéisée doit étre prise en

compte dans le calcul.

Pour les éléments précontraints par post-tension, lors du calcul de la contrainte générée par
les actions extérieures, et par la précontrainte extérieure, la section nette doit étre prise en
compte avant injection de la gaine, et la section homogénéisée doit &tre prise en compte
apres que 1’ adhérence entre les armatures de précontrainte intérieures et le béton soit
réalisée. Lors du calcul de la contrainte générée par la préeentrainte intérieure, la section

nette doit &tre prise en compte, sauf indication contraire.

Lorsque 1’ influence des propriétés géométriques de-la’section sur le calcul des contraintes

et sur les conditions limites est faible, la section brute-peut &tre prise en compte.

La contrainte normale dans le _béton," géuérée par 1 “application de 1’ effort de

précontrainte, et la contrainte dans les armaturés de préconttainte concomitantes, doivent étre

calculées selon la formule suivante .

1

Eléments en béton précontraint_ par pré-tension
Contrainte normale” d¢' compression o, €t de jtraction o , du béton, générées par 1’
application de 1’ effort. deprécontrainte

0-[)(', N

£ 0y 0, (6.1.6-1)

O'Pt AO

La“confrainte’ dans les armatures de précontrainte, lorsque la contrainte normale dans le

béton.,_au-barycentre des efforts de précontrainte, est égale a zéro ;

O, =0,, -0, +0
p0 con l 4
., , ’ } (6.1.6-2)
O-pO_O-con_O-l+a-l4
Contrainte effective concomitante dans les armatures de précontrainte
O-Pe = a-con - O-I } (6 1 6'3)
o . =0, -0

pe con

Eléments en béton, précontraints par post — tension intérieure
Contraintes normales de compression o, et de traction o, dans le béton, générées par

application de 1’ effort de précontrainte

Yo £ 7 Ve (6.1.6-4)
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Contrainte dans les armatures de précontrainte, lorsque la contrainte normale dans le béton,

au barycentre des efforts de précontrainte est égale a zéro ;

T = Ten = T1 T AepT e (6.1.6-5)
O-/pO =0, -0+ aEPa-/pc
Contrainte effective concomitante dans les armatures de précontrainte
Toe = Ten =1 } (6.1.6-6)
O-,pe = U,con - 0',1

Eléments en béton, précontraints par post — tension intérieure et extérieure
Contraintes normales de compression o et de traction o, dans lexbéton, générées par

application de 1’ effort de précontrainte

Upc N N e M'EZ -
- + Yex + ’ W ex
o A I I ;

pt ex ex ex

(6.1.6-7)

La contrainte effective concomitante dans les armatures de précontrainte intérieures, doit
étre calculée selon les formules (6.1.6-5) et (6.1,6-5)".
Contrainte effective concomitante dans les armatures'de précontrainte extérieures

(P R Yk

(6.1.6-8)

2Ny Toon = TR
Avec:

A,—La section transversale<nette, est\égale a la somme de la section béton
déduction faite“.des sections” de” gain€. Pour les sections composées de
différentes classes de bétom, la‘section doit étre homogénéisée avec prise en
compte dubéton de méme classe‘et du module d’ élasticité correspondant.

A,~Section'trahsversale-homogénéisée, constituée de la section nette A, et de la
section convertie='en| béton de toutes les armatures longitudinales de
précontrainte intérieure.

A, —Section transversale des éléments en béton, précontraints par post-tension,
intérieure et extérieure.

L’ influence de 1’ injection des gaines de précontrainte doit &tre prise en
compte conformément aux dispositions de 1’ article 6. 1. 5.
N, N,—Effort résultant des armatures de précontrainte et des armatures passives dans les

€léments précontraints par pré-tension, calculé selon la formule (6.1.7-1)
Effort résultant des armatures de précontrainte et des armatures passives dans les
€léments précontraints par post-tension, calculé selon la formule (6.1.7-3)

N, .,— Effort résultant des armatures de précontrainte intérieure, extérieure, et des
armatures passives dans les éléments précontraints par post-tension, calculé selon
la formule (6.1.7-5)

I, .I,—Moment d’ inertie de la section transversale homogénéisée et moment d’

inertie de la section transversale nette



I, —Moment d’ inertie de la section des éléments précontraints par post-tensions

intérieure et extérieure. L’ influence de 1’ injection des gaines de précontrainte

doit étre prise en compte conformément aux dispositions de 1’ article 6. 1.5

e, «€,,—Distance entre le centre de gravité de la section homogénéisée et le barycentre

o

con

des armatures de précontrainte intérieure et des armatures passives, calculée
selon la formule (6.1.7-2)

Distance entre le centre de gravité de la section nette et le barycentre des
armatures de précontrainte et des armatures passives, calculée selon Ia
formule (6.1.7-4)

. Distance entre le centre de gravité de la section des.£léments précontraints par

post-tensions intérieure et extérieure, et le barycentre ‘des armatures de
précontrainte intérieures, extérieures et des armatures passives, calculée selon
la formule (6.1.7-6)

¥, .y,—Distance entre le centre de gravité de’la,section’homogénéisée et la fibre de

calcul
Distance entre le centre de gravité de la section nette et la fibre de calcul

v.,—Distance entre le centre de gravité“de-la section des €léments précontraints par

post-tension, intérieure, et extérieure, et-la fibre'de calcul

o' —Contrainte limite a.1a mise.en tension des ‘armatures de précontrainte dans les

zones tenduesy-calculée selon 1 atticle 6. 1. 4
Contrainte limite d“la,mise en tension des. armatures de précontrainte dans les

zones comprimgesy, calcuiée selon 1’ article 6. 1.4

0,.0— Pexte de “précontrainte danslaphase correspondante, des armatures de

précontrainte dans-les'zones tendues, calculée selon les article 6.2.2 a 6.2.7.
Perte de précontrainte. dans la phase correspondante, des armatures de
précontrainte dans les 'zones comprimées, calculée selon les article 6.2.2 a
6.2.7

En service, la perte totale de précontrainte est prise en compte.

o, .0 ,—Perte de précontrainte dans les zones tendues par déformation instantanée du

p2

p2,ex

béton, calculée selon 1’ article (6.2.5-2).
Perte de précontrainte dans les zones comprimées par déformation instantanée

du béton, calculée selon 1’ article (6.2.5-2).

ag,—Rapport entre le module d’ élasticité des armatures de précontrainte E, et celui

du béton E.. Les valeurs de E, et E_ sont prises respectivement selon les
tableaux 3.2.4 et 3.1.5.

Moment hyperstatique dans les structures hyperstatiques, telles que les poutres
continues, généré par 1’ effort de précontrainte N,

Moment hyperstatique dans les structures hyperstatiques telles que les poutres

continues, généré par 1’ effort de précontrainte N, ,



NOTA.

1. Dans les formules (6.1.6-1), (6.1.6-4), et (6.1.6-7), les signes des contraintes du
deuxieme terme et du troisieme terme a droite de 1’ équation, sont positifs lorsque ces
contraintes sont dans la méme direction que celle du premier terme, et négatifs dans le cas
inverse.

Par convention les contraintes de compression sont positives et les contraintes de traction

sont négatives.

2. Les contraintes o, et o, dans 1’ équation (6.1.6-5), sont celles du béton au niveau du
barycentre des armatures de précontrainte dans les zones tendues et dans les zones
comprimées, contraintes générées par 1’ effort de précontrainte N, .

Par convention les contraintes de compression sont positiveés=et”les contraintes de traction

sont négatives.

3. Lorsque la formule (6.1.6-5) est utilisée pour ‘e calcul des contraintes o, et o'y des
éléments précontraints par post-tension intérieure et extérieure, les contraintes o, et o sont
celles du béton au niveau du barycentre des armatures de précontrainte, respectivement dans
les zones tendues et dans les zones comprimées, contraintes générées par 1’ effort de

précontrainte N, .., et calculées selon ta-formule (6. 1.6+7)."Par convention les contraintes

,ex o

de compression sont positives.et<les €ontraintes de’ traction ‘sont négatives.

6.1.7 La résultante des efforts dansles‘armatures de précontrainte et dans les armatures passives,

doivent étre calculées selon ladformule ci-dessous.€ri‘tenant compte de 1’ excentricité de la résultante

—= o o]
Oy, . oped,
>\ =
I “ﬂ_ _ ol
- T Npo . - TNP
~
JPOAP ope‘4p MPZ
0-16As 0-16As

a)éléments précontraints par pré-tension b)éléments précontraints par post-tension
Figure 6.1.7 résultante des efforts dans les armatures de précontrainte et dans les armatures passives

1-axe neutre de la section homogénéisée ;2-axe neutre de la section nette

1 Pour les éléments en béton, précontraints par pré-tension ( voir la figure 6. 1.7a)

Ny = 0,4, + 0" A — oA, - o' A (6.1.7-1)
ep() — O-POAPyP — O-,POA,py,;»V_ O-I()Asys + a-,léA’sy’s (6. 1. 7_2)
p0

2 Pour les éléments en béton, précontraints par post-tension intérieure (voir la figure 6.1.7b)
N, = a-peAp + a-’peA,p_ 0-16As - 0-,[6A’s (6 17_3)

P

i



o Ay, —o Ay, —oAy, + 0 Ay,
e T : (6.1.7-4)

p

Pour les éléments en béton, précontraints par post — tensions intérieure et extérieure
Nyo=0A +0 A +o, A  +o A -0 -oA (6.1.7-5)

p,ex pe,ex p,ex pe,ex P,
! ! ! ! !
oAy, —o Ay +o,. A -o' A

' ’ ’o
pe, ex p,exyp,ex pe, ex p,exyp,ex - 0-[6Asys + 0o Z6A s

prex
(6.1.7-6)
Avec:

0 0 n—Contrainte des armatures de précontrainte dans les zones tendues lorsque la
contrainte normale du béton au barycentre des efforts de précontrainte est
égale a zéro.

Contrainte des armatures de précontrainte |dans* les zones comprimées
lorsque la contrainte normale du’ béton au’ barycentre des efforts de
précontrainte est égale a zéro

Ces contriantes doivent étrescalculées, selon la formule de 17 article 6. 1.6

o, 0 ,,—Contrainte effective des agmatures de précontrainte dans les zones tendues,

pe
Contrainte effectived des' armatures_~de( précontrainte dans les zones
comprimées,
Ces contraintes-doivent étre calculées selon la formule de 1’ article 6. 1.6

!

o', ..,—Contrainte’efféctive, des armatures de précontrainte extérieure dans les zones

pe,ex Y~ pe,ex

o
tendues,
Contrainteeffective,des'atmatures de précontrainte extérieure dans les zones
comprimées,
Ces contraintes_doivent €tre calculées selon la formule de 1’ article 6. 1.6
Ay A ;v—S,ection des armatures 'de précontrainte dans les zones tendues
Section des armatures de précontrainte dans les zones comprimées,

A A" _—Section des armatures de précontrainte extérieure dans les zones tendues

p,ex M1 p,ex

Section des armatures de précontrainte extérieure dans les zones
comprimées,

A, \A.—Section des armatures passives dans les zones tendues
Section des armatures passives dans les zones comprimées,

y,y,—Distance entre le barycentre des armatures de précontrainte dans les zones
tendues, et le centre de gravité de la section homogénéisée.
Distance entre le barycentre des armatures de précontrainte dans les zones
comprimées, et le centre de gravité de la section homogénéisée.

¥, .y.—Distance entre le barycentre des armatures passives dans les zones tendues,
et le centre de gravité de la section homogénéisée.

Distance entre le barycentre des armatures passives dans les zones
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comprimées, et le centre de gravité de la section homogénéisée.

Yon ~Ypn—Distance entre le barycentre des armatures de précontrainte dans les zones
tendues, et le centre de gravité de la section nette.

Distance entre le barycentre des armatures de précontrainte dans les zones
comprimées, et le centre de gravité de la section nette.

V., V., —Distance entre le barycentre des armatures passives dans les zones tendues,
et le centre de gravité de la section nette.

Distance entre le barycentre des armatures passives dans les zones
comprimées, et le centre de gravité de la section nette

Vp.ex vV p.ex—Distance entre le barycentre des armatures de précontrainte extérieure dans
les zones tendues, et le centre de gravité de la section, des éléments en
béton, précontraints par post — tensions intétieure et extérieure.
Distance entre le barycentre des armatures| de précontrainte extérieure dans
les zones comprimées et le centre(de ‘gravité de la section des éléments en
béton, précontraints par post — tensions.intérieure et extérieure.

0.0 s— Perte de précontrainte des” armatures” de précontrainte dans les zones
tendues, générée par les effets du retrait et.du fluage du béton au niveau du
barycentre de ces armatures.

Perte de précontraintes des armaturesde ‘précontrainte dans les zones
comprimées,.générée par les effets du retrait et du fluage du béton au
niveau du’barycentre de ces armatures.

Ces pertes‘deivent étre. calculées selon 1’ article 6.2. 7.

NOTA ;
1 Lorsque A}, =0Q dans'les équations(6. 1-7-1) a (6.1.7-4), on considere que o =0.
2 Lorsque A, =A] e, =0 dans les équations (6.1.7-5) et (6.1.7-6), on considere que o’ =0.
3 La section prise en compte dans 1’ équation (6.1.7-6) est la section homogénéisée apres
injection des gaines. Pendant les phases avant injection des gaines intérieures, la section

nette doit €tre prise en compte et les valeurs de y, .y}, .y, .y’ dans la formule, doivent étre

< ' ’
remplacees par ypn Y pn ~Ysn ~Ysne

6.1.8 Pour la vérification a la fissuration des sections droites et inclinées, dans les zones d’
extrémité des éléments précontraints par pré-tension, sur la longueur de transfert de la précontrainte
l

extrémité de 1’ €lément, et prise égale a la contrainte effective o

la valeur réelle de la contrainte dans les armatures de précontrainte, est prise égale a zéro a 1’

tr v

s @ la fin de la longueur de

transfert. Les contraintes réelles entre ces deux points sont calculées par interpolation linéaire ( voir

figure. 6.1.8). La longueur de transfert doit étre prise conformément au tableau 6. 1. 8.

s
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Figure 6.1.8 variation de contrainte dans les armatures de

précontrainte sur la longueur de transfert

Tableau 6.1.8 Longueurs de transfert de la précontrainte /. ('tam)

Classes-de béton
Types d’ armature de précontrainte
C40 C45 C50 =C55
Torons 1 x7, o, =1000MPa 67d 64d 60d 58d
Fils adhérents, o ,, = 1000MPa 58d _ 56d 53d 51d

NOTA :

1. La longueur de transfert de la précontrainte est fonction de la’classe de tésistance en compression f’ , mesurée sur cube
en béton. Lorsque f' , se trouve dans la zone des classes de résistance de béton indiquées dans le tableau, la longueur de
transfert est calculée par interpolation linéaire.

2. Lorsque la contrainte effective o, des armatures<de’précontrainte, est différente de celle indiquée dans le tableau, la
longueur de transfert doit étre augmentée ou diminude selon le niveau desicontraintes effectives.

3. Si la relaxation intervient rapidement, aprés mise en‘tension, la longueur de transfert doit &tre comptée a partir du point
qui se situe a 0.25/, de 1’ ancrage.

4. diametre nominal des armatures de, précontrainte.

6.2 Pertes de précontrainte

6.2.1 Dans Jes caleuls-aux états limites de service, les pertes de précontrainte doivent étre prises

en compte

Frottement entre les armatures de précontrainte et les gaines o,

Déformation des dispositifs d’ ancrage, rentrée des clavettes o,

Différence de température entre les armatures de précontrainte et le banc de préfabrication o,
Déformation de compression é€lastique du béton o,

Relaxation des armatures de précontrainte o

Retrait et Fluage du béton o

7Y



De plus, les pertes dues a d’ autres facteurs tels que le frottement entre les armatures de
précontrainte et le bloc d’ ancrage, ainsi que la déformation instantanée du banc de préfabrication

doivent &tre également prises en compte.

Il convient de déterminer la valeur réelle de la perte de tension en la mesurant Lorsque les résultats

des mesures ne sont pas disponibles, la perte de tension peut étre calculée de la facon qui suit .

6.2.2 La perte de tension di au frottement entre armatures de précontrainte et gaines peut &tre
calculée selon la formule suivante

o,=0,,[1-e ] (6.2.2)
Avec.

o..,—contrainte limite dans la section, @ la sortie des vérins de=miSe en tension

con
pu—Coefficient de frottement, dans les tracés courbes, entre armatures de précontrainte et
gaines, pris selon le tableau 6.2.2
#—somme des déviations angulaires (rad) de 1’ extrémité.d “ancrage jusqud la section de calcul.
k—coefficient de perte de tension par unité-de fongueur, pris selon le tableau 6. 2.2
x—longueur des gaines entre la section'considérée et les sorties des vérins de mise en
tension, qui peut étre prise égaledapproximativement & la projection du tracé des gaines

sur 1” axe longitudinal (m)

Tableau 6. 2.2 “Valeurs des coefficients k et u

)
Types d’ armatures de T 4 oai k
¢ de’ gaines ' @ P .
précontrainte Mg e Loy Torons, fils Barres précontrainte
nervurées
‘Gaines ondulées en ’
/ . 0:0015 0.20 ~0.25 0.50
feuillard métallique
Gaines ondulées en
) . 0.0015 0.15~0.20 —
: * feuillard plastique
Précontrainte intérieure«| conduits métalliques
) 0.0030 0.35 0.40
minces
conduits en acier 0.0010 0.25 —
Gaines extrudées 0.0015 0.55 0.60
. . 0.20 ~0.30
conduits en acier 0 —
(0.08 ~0.10)
Précontrainte extérieure
Conduits en
) 0 0.12 ~0.15 —
polyéthyléne

NOTA

Les pertes de tension dans les armatures de précontrainte extérieures, sont prises en compte uniquement dans les segments
de gaines qui se situent au niveau des dispositifs de déviation ou d’ ancrage. Il convient de déterminer les coefficients k et w
selon les résultats d’essai. . Lorsque les mesures ne sont pas disponibles, les valeurs de k et w sont prises selon le tableau 6.2. 2.
Pour le coefficient u, les valeurs, a1’ intérieur des parentheses, doivent étre prises pour les torons non adhérents, et les valeurs

en dehors des parentheses, doivent étre prises pour les torons lisses.
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6.2.3 La perte de tension due a la déformation des dispositifs d’ ancrage et a la rentrée des

clavettes peut étre calculée selon les dispositions suivantes

1 Pour les armatures de précontrainte rectilignes
A
_ XAl 5

o, B, (6.2.3)
Avec:
Al—valeur de la déformation des équipements d’ ancrage et de rentrée des clavettes,
prise selon le tableau 6.2.3

I—distance entre ancrage actif et ancrage passif.

2 Pour les armatures de précontrainte, courbes, la perte de tension peut étre calculée selon 1’
Annexe G.

Tableau 6.2.3 valeurs de déformation des dispositifs_d’ ancrage et de rentrée des clavettes

Types de dispositifs d’ ancrage Al Types ‘de dispositifs d’ ancrage Al

Ancrage conique 6 Ancrage par boutons 1

Les clavettes ne se déplacent

pas avec les armatures lors de 4 | jeu entre plaques de.compression rajoutées 2
la mise en tension
Clavettes
d’ ancrage 3
Les clavettes se déplacent <
avec les armatures lors deMa‘/  * 6 Joint rempli par du coulis de ciment 1
mise en tension é ’
jeu entre écrou et dispasitifs d ancrage 13 Joint rempli par de la résine époxy 1
NOTA

Pour les dispositifs«d “ancragé & écrou, lorsqueiles armatures sont ancrées en une seule phase de mise en tension, il
convient de prendre Al =2 ~3mm.

Lorsque I¢s armatures sont ancrées en deux phases de mise en tension, il convient de prendre Al = 1mm

6.2.4 La perte de tension due a la différence de température entre les armatures de précontrainte
et le banc de préfabrication peut étre calculée selon la formule suivante
o,=2(t,—t,)(MPa) (6.2.4)
Avec :
t,—température maximale (C) des armatures de précontrainte tendues, lors de la cure du
béton par étuvage.

t,—température ambiante (C) lors de la mise en tension.

NOTA . Afin de diminuer la perte de tension due a la variation de température, la cure du béton par

étuvage peut étre effectuée en plusieurs phases.
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5.2.5 La perte de tension due a la déformation de compression élastique du béton, peut &tre

calculée de la facon suivante

1 Pour les éléments précontraints par post — tension, mis en tension par phases successives,
la perte de tension dans les armatures précédemment tendues, due a la déformation de
compression élastique du béton, lors de la mise en tension de la série suivante peut étre
calculée de la facon suivante

oy =g XA, (6.2.5-1)
Avec:

Ao ,,—Variation de contrainte normale générée au niveau du barycentre des armatures
de précontrainte tendues, dans la section de calcul, due a la mise en tension
de la série suivante.

ag—Rapport entre le module d’ élasticité des armatures de' précontrainte et celui du

béton.

2 Pour les éléments précontraints par pré — tension, lajperte de tension due a la déformation
de compression élastique du béton, lorside-la relaxation ‘des armatures de précontrainte,
peut &tre calculée selon la formule Suivante

G = A0, (6.2.5-2)
Avec:
o ,.—Contrainte normale auniveau du barycentre“des armatures de précontrainte dans

la section’de-calcul, ‘générée, partous les efforts de précontrainte.

NOTA : Pour les éléments précontraints paf pest.— tersion, la méthode simplifiée de calcul de la perte

de tension due a.la déformation de compression €lastique du béton, est présentée en Annexe H.

6.2.6 La perte de tension due a la relaxation des armatures de précontrainte, peut €tre calculée

selon la formule Suivante

1 Pour les fils et les torons
g5 =¥ 5(0. 507 _ g, 26]% (6.2.6-1)
ok
Avec;

Y—Coefficient de mise en tension.
Lorsque toutes les armatures sont tendues en une seule phase, ¥ =1.0.
Lorsque la contrainte de mise en tension est supérieure a la résistance a la traction,
v=0.9.

{—Coefficient de relaxation des armatures de précontrainte.

Pour les armatures de classe de relaxation I (‘armatures a relaxation normale) , ¢



=1. 0. Pour les armatures de classe de relaxation II ( armatures G basse
relaxation) , £ =0.3.

o ,.—Contrainte initiale dans les armatures de précontrainte, apres mise en tension.
Pour les €éléments en post-tension, o, =0, ~0, ~0, — 0.

Pour les €léments en pré-tension, o, =0, — 0.

2 Pour les barres précontraintes nervurées

Lorsque toutes les armatures sont tendues en une seule phase

o5 =0.050, (6.2.6-2)
Lorsque la contrainte de mise en tension est supérieure a la résistanee a la traction
o5 =0.0350, (6.2.6-3)

NOTA ;
1. Lors du calcul de la perte de tension due a la relaxation, dans lg cas ou la contrainte de mise
en tension est supérieure a la résistance a la traction/du_béton, les procédés de mise en

tension doivent étre conformes aux spécifications concernées.

2. La perte de tension due a la relaxation des fils‘et des torons, mis en tension par phases

successives, peut étre calculée selonil”Anmnexe C.

6.2.7 La perte de tension due-au«retrait et au fluage, du béton, peut étre calculée selon les

formules suivantes
0.9[ E,e y(Litg) + a0, d(1,1,) ]

)Y = z g 2 -1
o (t) 1_}_15‘0‘0}7S (6.2.7-1)
09 Eye (o) + ago! d(t,1,) ]

o} — L cs \ C .2. _2
A + A A+ A’

p :T,p’ :$ (6.2.73)
62 872

P, =1 +i_gs’ pl.=1+ igs (6.2.7-4)

. - Apep + Ae, o - Apep +Ale; (6.2.75)

PUA A T AT+ A]
Avec:
os(t).0'(t)—Perte de tension au niveau du barycentre des armatures de précontrainte
longitudinales, dans la zone tendue, due au retrait et au fluage du béton.
Perte de tension au niveau du barycentre des armatures de précontrainte
longitudinales dans la zone comprimée due au retrait et au fluage du béton.
0 . 0 ,—Contrainte normale du béton, générée par les efforts de précontrainte, au
niveau du barycentre des armatures de précontrainte dans la zone tendue,
calculée selon 1’ article 6. 1. 6.
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Contrainte normale du béton, générée par les efforts de précontrainte, au
niveau du barycentre des armatures de précontrainte dans la zone
comprimée, calculée selon 1’ article 6. 1.7.
Dans ce calcul, seule la perte de tension de la premiere série d’ armatures
est prise en compte. Il est considéré que les contraintes des armatures
passives o et s sont €gales a zéro. Les contraintes du béton o et o',
ne doivent pas dépasser 0.5 fois la résistance en compression sur éprouvette
cubique. Lorsque la contrainte o est une contrainte de traction, sa valeur
doit étre prise égale a zéro. Pour le calcul de o et o', , ,1” effet du poids
propre peut étre considéré, selon les procédés de.construction.

E,—Module d’ €lasticité des armatures de précontrainte

ag—Rapport entre le module d’ élasticité des armatures de précontrainte et celui
du béton

p.p'—Ratio d’ armatures longitudinales dans‘la zone‘tendue
Ratio d’ armatures longitudinales dans“la zone comprimée
A— Section transversale de 17 élément “de structure. Pour les éléments
précontraints par pré-tensiony A’ =4, .
Pour les éléments précontraints par post =tension, A =A,
i—Rayon de giration”dea section,i’ = I/A.

Pour les éléments précontraints par pré — tehsion, /=1,,A =A,.
Pour les éléments précontraints par post— tension, /=1 ,A =A,.

e, .e,—Distarice- entre, le” barycentre“des armatures de précontrainte dans la zone

P
tendue’, et'le centrerde gravité.de la section transversale.
Distance~entre lew baryeentre’ des armatures de précontrainte dans la zone
comprimée, et le centre 'de gravité de la section transversale.
e, e'—Distance entre le ‘barycentre des armatures passives longitudinales dans la
zone tendue, et le centre de gravité de la section transversale.
Distance entre le barycentre des armatures passives longitudinales dans la
zone comprimée, et le centre de gravité de la section transversale.

e, e, —Distance entre le barycentre des armatures passives et des armatures de

N
précontrainte dans la zone tendue, et le centre de gravité de la section
transversale.

Distance entre le barycentre des armatures passives et des armatures de
précontrainte dans la zone comprimée, et le centre de gravité de la section
transversale.

e, (t, t,)—Déformation de retrait du béton a 1’ 4ge ¢, t, étantl’ 4ge du béton a la mise

en tension . Cette valeur doit étre déterminée d’ apres 1’ Annexe C.
¢(t,t,)—Coefficient de retrait du béton a1’ age ¢, t, étantl’ dge du béton a la mise en

tension . Cette valeur doit étre déterminée d’ aprés 1’ Annexe C.



6.2. 8 Les pertes de tension des éléments en béton précontraint pendant chacune des phases

peuvent &tre combinées selon les dispositions du tableau 6. 2. 8.

Tableau 6.2.8 Combinaison des pertes de tension des éléments en béton
précontraint pendant chacune des phases

Eléments en béton, précontraints par
Eléments en béton Eléments en béton . P o
Combinaison des pertes post-tensions intérieure et extérieure
. précontraint par précontraint par
de tension P Lo Armatures de Armatures de
pré-tension post-tension intérieure
précontrainte intérieures | précontrainte extérieures
Pertes instantanées a la
. . o, +0, +0, +0.50 o, +0o, +0y
mise en tension o
Pertes différées apres
. . 0.50,5 +0 Ot O
mise en tension o

6.3 Maitrise de la fissuration

6.3.1 Les vérifications de la résistance a la fissuration doivent etre effectuées dans les sections
droites et les sections inclinées des éléments én béton précontraint sollicités a la flexion.

1 La contrainte de traction du béton dans la sectionidreite doit étre conforme aux dispositions

suivantes

1) Eléments en béton précontraint a section.enticrement comprimée
Eléments préfabriqués
o, -0.850,<0 (6.3.1-1)
Eléments préfabriqués par trongons, joints entre trongons coulés en place a 1’ aide de
micro-béton
o, -0.800,<0 (6.3.1-2)

2) Eléments en béton précontraint de catégorie A
o, -0,.<0.7f, (6.3.1-3)
o,-0,<0 (6.3.1-4)

3) Sous la charge de poids propre, les sections critiques des éléments en béton précontraint

de catégorie B, doivent rester entierement comprimées.

3 La contrainte principale de traction o, du béton dans les sections critiques, doit répondre

aux dispositions suivantes
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1) Eléments en béton précontraint a section entierement comprimée

Eléments préfabriqués

o, <0.6f, (6.3.1-5)
Eléments coulés en place (y compris €léments préfabriqués assemblés sur place)
o, <0.4f, (6.3.1-6)
2) Eléments en béton précontraint de catégorie A et de catégorie B
Eléments préfabriqués o,<0.7f, (6.3.1-7)
Eléments coulés en place (y compris éléments préfabriqués assemblés sur place)
o, <0.5f, (6.3.1-8)

Avec;

o ,—Contrainte normale de traction au bord de la section de calcul de 1’ élément,
sous combinaison fréquente, calculée selon laformule (6.3.2-1).

o ,—Contrainte normale de traction au bord de la'section.de calcul de 1’ élément,
sous combinaison quasi-permanente, calculée ‘selon la formule (6.3.2-2).

o ,.—Contrainte normale de traction au bord de la“section de calcul de 1’ élément,
générée par 1’ effort de précontrainte effective apres réduction due aux pertes de
tension, calculée selon la formule (6.3.2-6),

o,— Contrainte principale deftractionsous la <combinaison fréquente y compris
efforts de précontrainte, calculée selon la*formule (6.3.3).

fu—Résistance caractéristique-du béton, pfise selon le tableau 3. 1. 3.

6.3.2 La contrainte normale de, traction -du béton, au bord de la section de calcul des éléments

sollicités a la flexion, doit étre’ calculée selon<les 'formules suivantes

(6.3.2-1)

(6.3.22)

Avec:
M ,—Moment de flexion sous combinaison fréquente
M,—Moment de flexion sous combinaison quasi-permanente .

NOTA : Pour les éléments en béton, précontraints par post-tension, lors du caclul de la contrainte de
traction générée par son poids propre en phase de mise en tension, W, , dans les formules (6.3.2-1)
et (6.3.2-2), peut étre remplacé par W,_,qui est le module de flexion élastique de la section nette.

6.3.3 Les contraintes principales de traction o, et de compression o, du béton des €léments en
béton précontraint sollicités a la flexion sous combinaison fréquente et les efforts de précontrainte
doivent &tre calculés selon les formules suivantes

T, 2
p 7’M - \/(C ©X CYJ + ‘Cz (6 3 3'1)

cp
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MsyO

O'CX:(TPC+T (633—2)
0
O-cy = O-C,y,pv + Ucy,ph + a-cy,l + Ucy,l (6' 3' 3_3)
no' A
Ty = 0.6 (6.3.3-4)
: bs,
V.S, oA sinf - S
T= Sy 205 Apsing, - S, (6.3.3-5)
bl, bl,
Avec:
o, —Contrainte normale du béton au niveau du point de calcul, générée par le moment
de flexion M, , sous efforts de précontrainte et sous combinaison fréquente
o.,—Contrainte de compression verticale du béton
T oy Ty on Ty (1O, ,—Contrainte de compression verticale du bétens générée par les efforts de

précontrainte verticale et transversale, le —gradient de température
transversal, et les charges de véhicule sous ¢ombinaison fréquente

T—Contrainte de cisaillement du béton, -au niveau du point de calcul, générée
par les efforts de précemtrainte dans les armatures de précontrainte
inclinées, et 1’ effort de Cisaillement V4, sous combinaison fréquente.
Lorsqu’ il existe des'moments de tofsion dans la section de calcul, la
contrainte de cisaillement' due au moment de”torsion doit étre également
prise en compte.

o ,.—Contrainte normale du béton au niveau du point de calcul, générée par 1’
effort _de” ‘précontrainte ~ effective des armatures longitudinales de
précontrainte, apres réduction due aux pertes de tension, calculée selon les
formules” (6. 1.6-1Y) ou (6:1.6-4)

yy~~Distance entre le centre de gravité de la section homogénéisée et le point
de calcul de la contrainte principale
n—Nombre de barre de précontrainte verticale dans une méme section

!

o ..0',— Contrainte effective des armatures de précontrainte verticale, apres
réduction due a la perte de tension.
contrainte effective des armatures de précontrainte longitudinale inclinées,
apres réduction due a la perte de tension.
A,,—Section d’ une barre précontrainte verticale
s,—Espacement des armatures de précontrainte verticale
b—Epaisseur de 1’ ame au niveau du point de calcul de la contrainte principale
A,,—Section des armatures de précontrainte longitudinale inclinées dans un
méme plan d’ inclinaison
Sy .S,—Moment statique de la section homogénéisée, située au dessus (ou au
dessous) du point de calcul de la contrainte principale, par rapport au

centre de gravité de la section homogénéisée.
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Moment statique de la section nette, située au dessus (ou en dessous) du
point de calcul de la contrainte principale, par rapport au centre de gravité
de la section nette.

6,— Angle formé par les armatures longitudinales inclinées, et 1’ axe

longitudinal de 1’ élément dans la section de calcul

NOTA : Par convention, les valeurs de o, .0, .0, et dans les équations (6.3.3-1).(6.3.3-2)
portent le signe positif lorsqu’ il s’ agit de contraintes de compression, et le signe négatif lorsqu’ il
s’ agit de contraintes de traction.

6.4 Calcul de I’ ouverture des fissures

6.4.1 Pour les éléments en béton armé et les éléments, en béton précontraint de catégorie B, le
calcul de louverture des fissures doit étre effectué sous combinaison fréquente en prenant en compte

les effets différés .
6.4.2 Pour les éléments en béton armé ou en béton précontraint-de,catégorie B, situés dans des
environnements de différentes classes d’ expesition, les ouvertures -maximales des fissures ne

doivent pas dépasser les valeurs limites données.dans le, tableau 6.4.2

Tableau '6.4,2 “Ouvertire-maximale des fissures

Limite des’ouvertures maximales des fissures( mm )
, o €léments_en béton armé ou en béton | éléments en béton précontraint de
Classes d’ exposition
précontraint.de catégorie B, utilisant | catégorie B, utilisant des fils ou
des barres précontraintes nervurées des torons
Classe I -Environnement nhormal 0.20 0.10
Classe IL<Environnement agressif gel/dégel 0.20 0.10
Classe [I-Environnement de corrosion induite 0.15 0.10
par les chlorures présents dans 1’ eau de mer ’ ’
Classe IV-Environnement de corrosion induite
par les chlorures présents dans les agents de 0.15 0.10
déverglacage ou autres sels de chlore
Classe V -Environnement soumis & attaque L .
) 0.10 Utilisation interdite
sulfatique
Classe VI-Environnement soumis a attaques
L 0.15 0.10
chimiques
Classe VI-Environnement soumis d abrasion 0.20 0.10

6.4.3 Pour les éléments en béton armé ou en béton précontraint de catégorie B, sollicités a la

flexion, 1’ ouverture maximale des fissures W_, peut étre calculée selon la formule suivante
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Ouf c+d j (6.4.3)

W= GGG E, [0. 36 +1.7p,
Avec;
C,—Coefficient prenant en compte 1’ adhérence des armatures .
Pour les armatures ayant une surface lisse, C, =1.40.
Pour les barres nervurées a haute adhérence, C, =1.00

Pour les barres nervurées revétues d’ époxy, C, =1.15

M
C,—Coefficient qui prend en compte les effets de long terme ou différés, C, =1 +0.5 ﬁl,

avec N, et N_, efforts normaux (ou moments de flexion) déterminéstespectivement sous
combinaison quasi-permanente ou combinaison fréquente selon 1™article 6.3.2.
C,—Coefficient qui tient compte de la nature des sollicitations:
Pour les dalles en béton armé sollicitées a la flexion, C; =11.-15.
Pour les autres en béton armé sollicités a la flexion, C, =1. 0.
Pour les éléments sollicités a la traction axiale wCy =1.2:
Pour les éléments sollicités a la traction excéntrée, Cy'=1.1.
Pour les éléments de section circulaire , sollicités a la compression excentrée, C, =0.75.
Pour les autres éléments, sollicités 4, la compression excentrée, C, =0.9.
o ,—Contrainte des armatures passivesy(MPa) , calculée selon‘l’ article 6.4.4.
c—Epaisseur d’ enrobage des armatutes passivesdongitudinales tendues, (mm). Lorsque 1’
épaisseur est supérieure a 50mm, il'est considéré-que ¢ =50mm.
d—Diametre des armatures passives longitudinales tendues (mm ). Lorsqu’ il s’ agit d’
armatures de diametres différents, la.valeur deid est remplacée par le diamétre équivalent

Ynd; : .
d, = 5 dl , avec n,_.nombre-de brins du i eéme type d’ armatures dans la zone tendue, et
na;

d., diamgtre’du ieme type d” armatures dans la zone tendue, pris selon le tableau 6. 4. 3.

Pour. les armatures soudées indiquées dans 1’ article 9.3. 11, la valeur de d ou d, dans la
formule (6.4.3-1) doit étre multipliée par un coefficient de 1. 3.
p.—Ratio d’ armatures passives longitudinales tendues effectif, calculé selon 1’ article 6.4.5.

Cette valeur doit étre comprise entre 0. 01 et 0. 1.

Tableau 6.4.3 Diameétre d; des armatures passives longitudinales tendues

SEHL XA R R R T A T 308 0 0 ) TR WAL R ez
Types d’ armature tendue Barres passives individuelles Barres passives en paquet Torons Fils
d i AFREFR d SRR, ERER d,,
Valeur de d, Diametre nominal d Diametre équivalent d, Diametre équivalent d,,
NOTA

1.d, =+/nd,avec n , nombre de barres individuelles qui constituent un paquet d’ armatures et d , diamétre nominal d’ une

barre individuelle.

2.d, :Jﬁdp ,avec n, nombre de fils individuels ou nombre de torons individuels qui constituent le cable et d, diametre

nominal d’ un fil ou d’ un toron individuel.
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Le calcul de 1’ ouverture des fissures n’ est pas obligatoire pour les éléments de section
rectangulaire, en forme de T ou de I, sollicités a la compression excentrée, lorsque e,/h < (.55 et

pour les éléments de section circulaire, sollicités a la compression excentrée lorsque ¢,/r < 0.55.

6.4.4 La contrainte de traction o dans les armatures passives longitudinales, générée par la

combinaison fréquente dans la section fissurée, peut étre calculée a 1’ aide de la formule suivante

Eléments en béton précontraint de section rectangulaire, en forme de T ou de I

Eléments sollicités a la traction axiale

N,
Uss:A_s (6.4.4-1)
Eléments sollicités a la flexion
= M, (6.4.4-2)
770, 874%h, -4.4-
Eléments sollicités a la traction excentrée
N.e!
g et (6.4.43)

> A, - a))

Eléments sollicités a la compression exeentrée

ML N
o ANRALY (6.4.4-4)
3 ASZ
2
: = [0B7 2021 —y;.>[@] [, (6.4.4-5)
eg
e =m.e,+Vy (6.4.4-6)
s sT0 s
, (bi=b)h;
v'= bhe (6.4.4-7)
_ 1 ly T )
=t 0006, /h, (Z (6.4.4-8)

Avec:

e.—Distance entre le point d’ application des efforts de traction axiale, et le barycentre des
armatures passives longitudinales, au droit du bord le moins comprimé de la section.

e,—Distance entre le point d’ application des efforts de compression axiale, et le barycentre
des armatures passives longitudinales tendues.

z—La distance entre le barycentre des armatures passives longitudinales tendues et le centre

de gravité de la zone comprimée de la section, doit étre inférieure ou égale a 0. 874h,.

n,—Coefficient de majoration de 1’ excentricité¢ de 1’ effort de compression aux états limites de
service. Lorsque /,/h <14 ,on considere que , =1.0
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y,—Distance entre le centre de gravité de la section et le barycentre des armatures passives
longitudinales tendues.
vi—Rapport entre 1’ aire de la section du hourdis comprimé, et 1’ aire de la section effective de
1’ ame.
b hi—Largeur et épaisseur du hourdis comprimé. Dans la formule (6.4.4-7), lorsque A’ >0.
2h,,on considere que A} =0.2h,
N, .M ,—Effort normal sous combinaison fréquente.

Moment de flexion sous combinaison fréquente.

2 Pour les éléments en béton armé de section circulaire, sollicités dla eompression excentrée

3
0.6[M_o.1]

N
. = L gl (6.4.49)
rs 77560 As
(O. 45 + 0. 26 —}(— + 0. 2)
r r
1 b ¢
N, =1+—2 (6.4.4-10)
€y 2

Avec:
A,—Section totale des armatures, passives longitadinales
N,—Effort normal sous combinaison, fréquente
r.—Rayon du cercle \dont, le périmetre est- constitué par les centres des armatures
passives longitudinalcs
r—Rayon de-la Section“circulaire
e,—Excentricité \ipitiale
a,—Distdnce entre le centre'd “une batre individuelle et le bord de la section.

n,—~Caefficient de majoration dé 1’ excentricité de 1’ effort de compression aux états

l
limites de service. Lorsque 2—0}’ <14.0, on considere que n, =1.0.

3 Eléments en béton précontraint de catégorie B, sollicités a la flexion
M M, -Ny(z-e)

a-ss - (A +A )Z (64.4-11)
p s
M +M

e=e, +——" (6.4.4-12)
NpO

Avec:
z—Distance entre le barycentre des armatures passives longitudinales et les armatures
de précontrainte dans la zone tendue, et le centre de gravité de la zone
comprimée, calculée selon la formule (6.4.4-5) en remplacant e, par e dans la
formule (6.4.4-12).
e,—Distance entre le point d’ application de 1’ effort N, qui est la résultante des
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efforts dans les armatures passives et les armatures de précontrainte, et le

b
d

arycentre des armatures passives longitudinales et des armatures de précontrainte

ans la zone tendue, lorsque la contrainte normale du béton est égale a zéro.

N, —Résultante des efforts dans les armatures passives et les armatures de précontrainte,

lorsque la contrainte normale du béton est égale a zéro, calculée selon la formule

(

6.1.7-1) pour les éléments en béton, précontraints par pré-tension ou par post-

tension.

P

p0
P

our les €léments en béton, précontraints par pré-tension, les contraintes o, et o’
sont calculées selon la formule (6.1.6-2).

our les €léments en béton, précontraints par post-tension,sles contraintes o, et

o, sont calculées selon la formule (6.1.6-5).

M ,—Moment hyperstatique dans les structures telles que1es poutres continues, généré

par 1’ effort de précontrainte N,.

NOTA : Par convention dans les formules (6.4.4-11) et (6:4.4=12) , les signes des moment M,

et M, sont positifs lorsqu’ ils sont dans la méme direction, et négatifs dans le cas inverse.

6.4.5

formule suivante

1

Le ratio effectif des armatures passives longitudinales tendues p, , est calculé selon la

Eléments en béton armé de seetionyrectangulaire , ‘'en-forme de T ou de I

Avec:

(6.4.5-1)

A,
XN

A,—Section des armatures, passives longitudinales dans la zone tendue.

Pour.les éléments sollicités en traction axiale, A, est prise égale a la section totale
des"armatures passives longitudinales.

Pour les éléments sollicités a la flexion, a la traction excentrée, ou 4 une
compression d’ excentricité importante, A, est prise égale a la section des
armatures passives longitudinales dans la zone tendue ou dans la zone la moins

comprimée.

A,—Section effective de béton tendu.

Pour les éléments sollicités en traction axiale, A, est prise égale a la section
totale de 1’ élément.

Pour les éléments sollicités a la flexion, & la traction excentrée, ou a la
compression excentrée, A, est prise égale a 2a, b, avec a, distance entre le
barycentre des armatures tendues et le bord de la zone tendue. Pour les sections
rectangulaires, b est la largeur de la section. Pour les éléments en forme de T ou

de I , qui comportent un hourdis tendu, b est la largeur effective du hourdis



tendu.

2 Elements en béton armé de section circulaire

BA,
P = — 7 (6.4.52)
w(r —r))
r, =r-2a, (6.4.5-3)
2
B =(0.4+2.5p)[1 +0. 353(77560) ] (6.4.5-4)
r

A
p = (6.4.55)

va

Avec:
B—Coefficient tenant compte de 1’ effet anti-fissuration-des armatures longitudinales
tendues
A,—Section totale des armatures longitudinales
r,—Différence entre le rayon de la section citculaire et deux fois la distance entre le
centre d’ une barre individuelle et”l€ bord de 1a section.

p—Ratio d’ armatures longitudinales

6.5 Limitation des fleches

6.5.1 La fleche des éléments en‘béton,armé eu en béton précontraint, sollicités a la flexion, peut

étre calculée par la résistance des'matériaux_en fenction-de la rigidité a la flexion des éléments.
6.5.2 La rigidité & la flexion des éléments-peut étre calculée selon la formule suivante

1 Elément en béton armé
LorsqueM = M,

B = TR B, B, (6.5.2-1)
i) < 0= Gl
Lorsque M, < M,
B = B, (6.5.2-2)
M, =vyf, W, (6.5.2-3)

Avec:
B—Rigidité a la flexion de la section fissurée homogénéisée
B,—Rrigidité a la flexion de la section non-fissurée,B, =0.95E_I;
B_—Rigidité a la flexion de la section fissurée,B_ = E_ I,

M,—Moment de flexion sous combinaison fréquente



M_,—Moment de fissuration
y—-~Coefficient d’ influence de la plasticité du béton dans la zone tendue, calculé
selon la formule (6.5.2-8)
I,—Moment d’ inertie de la section non — fissurée homogénéisée
I.—Moment d’ inertie de la section fissurée homogénéisée

fiu—Résistance caractéristique en traction du béton
2 Eléments en béton précontraint
1) Eléments en béton précontraint d section entierement comprimée ‘ou éléments en béton
précontraint de catégorie A

B, =0.95E.I, (6.5.2-4)

2) Eléments en béton précontraint de catégorie B dans lesquels‘les fissures sont autorisées

Sous le moment de fissuration M,

B, 320,95E I (6.5.2-5)
Sous le moment (M, - M)
B RE.I, (6.5.2-6)
Le moment de fissuration M, est calculé selon la formule suivante
Mg = (o, *yfi )W, (6.5.2-7)
25,
A =W§ (6.5.2-8)

Avec:

S,—Moment statique de-lar section non — fissurée homogénéisée, située au dessus
(‘ou_en, dessous) de I axe neutre de la section par rapport au centre de gravité
de ‘la_section homogénéisée.

oy,.—Contrainte de compression du béton au bord de la section critique, générée par
la résultante des efforts dans les armatures passives et les armatures de
précontrainte apres réduction due aux pertes de tension, calculées selon la
formule (6.1.6-1) pour les éléments en béton précontraint par pré-tension ou
par post-tension. La section nette est prise en compte dans le calcul des
¢éléments par pré-tension. N, est calculé de la méme maniere, selon 1’ article 6.
4.4.

W,—Module de flexion élastique de la section critique homogénéisée.

6.5.3 Les effets a long terme doivent étre pris en compte dans le calcul de la fleche des éléments
sollicités a la flexion en phase de service. Le calcul doit étre effectué sous combinaison fréquente en
prenant en compte la rigidité a la flexion calculée selon 1’ article 6. 5.2. La fleche obtenue doit étre

multipliée par un coefficient de majoration de long terme 7, , qui peut étre pris selon les dispositions
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suivantes :

Pour les bétons de classes inférieures a C40, n, =1.60.

Pour les bétons de classes comprises entre C40 ~C80, n, =1.45 ~1.35.

Pour les bétons de classes intermédiaires, la valeur de m, peut étre calculée par interpolation

linéaire.

La fleche a long terme des €léments en béton armé ou en béton précontraint, sollicités a la flexion,
est calculée selon les dispositions ci — dessus. La fleche maximale générée par la combinaison
fréquente des charges de véhicule (sans prise en compte des effets dynamiques) et des charges de
foule, doit étre inférieure ou égale a 1/600 de la portée de calcul. | Pour les ponts d poutres, la
fleche maximale sur 1’ extrémité de la partie en porte-a-faux, 'doit étre inférieure ou égale a 1/300

de la portée de calcul.

6.5.4 Pour les éléments en béton précontraint, ‘sollicités a la flexion, la fleche ascendante due a
1’ application des efforts de précontrainte, “peut étre, calculée” patr la“résistance des matériaux en
fonction de la rigidité a la flexion E_I,, et.en-prenant en compte le’coefficient de majoration de long
terme. Lors du calcul de la contre <fleche duea 1’ application des‘efforts de précontrainte aux états
limites de service, 1’ effort de précontrainte effective, déduction faite des pertes de tension, doit

étre pris en compte. Le coefficient de majoration\de“long terme doit étre pris égal a 2.0.

6.5.5 La contre-fle¢he des €léments sollicités @ la flexion, peut étre déterminée selon les dispositions

suivantes

1 Eléments en béton armé sollicités a la flexion

1) La contre-fleche n’ est pas obligatoire lorsque la fleche maximale générée par la
combinaison fréquente en tenant compte des effets a long terme, est inférieure ou égale
a 1/1600 de la portée de calcul.

2) Lorsque les conditions ci — dessus ne sont pas satisfaites, une contre — fleche doit étre
prévue et sa valeur absolue peut étre prise égale a celle de la fleche de long terme, fleche
générée par la combinaison fréquente des charges de poids propre et de la moitié des

charges variables.

2 Eléments en béton précontraint sollicités a la flexion



1) La contre-fleche n’ est pas obligatoire lorsque la fleche ascendante a long terme, générée
par les efforts de précontrainte, est supérieure a la fleche descendante a long terme,
générée par la combinaison fréquente.

2) Lorsque la fleche ascendante a long terme, générée par les efforts de précontrainte, est
inférieure a la fleche descendante a long terme, générée par la combinaison fréquente,
une contre-fleche doit étre prévue avec sa valeur égale a la différence des deux fléches

précédentes.

Pour les éléments en béton précontraint sollicités a la flexion, dont la charge de poids propre est
faible par rapport aux charges d’ exploitation, 1’ application des efforts de préeontrainte peut générer
des fleches ascendantes importantes défavorables. Lorsque nécessaire, les contre-fleches descendantes

doivent étre prévues afin d’ éviter le soulévement et la rupture en fibre-supérieure du tablier.

6.5.6 Les déformations des éléments en béton précontraint, sollicités a la flexion en phase de
construction, doivent étre calculées et il convient d’ adopter’la.méthode aux éléments finis pour cet
effet. Pour les différentes phases de constructiony les déformations des différentes parties des
éléments peuvent étre calculées selon 1’ Annexe C én additionnant, la déformation due au retrait a
celle du fluage, déformation générée pendant chacune des phases'de construction, en fonction de 1’

dge de mise en tension de 1’ élément ¢, et de/1™age de calcul 7,
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7 Calcul des contraintes en situations de

service et situations provisoires

7.1 Calcul des contraintes dans les élémenis.en béton précontraint en
situations de service

7.1.1 Lors de la conception des éléments. en béton précontraint‘sollicités a la flexion en service,
la contrainte normale de compression du-béton_dans la section droite} la contrainte de traction des
armatures et la contrainte principalé de”comptession du bétonydans la section inclinée doivent étre
calculées, et les valeurs de ces contraintestdoivent étre inférieures ou égales aux valeurs limites. Les
valeurs caractéristiques des charges ainsique 1¢s, effets dynamiques des charges de véhicule doivent

étre pris en compte.

7.1.2La contrainte<normale de compression™du béton en section droite en phase de service, la
contrainte de ¢ompression o,
articles 6. 1.6 &t 6. 1. 7.

et celle de traction o dans le béton, doivent étre calculées selon les

C 7

7.1.3 Pour les éléments en béton précontraint a section entierement comprimée, et les éléments
en béton précontraint, a section partiellement comprimée de catégorie A, qui sont sollicités a la
flexion, la contrainte normale dans le béton et la contrainte dans les armatures de précontrainte
générées par 1’ application des charges a leurs valeurs caractéristiques, doivent étre calculées selon

les formules suivantes -

1 Contrainte de compression o, et de traction o, dans le béton

. M
Ukcﬂgk[ = Tkyo (7.1.3-1)
0

2 Contrainte dans les armatures de précontrainte
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Avec:

O, = Qg0

(7.1.32)

M,—Moment de flexion généré par la combinaison des charges caractéristiques

y,—Distance entre 1’ axe neutre de la section homogénéisée et le point de calcul dans

la zone comprimée ou dans la zone tendue de la section.

NOTA ; Lors du calcul de la contrainte dans les armatures de précontrainte, la contrainte o, de la

formule (7.1.3-2) doit étre prise égale a la contrainte de traction du béton au niveau du centre de

gravité du lit d’ armatures le plus extérieur.

7.1.4 Pour les éléments en béton précontraint d section partiellement comprimée de catégorie B,

sollicités a la flexion, et pour lesquels les fissures sont autorisées,~la=cContrainte normale dans le

béton et la variation de contrainte dans les armatures de précontrainte, générées par application des

charges caractéristiques, peut étre calculées selon les formules, suivantes ;

La contrainte normale de compression du béton dans la section fissurée est

_ Ny I IV g€yt

< A I

cr cr

o

€pn =€y ¢

(7.1.4-1)

(7.1.42)

MpeM
eN=(—"‘+ "Zj—hm (7.1.43)

NPO
i, - T cr,GAshs; TiAydy — AL (7.1.4-4)
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Figure 7.1.4 Contraintes dans la section fissurée

1-Centre de gravité de la section fissurée ;2-Axe neutre de la section fissurée

2 Variation de contrainte dans les armatures de précontrainte
Ny  Nypen(h, —c)

g, = Qgp ———]

A I

cr cr

(7.1.4-5)

Avec:
N,—Résultante des efforts dans les armatures passives et les armatures de

précontrainte lorsque la contrainte normale dans le béton est égale a zéro. Pour
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les éléments en béton, précontraints par pré-tension et par post — tension, la
résultante est calculée selon la formule (6.1.7-1) et les dispositions de 1’ article
6.4.4.

T 0 ,—Contrainte dans les armatures de précontrainte dans les zones tendues lorsque la
contrainte normale dans le béton au barycentre des efforts de précontrainte est
égale a zéro.

Pour les éléments en béton précontraint par pré — tension, le calcul doit étre
effectué selon la formule (6.1.6-2)
Pour les éléments en béton précontraint par post — tensien, le calcul doit étre
effectué selon la formule (6.1.6-5)
e,n—Distance entre le point d” application de N, et le centre’de gravité de la section
fissurée
ey—Distance entre le point d’ application de N et|le bord extérieur de la zone
comprimée. Le signe est positif lorsque le point d*application de N, est situé a
1’ intérieur de la section, et négatif dans le<cds contraire.
c—Distance entre le bord extérieur de la zone comprimée et le centre de gravité de
la section homogénéisée fissurée.
h,,— Distance entre le baryeentre des armatures passives et des armatures de
précontrainte et le bord extérieur de la zone ‘comprimée
h, .a,—Distance entre le baryceritre”des armatures,de précontrainte dans la zone tendue
et le bord extérieur 'de.la zone comprimée.
Distance eéntre " 1¢¢ barycentte | des armatures de précontrainte dans la zone
comprimée’ et le bord extérieur dela“zone comprimée.

h, .a.—Distance“entré le barycentre des armatures passives dans la zone tendue et le

AN
bord extérieur de la.zone eomprimée.
Distance entre le barycentre des armatures passives dans la zone comprimée et le
bord extérieur de la zone comprimée.
A, =Aire de la section homogénéisée fissurée
I.—Moment d’ inertie de la section homogénéisée fissurée
a,—Rapport entre le module d’ €lasticité des armatures de précontrainte et celui du

béton

NOTA.
Dans la formule (7.1.4-4), lorsque A} =0,la valeur de o’ doit étre prise égale a zéro.
2 Dans la formule (7.1.4-3), le signe de M, et M, est positif lorsque ces moments sont
dans le méme sens et négatif dans le cas inverse.
3 La valeur obtenue par la formule (7.1.4-5) doit étre négative, ce qui correspond a une
contrainte de traction dans les armatures.

4 Lorsqu’il existe plusieurs lits d” armatures dans la zone tendue , il est 1égitime de calculer
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la variation de contrainte uniquement dans les armatures du lit le plus a 1’ extérieur . Dans
ce cas, la valeur de h, dans la formule (7.1.4-5) doit étre prise égale a la distance entre
le centre de gravité des armatures du lit le plus extérieur et le bord extérieur de la zone
comprimée.

5 La position de 1’ axe neutre ( correspondant a la hauteur de la zone comprimée) de la
section fissurée des éléments en béton précontraint sollicités a la flexion, peut étre

déterminée selon 1’ Annexe J.

7.1.5 En phase de service, la contrainte normale de compression du béton et la contrainte de
traction des armatures de précontrainte dans la section droite des éléments précontraints sollicités a

la flexion, doivent étre conformes aux dispositions suivantes

1 Contrainte normale de compression maximale du béton dans'la zone comprimée
Sections non-fissurées
Sections fissurées
RIFEE o 0
: RO <0501, (7.1.5-1)
FEVFIT R o

2 Contrainte de traction maximale des darmatures de précontrainte dans la zone tendue

1) Torons et fils de préconttainte intérieure
RFFZ4H54, | Sections non-fissurées
FRVF 4K 14 | Sections fissurées
KIBRIEN, o, + o,

A < 0.65f, (7.1.5-2)
RVPIRRMNE o, + 0,
2) “Torons de précontrainte extérieure
T e.en S0. 601, (7.1.53)

3) Barres de précontrainte, nervurées
ARFFZHIE  Sections non-fissurées
FFFFRAGIE  Sections fissurées
|
ARIFRIE o va) 757, (7.1.5-4)
RUFFEM 0, + 0, ;
Avec:
o,.—La Contrainte effective des armatures de précontrainte dans la zone tendue
apres réduction due aux pertes de tension en section entierement comprimée et

en section partiellement comprimée de catégorie A, sollicités a la flexion.
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o,—Contrainte de compression du béton, générée par application des efforts de
précontrainte. Pour les éléments précontraints par pré-tension, le calcul doit

N

étre effectué a 1’ aide de la formule (6. 1. 6-1 ). Pour les éléments

précontraints par post-tension, le calcul doit étre effectué a 1’ aide de la
formule (6.1.6-4).

NOTA ; Cette vérification n’ est pas nécessaire pour les armatures passives dans la zone tendue des

éléments en béton précontraint sollicités a la flexion

7.1.6 La contrainte principale de compression o, et la contrainte principale de traction o,
générées par application des charges caractéristiques et des efforts de précontrainte sur les éléments
sollicités a la flexion, doivent étre calculées selon les formules de I™article 6;3.3. Cependant, M,
et V, dans les formules (6.3.3-2) et (6.3.3-5), doivent étre remplacés par M, et V, qui sont
respectivement le moment de flexion et 1’ effort de cisaillement calculés sous la combinaison des

charges caractéristiques.

La contrainte principale de compression du béton'doit”étrerconforme a la disposition suivante ;
a,,<0. 6f, (7.1.6-1)

Les armatures transversales d’ effort tranchant doivent étre- calculées en fonction de la contrainte

principale a la traction du béton

Dans les zones ot o, < 0. 5f;, les armatures transversales d’ effort tranchant peuvent étre disposées

uniquement pour répendre aux‘exigences, des dispositions constructives.

Dans les zones.ol.oy, > 045f, , 1" espacement entre les armatures transversales d” effort tranchant s,

peut &tre calculé selon la formule suivante

5, =—— (7.1.6-2)

Avec:
f..—Résistance caractéristique des armatures d’ effort tranchant
A,,—Aire de la section totale des armatures d’ effort tranchant

b—1Largeur de la section rectangulaire, de 1’ Ame des sections en T ou en 1.
Lorsque la quantité d’ armatures transversales d’ effort tranchant, obtenue a partir de la formule du

présent article, est inférieure a celle obtenue par le calcul de résistance au cisaillement de la section

inclinée, ¢’ est cette derniere section qui doit étre prise en compte.
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7.2 Calcul des contraintes dans les éléments en béton précontraint en
phases provi soires

7.2.1 Lors du calcul des éléments structuraux de pont en phases provisoires, les contraintes
générées par la charge de poids propre et par les charges de construction, dans les sections droites et
dans les sections inclinées en phases de construction, de transport et de mise en place, doivent étre
calculées. Les valeurs de ces contraintes ne doivent pas €tre supérieures auxylimites des contraintes
prescrites dans le présent article. Sauf spécifications particulieres, les charges de construction
doivent &tre prises avec leurs valeurs caractéristiques et les coefficients partiels de combinaison ne

doivent pas étre pris en compte pour ces charges.

Lorsque les éléments sont mis en place par des grues mobiles qui’circulent sur la partie déja
construite de la structure, la résistance des éléments qui sont-déjaymis en place doit étre vérifiée en
prenant en compte d’ un coefficient partiel de 1.°15 ,pour)la charge des grues mobiles. Cette
vérification n’ est pas nécessaire si les efforts de calcul-générés dans ces éléments par la charge des

grues mobiles, sont inférieurs & ceux obtenus aux, états limites ultimes en phases de service

situations de projets durables .

7.2.2 Lors du calcul des éléments en.phase de transportet-de mise en place, la charge de poids
propre doit étre multipliée par un coefficient dynamique adapté selon les dispositions des { Régles

générales de conception -des_ponts routiers Y« JTGD60.)

7.2.3 Lors de la miseen tension des éléments €n béton précontraint, la résistance a la compression
du béton, doitétre’ supérieure ou égale a 80% de sa résistance de calcul, et le module d’ élasticité

du béton deit &tre supérieur ou égal a 80% de son module d’ élasticité a 28 jours.

7.2.4 Les contraintes normales du béton en section droite des éléments en béton armé, sollicités a
la flexion, doivent étre calculées selon les formules suivantes et doivent étre conformes aux

dispositions suivantes

1 Contrainte normale de compression du béton au bord de la zone comprimée

t
\ k%o

O = I

< 0. 80f", (7.2.4-1)

cr

2 Contrainte de traction dans les armatures passives

M, (h,, -
O-Li = aES M = O 75ﬁ~k (7.2.4‘2)

cr
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Avec:

M—Moment de flexion généré par les charges provisoires avec leurs valeurs caractéristiques

x,—Hauteur de la zone comprimée de la section homogénéisée, calculée a partir des moments
statiques de la zone comprimée par rapport a 1’ axe neutre de la section homogénéisée

I,—Moment d’ inertie de la section homogénéisée fissurée, calculé a 1’ aide de la hauteur de
la zone comprimée x, et des moments statiques par rapport a 1’ axe neutre de la section
homogénéisée fissurée

o ,—Contrainte du i &me lit d” armatures dans la zone tendue en situations provisoires

h,,—Distance entre le bord de la zone comprimée et le centre de gravité du i éme lit d’
armatures

f.,—Résistance caractéristique en compression du béton en phase de construction, calculée par
interpolation a partir de la résistance en compression cubique f, selon le tableau 3. 1. 3.

fi—Résistance caractéristique en traction des armatures passives, {prise.selon le tableau 3.2.2-1.

7.2.5 La contrainte principale de traction (et de cisaillement) atp du béton au niveau de 1’ axe neutre

dans la section des éléments sollicités a la flexion, doit &tre conforme aux dispositions suivantes

oy = é </, (7.2.5)
Avec:

V. —Effort de cisaillement généré par V application des eharges caractéristiques de construction
b—Largeur de la section rectangulaire,“ou de 1-ame des sections en T ou en I.
z,—Distance entre le centre, de grayité de la“zone comprimée et le barycentre des armatures

tendues, calculé sur la base du diagramme.des contraintes triangulaires de la zone
comprimée.

fi—Résistance_caractéristique en_traction du béton en phase de construction

7.2.6 Si la contrainte-principale de traction du béton au niveau de 1’ axe neutre, dans la section
en béton armé, des éléments sollicités a la flexion est conforme aux dispositions suivantes
a:p < 0.25f, (7.2.6-1)

Il est considéré que dans cette zone, la contrainte principale de traction est reprise totalement par le
béton. Dans ce cas, les armatures d’ effort tranchant sont disposées uniquement pour répondre aux

exigences des dispositions constructives

Dans les zones ou la contrainte principale de traction du béton, au niveau de 1’ axe neutre, ne satisfait
pas 1’ équation (7.2.6-1), il est considéré que la contrainte principale de traction (et de cisaillement) est
reprise totalement par les armatures transversales d’ effort tranchant et par les armatures inclinées d’ effort
tranchant. Ces armatures doivent &tre calculées selon les formules suivantes et peuvent étre disposées

selon le diagramme de contrainte de cisaillement (voir la figure 7.2.6)
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Figure 7.2.6 Répartition des contraintes de cisaillement des éléments en béton armé sollicités a la flexion

a-Zones ou la contrainte de cisaillement est reprise par les armatures transversales d’ effort tranchant et par les

armatures inclinées d’ effort tranchant ;b-Zones ou la contrainte de cisaillement est reprise totalement par le béton

1 Armatures transversales sous forme de cadres

A t
o= ndwlo] ~ (7.2.62)
bs,
2 Armatures inclinées d’ effort tranchant
ANSAR (7.2.63)
AL

Avec:
7t —Contrainte principale de<traction (ou de cisaillement ) reprise par les armatures
transversales d’ effort tranchant
n—Nombre de brins,d’ armatures_transversales disposées sous forme de cadres dans
une méme-seetion
[ o, ]—Limite=de-contrainte dans_les “armatures passives en situation provisoire, prise
égalena 0. 75f selon 1 article 7.2. 4
A,,,—=Section dun brin individuel de cadre
s;—FEspacement entre cadres
A j—Section totale des armatures inclinées d’ effort tranchant
()—Aire du diagramme de contrainte de cisaillement, correspondant a la part de

contrainte reprise par les armatures inclinées d’ effort tranchant

7.2.7 Lors du calcul des éléments précontraints, sollicités a la flexion, en situation provisoire, la
contrainte normale du béton, générée par 1’ application des efforts de précontrainte et des charges
extérieures, peut étre calculée selon les formules des articles 6. 1.6 et 7. 1. 3. Dans ce cas, les
pertes de tension correspondant a cette phase doivent étre déduites de la contrainte des armatures de
précontrainte et les charges de construction doivent &tre prises en compte. Les caractéristiques

géométriques de la section doivent étre déterminées  partir de 1’ article 6. 1. 5.

7.2.8 Pour les éléments précontraints sollicités a la flexion, la contrainte normale du béton au

bord de la section, générée par 1’ application des efforts de précontrainte, de la charge de poids
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propre et des charges de construction, doit étre conforme aux dispositions suivantes

1 Contrainte normale de compression
o, <0.701", (7.2.8)

2 Contrainte normale de traction

1) Lorsque o, <0.70f/, le ratio d” armatures longitudinales dans la zone tendue a la mise

en tension, doit &tre supérieur ou égal a 0.2%

2) Lorsque o, =1.15f},, le ratio d’ armatures longitudinales ddns la zone tendue a la mise

en tension, doit étre supérieur ou égal a 0.4%

3) Lorsque 0.70f;, <o, <1.15f), le ratio d” armatures longitudinales dans la zone tendue
la mise en tension, doit étre calculé par interpolation sur la base des valeurs ci-dessus.

4) La contrainte de traction o, dans la zone tenduéy, a la mise en tension, doit étre inférieure
ou égale a 1.15f,.

La section des armatures de précontrainte A’ dans la zone t€ndue, a la mise en tension, doit étre
prise en compte pour les éléments précontraints par pré-tension mais pas pour les éléments

précontraints par post-tension,

A’ est la section d’ armatures paSsives dansda.zone ‘tendue, a la mise en tension, et A est la section
brute de 1’ élément:
Avec:
t
o

[

o5~=Contrainte de compression du béton au bord de la zone comprimée a la mise en
tension, calculée en phase provisoire.
Contrainte de traction du béton au bord de la zone tendue, @ la mise en tension,
calculée en phase provisoire.
[ fi—Résistance caractéristique a la compression du béton en phase de fabrication, de transport
et de mise en place, calculée sur la base de la résistance en compression cubique f/
Résistance caractéristique a la traction du béton en phase de fabrication, de transport
et de mise en place, calculée sur la base de la résistance en compression cubique f,

Ces résistances peuvent étre calculées par interpolation selon le tableau 3. 1.3

Il convient d’ adopter les armatures a haute adhérence dans les zone tendue, d la mise en tension,
de maniere uniformément réparties sur le bord extérieur de cette zone. Il convient que le diametre

de ces armatures soit inférieur ou égal a 14 mm.



8 Regles de calcul des éléments

8.1 Eléments constitués de composants préfabriqués-et de béton coulé en

8.1.1 La partie préfabriquée des éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé
en place, sollicités en flexion, doit étre vérifée en’ phasel de construction, conformément aux

dispositions de 1 article 7.2 de la présente norme;

8.1.2 Les effets des actions sur les éléments ‘constitués de composants préfabriqués et de béton

coulé en place, sollicités en flexion, “doivent.étre calculés selon les deux phases suivantes

1 La premiere phase; avant queile'béton coulé-en place n’ atteigne la résistance caractéristique ,
les effets dus au-poids propre de 1*€lément préfabriqué, au poids propre du béton coulé en

place, et aux charges de’construetion,, “doivent étre pris en compte.

2 La dewmxieme phase: apres que le'béton coulé en place a atteint la résistance caractéristique,,
les caleuls doivent étre effectués en considérant 1’ ensemble de 1’ élément sous son poids

propre, les charges de superstructures, ainsi que les charges variables en phase de service.

8.1.3 Dans le calcul des éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en
place, sollicités a la flexion, il convient de prendre en compte 1’ effet de la différence de retrait due

a la différence d’ age entre la partie préfabriquée et la partie coulée en place.

8.1.4 La résistance a la flexion des sections droites des éléments constitués de composants
préfabriqués et de béton coulé en place, sollicités a la flexion, et de sa partie préfabriquée, doit étre
calculée selon 1’ article 5. 2. Les moments de flexion doivent &étre calculés selon les formules

suivantes :

Pour la partie préfabriquée

706



M, =Mg +M (8.1.4-1)

1Qd
Pour les éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en place (le coefficient
d’ importance de la structure 7y, doit étre pris en compte)
My = Mgy + My, + My, (8.1.4-2)
Avec:
M,;,—Moment de flexion de calcul, généré par le poids propre de la partie préfabriquée et le
béton frais coulé en place en premiere phase, qui est égal a la valeur caractéristique du
moment, multipliée par un coefficient partiel de 1.2.
M, ,,—Moment de flexion de calcul, généré par les charges de construction en premicre phase,
qui est égal a la valeur caractéristique du moment, multipliée par unscoefficient partiel
de 1.4.
M,;,—Moment de flexion de calcul généré par le poids propre des superstructures dans la
deuxieme phase, qui est égal a la valeur caractéristique do moment, multipliée par un
coefficient partiel de 1.2.

M

»oa—Moment de flexion de calcul généré parles charges variables dans la deuxieme phase,

qui est égal a la valeur caractéristique.du'moment, maltipliée par un coefficient partiel
dont la valeur est prise selon les{ Regles\générales de  conception des ponts routiers )
(JTG D60).

Pour les éléments constitués de’compesants préfabriqués et.de béton coulé en place, lorsque la
classe de résistance du béton eoulé enplace est différente de celle de la partie préfabriquée, la classe

de résistance de 1’ élément doit étre égale & celle<duibéton coulé en place.

8.1.5 Pour les éléments, constitués _decemposants préfabriqués et de béton coulé en place,
sollicités en flexion ) la,résistance au cisaillement et la résistance a la flexion des sections inclinées,
doivent étre calculées’selon 1’ article 5. 2. Les coefficients partiels doivent étre pris selon 1’ article

8.1.4. L’ effort-de cisaillement doit étre déterminé selon les dispositions suivantes

Pour la partie préfabriquée
Vie = Vica + Vig (8.1.5-1)

Pour éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en place (le coefficient d’
importance de la structure vy, doit étre pris en compte )
Vi = Vica + Vaca + Vigu (8.1.5-2)
Avec:
V,cs—Effort tranchant de calcul généré par le poids propre de la partie préfabriquée et le béton
frais coulé en place en premiere phase.

V,os—Effort tranchant de calcul généré par les charges de construction en premiere phase.

1Qd
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V,c—Effort tranchant de calcul généré par le poids propre des superstructures en deuxiéme
phase

V,qa—Effort tranchant de calcul généré par les charges variables en deuxieme phase

Pour les €léments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en place, lors du calcul
de 1’ effort tranchant résistant cumulé du béton et des armatures de cisaillement dans la section
inclinée V_ [ voir formule (5.2.9-2) |, si la classe du béton frais coulé en place est différente de
celle de la partie préfabriquée, la classe minimale des deux doit étre considérée pour 1’ ensemble de
1’ élément. Cependant, la résistance de calcul au cisaillement calculée a partir de la formule utilisée
pour 1" ensemble de 1’ élément, ne doit pas étre inférieure a celle de la partie préfabriquée. Pour les
éléments précontraints constitués de composants préfabriqués et de bétom coulé en place, le

coefficient de majoration de la résistance au cisaillement, due a la précontrainte, est de a, =1.0.

8.1.6 Lorsque les poutres sollicitées en flexion, constituées de composants préfabriqués et de
béton coulé en place, répondent aux exigences constructives-deyl’ article 9.3. 16 et 9.3.17, la
résistance au cisaillement de 1’ interface, entre la partie préfabriquée et la partie coulée en place,
doit étre conforme aux dispositions suivantes;

4
A (8.1.6)
S

v

YoV < 0A2f,bhy + 0. 851,

Avec;

V,—Effort tranchant de caleul maximal sur les poutres conmstituées de composants préfabriqués
et de béton coulé en place

f.a—Résistance de calculienreompression ducbétens” Si la classe du béton frais coulé en place
est différente . de”celle de la partie\préfabriquée, la classe minimale des deux, doit étre
considérée:

b—TLargeur de " interface entre la partie préfabriquée et la partie coulée en place

h,—Hauteur utile de la poutre constituée de composants préfabriqués et de béton coulé en
place

f,—Résistance de calcul en traction des armatures transversales

A,,—Section totale des brins d’ armatures transversales dans un méme plan vertical

s,—Espacement entre les armatures transversales

8.1.7 Pour les dalles sollicitées en flexion, constituées de composants préfabriqués et de béton
coulé en place, la résistance au cisaillement de 1’ interface entre la partie préfabriquée et la partie

coulée en place doit étre conforme aux dispositions suivantes ;

YoVa -

bho vl

(8.1.7-1)

Avec:

V,—Effort tranchant de calcul maximal pour les dalles constituées de composants préfabriqués
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et de béton coulé en place
b—Largeur de 1’ interface entre la partie préfabriquée et la partie coulée en place de la dalle
h,—Hauteur utile de la dalle constituée de composants préfabriqués et de béton coulé en place

f.,—Valeur nominale de 1’ effort de cisaillement( MPa) qui doit étre prise égale a 2. 00MPa.

Lorsque la formule (8.1.7-2) est satisfaite, les armatures de cisaillement au niveau de 1’ interface,
doivent répondre uniquement aux dispositions constructives de 1’ article 9.2.7.

YoV,
bh,

</, (8.1.7-2)

Avec:

f.,—Vvaleur nominale de 1’ effort de cisaillement( MPa) qui doit étre prise €gale a 0.45MPa.

Lorsque la formule (8.1.7-2) n’ est pas satisfaite, les armatures de cisaillement au niveau de 1’

interface doivent &tre conformes aux dispositions suivante$«

A, =032 (8.1.7-3)
fr

Avec:
A,,—Section des armatures de cisaillemént( mm?) ‘a 1’ interface de la partie préfabriquée avec
la partie coulée en place pour une méme section
s— Espacement longitudinaly(-mm ) entre les armatures de cisaillement au niveau de 1’
interface
f.u—Résistance de calcul en“traction (MPRa) des armatures de cisaillement au niveau de 1’

interface.

8.1.8 Pour les_éléments,sollicités en_flexion, constitués de composants préfabriqués et de béton
coulé en placey dont, les_fissures ne sont pas autorisées, les résistances a la fissuration de la partie
préfabriquée’etyde la partie coulée en place doivent étre effectuées respectivement selon les articles
6.1.1 et 6.3. 1, Pour ces éléments, la contrainte o, dans les formules de 1" article 6. 3. 1 doit étre
prise égale a celle qui se situe au niveau du bord de la zone comprimée lors de la mise en tension,
et la résistance f,, doit &tre prise égale a la résistance caractéristique en traction du béton de la partie
préfabriquée. La contrainte du béton au bord de la zone tendue, dans la section critique de 1’
élément, sous combinaison fréquente et sous combinaison quasi-permanente, doit étre calculée

selon la formule suivante ;
1 Pour la partie préfabriquée

o, = (8.1.8-1)

2 Pour les éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en place
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M., M,
o, = + (8.1.8-2)
h W, W,
Mle MZZ
= — . 1. 8-
o, W, + W, (8.1.8-3)

Avec:

M, —Le moment de flexion généré par les charges de premicre phase, M, =M, + M.
M, est la valeur caractéristique du moment de flexion généré par le poids propre de la
partie préfabriquée et le béton frais coulé en place en premicre phase. M, est la valeur
caractéristique du moment de flexion généré par les charges de construction en premiere
phase.

M,—Le moment de flexion généré sous combinaison fréquente, M,j = My, + 2 ¢, My
M, est la valeur caractéristique du moment de flexion généré par le poids propre des
superstructures. M, est la valeur caractéristique du momentde flexion généré par la i
eéme charge variable en phase de service. i, est’leicoefficient partiel de la i éme charge
variable en combinaison fréquente prise selon les {Régles générales de conception des
ponts routiers) (JTG D60).

M, —Le moment de flexion généré sous combinaison quasi-permanente , M,, = M,;, + 2,
MZQik‘

i, est le coefficient partiel pour lesscharges de véhicule“et les charges de foule de la
combinaison quasi-permanente, pris Selon les{ Régles générales de conception des ponts
routiers)) (JTG D60 )

M,y est la valeur caractéristique du! mement de flexion généré par les charges de
véhicule et les,chargesde foule.

W,,—module de flexion, élastique au bord.de la zone tendue de la section homogénéisée de la
partie_préfabriquée.

W,—Module’ de flexion élastique au bord de la zone tendue de la section homogénéisée de 1’
¢lément constitué de composants préfabriqués et de béton coulé en place. Lorsque la
classe“de résistance de la partie coulée en place est différente de celle de la partie
préfabriquée, la section de la premiere partie doit étre homogénéisée avec celle de la

derniere partie, en fonction du rapport de module d’ élasticité.

8.1.9 Pour les éléments en béton précontraint constitués de composants préfabriqués et de béton
coulé en place, sollicités a la flexion, la résistance a la fissuration des sections inclinées, doit étre
vérifiée conformément aux dispositions données a 1’ article 6. 3. 1 pour les éléments en béton
précontraint a section entierement comprimée, et les éléments en béton précontraint a section
partiellement comprimée de catégorie A. La contrainte principale du béton doit étre calculée selon

les dispositions de 1 article 6.3.3.

8.1.10 L’ ouverture des fissures doit étre vérifiée pour les éléments en béton armé constitués de
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composants préfabriqués et de béton coulé en place. L’ ouverture maximale de fissure, calculée
sous combinaison fréquente en prenant compte les effets d long terme, ne doit pas dépasser la limite

donnée a 1’ article 6.4.2.

8.1.11 Lorsque la vérification de 1’ ouverture de fissure est effectuée sur un élément en béton
armé constitué de composants préfabriqués et de béton coulé en place dans son ensemble, 1’
ouverture maximale peut étre calculée selon la formule (6.4.3). Le coefficient des effets a long
terme C, et la contrainte dans les armatures o doivent étre calculés en application des formules

suivantes

1 Coefficient des effets a long terme C,

M + My,

=1 B ey
G +0 5M|Gk + M,

(8.1.11-1)

Les significations des symboéles dans la formule sont données-a 17 article 8. 1. 8. Cependant, dans
M,,, le terme X, M, doit étre pris égal a la somfe des produits du coefficient partiel quasi-
permanent et de la valeur caractéristique du moment de-flexion de’ehacune des charges variables de
la combinaison. Les coefficients partiels doivent étre'pris selon les{ Régles générales de conception
des ponts routiers) (JTG D60).

2 Contrainte o dans les armatures.lengitudinales des €léments en béton armé, constitués de

composants préfabriqués et d¢ béton coulé en place ,“sollicités a la flexion

h
| 0.5 (1 _']M i
Mle " ?

h
(79 = s < 0. 1.11-
% T+ T 0,874 hy * 0. 87A.h, 0. 75/ (8.1.11-2)

Lorsque M, < 0. 35M

résistance de caleul en flexion de la section de 1’ élément préfabriqué, calculée selon les formules

1, il faut considérer 4, = h dans la formule (8. 1.11-2) avec M,, la
(5.2.2-1) ou (5.2.3-2) en remplagant y,M, par M,, et en prenant le signe de 1’ égalité.
Avec:
o,—Contrainte dans les armatures longitudinales de la partie préfabriquée, sous la valeur
caractéristique du moment de flexion Mg,
o,—Contrainte dans les armatures longitudinales des éléments constitués des composants
préfabriqués et du béton coulé en place
h,—Hauteur de la partie préfabriquée
h—Hauteur de 1’ élément constitué de composants préfabriqués et de béton coulé en place
h,,—Hauteur utile de la partie préfabriquée
h,—Hauteur utile de 1’ élément constitué¢ de composants préfabriqués et de béton coulé en

place
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A,—Section des armatures dans la zone tendue de la partie préfabriquée

8.1.12 La fleche a 1’ état limite de service des éléments constitués de composants préfabriqués et
de béton coulé en place, sollicités a la flexion, peut étre calculée sur la base de sa rigidité a la

flexion en appliquant la résistance des matériaux.

8.1.13 La rigidité sous combinaison fréquente des éléments constitués de composants préfabriqués
et de béton coulé en place, sollicités a la flexion, peut &tre calculée selon les dispositions

suivantes :

1 Lorsqu’un élément en béton armé constitué de composants préfabriguéstet de béton coulé
en place, est calculé dans son ensemble, la rigidité de 1 €lément doit étre calculée par la
formule (6. 5.2-1) et multipiée par un coefficient de 'minoration de 0. 9. Dans cette
formule, la rigidité a la flexion de la section non +fissurée est de B, =0.95E I, et celle de
la section fissurée est de B, = E_ I, ou E_ est le.module élastique du béton de la partie

préfabriquée.

2 Pour les éléments en béton précontraint de section entierement comprimée et les éléments
en béton précontraint de sectionpattiellement comprimée”dewcatégorie A, il est considéré
que B, =0.80EF_1,.

8.1.14 La fleche a long tetme, ‘des,_él€ments, constitués de composants préfabriqués et de béton
coulé en place, peut étre-obtenue’en multipliant la fléchée calculée sur la base de la rigidité indiquée

dans 1’ article 8. 1. 13/, ;par un_ceefficient deéwmajoration de long terme 7,.

Pour les bétons de classe«de résistance inféseure a C40, n, =1. 80.

Pour les bétons de classe de résistance C40 ~ C80, m, =1.65 ~1.55 et les coeffcients de majoration

des classes intermédiaires peuvent &tre calculés par interpolation linéaire.

Pour les éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en place, la fleche a long
terme, en phase de service, générée par les charges de véhicule ( sans effets dynamiques) et les
charges de foule, sous combinaison fréquente, ne doit pas dépasser la limite donnée dans 1’ article
6.5.3.

NOTA ; Si la classe du béton de la partie préfabriquée est différente de celle du béton frais coulé en

place, la premiere doit étre prise en compte dans le calcul.

8.1.15 Pour les éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en place,
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sollicités a la flexion, la fleche ascendante lors de la mise en tension, peut &tre calculée par la
résistance des matériaux, en prenant en compte la rigidité a la flexion de la partie préfabriquée, E_
I,,. La fleche ascendante doit étre obtenue en multipliant la fleche précédente par un coefficient de
majoration a long terme de 1.75. Dans les calculs, la contrainte dans les armatures de précontrainte

s’ entend apres pertes de tension.

8.1. 16 La contre-fleche de la partie préfabriquée des éléments constitués de composants
préfabriqués et de béton coulé en place, sollicités a la flexion, peut étre calculée selon les

dispositions de 1’ article 6. 5. 5.

8.1. 17 Pour les éléments en béton précontraint, constitués de composants préfabriqués et de
béton coulé en place, sollicités a la flexion, les calculs en serviee doivent étre effectués selon les

dispositions de 1’ article 7. 1.

8.2 Zone d’ancrage des éléments précontraints par post-tension

8.2.1 Pour les éléments en béton, précontraints par, post-tension, la.résistance des sections dans

les zones d’ ancrage de la précontrainte doit €tre.conforme aux dispositions suivantes

1 La résistance a la compression du prisme de prémiere régularisation sous la plaque d’

ancrage doit satisfaire aux” dispositionside 1 article 5. 7.

2 La résistance/d.Ja traction”dans la.zone 'd’ équilibre général de 1’ élément doit étre conforme a:
YT )4 < fLA. (8.2.1)
Avec;
Ty, ,—Effort de calcul de traction dans la zone d’ équilibre général.
Pour les ancrages disposés en extrémité des éléments, 1’ effort de fendage
T,,, 1" effort d’ éclatement T, , ainsi que 1’ effort de traction au bord T,
peuvent étre calculés selon les dispositions des articles 8.2.2 ~8.2.5 ou par
le modele bielles-tirants. Pour les bossages d’ ancrage, les efforts de traction
pour les cinq parties tendues, peuvent étre calculés selon les dispositions de 1’
article 8.2.6 ou par le modele bielles-tirants.
f..—Résistance de calcul a la traction des armatures passives
A,—Section des armatures qui fonctionnent en tant que tirant dans la zone indiquée
a1’ article 9.4. 18 et 17 article 9. 4. 20.

NOTA ;

1 Pour les ancrages disposés en extrémité des éléments, la section de la zone de régularisatioin
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des contraintes correspond & la section transversale en extrémité de 1’ élément, et la longueur
de la zone de régularisatioin des contraintes dans la direction longitudinale, est prise égale &
la plus grande des valeurs que sont 1.2 fois la hauteur de la poutre ou la largeur de la

poutre.

Pour les bossages d’ ancrage, la largeur de la zone de régularisatioin des contraintes, prise
égale & 3 fois la largeur du bossage, et la longueur de la zone de régularisatioin selon la
direction longitudinale, est prise égale & la somme de la longueur du bossage et 2 fois 1’

épaisseur de la paroi.

2 Le prisme local désigne le volume dont la surface correspond afla surface directement
comprimée sous la plaque d’ ancrage, et dont la profondeur est|égale a 1.2 fois la

dimension la plus grande de la plaque d’ ancrage.

3 La zone d’ équilibre général est la zone résiduellé<correspondant & la zone de régularisation
des contraintes, de laquelle on vient déduire le prisme local ou prisme de premiere

régularisation.

8.2.2 Il convient de calculer 1” effort de fendage T, , ( Figure 82,29 dans la zone sous la plaque d’

ancrage d’ about selon les dispositions suivantes’

1 Effort de fendage généré par un seul ancrage de précontrainte

T, 7=0 25P, (L+ W6 ~) _%]+o.5desina\ (8.2.2-1)

Distance“entre le point d’ application de 1’ effort de fendage et 1" about de 1’ élément ;
d, = 0.5(h —2e) + esina (8.2.2-2)
Avec:
P —Effort de calcul & la mise en tension, pris égal & 1.2 fois 1’ effort limite & la mise
en tension
a—LEpaisseur de la plaque d’ ancrage
h—Hauteur de la section au niveau de 1’ ancrage
e—Excentricité de 1’ effort d’ ancrage, égale & la distance entre le point d’ application
de 1’ effort de précontrainte et le centre de gravité de la section
y—Taux d’ excentricité de 1’ effort d’ ancrage dans la section, y = 2e/h
a —Angle d’ inclinaison de 1’ effort d’ ancrage, compris entre —5° ~ +20°. Si le
sens de 1’ effort d’ ancrage est dirigé vers le centre de gravité de la section, 1’
angle est positif. Si le sens de 1’ effort d” ancrage s’ écarte du centre de gravité de

la section, 1’ angle est négatif.
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3 Pour un groupe d’ ancrages reserrés, il convient d’ introduire la résultante des efforts des

ancrages dans la formule (8.2.2-1) pour le calcul de 1’ effort de fendage.

4 Pour un groupe d’ ancrages non-reserrés, il convient de calculer 1’ effort de fendage pour

chacun des ancrages et de prendre en compte 1’ effort maximal.

NOTA .
1 Lorsque la distance entre les centres des plaques d’ ancrage adjacents est inférieure & 2 fois
leur largeur (voir figure 8.2.2 b), la disposition des ancrages est gonsidérée comme étant
reserrée. Dans le cas contraire, la disposition des ancrages est considérée comme étant non-

reserrée

2 Pour un groupe d’ ancrages reserrés, la largeur totale des plaques @’ ancrage est prise égale &

la distance entre les bords extérieurs des plaques d” ancrage lés plus extérieures.

= P (3 I
S d1 y
-~ - <~
3
o
A
Tb d2
o RELT
a)l’ancrage unique b)Un groupe d’ancrage serré c)Un groupe d’ancrage non-serré

Figure 8.2.27" Calcul'de’l’ effort.de fehdége dans la zone d’ ancrage d’ about

8.2.3 1l conyient, de calculer 17 effort dléclatement T, , (voir figure 8.2.3) dit & 1’ effort de
compressioidocal, sous la plaque d’ ancrage, selon la formule suivante
0. 02max { P, | vy=<1/3
T, ,= (8.2.3)
max(T, ;,0.02max{Py}) y>1/3
Avec

P ,—effort de calcul de 1" ancrage i sur la méme section d’ about.

8.2.4 Lorsque la distance entre les points d’ application de deux efforts d’ ancrage adjacentes est
supérieure & 1/2 de la hauteur de la section d’ ancrage d’ about, il convient de calculer 1’ effort d’
éclatement entre ces ancrages séparés par une certaine distance (voir figure 8.2.4) selon la formule

suivante et cet effort doit étre supérieur ou égal & 0.02 fois 1’ effort de calcul maximal d’ ancrage
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P _->[____________
P, —>EI—————-______ d1

Tsa
p 7,4=0.02max {Py; }

N

Figure 8.2.3 Calcul de I’ effort d’ éclatement Figure 8.2.4 Calcul de 1’ effort d’ éclatement entre
autour des ancrages

&
|
|
|
|
h
s>h/2

ancrages séparés par une certaine distance

T, =0.45P, - [zh—s - 1) (8.2.4)

Avec:

P,—Moyenne des efforts d’ ancrage au niveau des deux ancrages, P, = (P, +P,)/2
s—Distance entre les centres des deux plaques d’ anerage

h—Hauteur de la section d’ ancrage d’ about

8.2.5

Il convient de calculer 1’ effort de traction'auwniveau dé la surface extérieure de la zone d’
ancrage d’ about( Figure 8.2.5) selon la formule suivante

0 y<1/3
Tah S48y - 1)

) . (8.2.5)
=4 77

Avec:

y—taux d’ excentricité del’ éffort d’ ancrage dans la section, y =2e/h

T

etd

Figure 8.2.5 Calcul de 1’ effort de traction au niveau de la surface extérieure
de la zone d’ ancrage d’ about

8.2.6

I1 convient de calculer les efforts de calcul de traction dans les cing zones tendues du bossage
triangulaire selon les dispositions suivantes;

1 Effort de fendage a la sortie des dispositifs d” ancrage

T, = 0. 25Pd(1 - ij

8.2.6-1
5 ( )
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Figure 8.2.6 zones tendues du bossage triangulaire des armatures de précontrainte par post-tension

Avec d la distance entre le centre de 1’ effort d’ ancrage et le bord supérieur du bossage.

Effort de traction au niveau de la base du bossage

T., = 0.04P, (8.2.6-2)

Effort de traction par entrainement derriere le bossage

T, . =,0.2P; (8.2.63)

Effort de traction sur la paroi extérieure, d da flexion locale

~. (2e -~ X,

FoaNG 12¢(e +.d) ¢

(8.2.6-4)

avec:

e—distance entre lé, poit d” application de’l “effort d’ ancrage et 1’ axe de la paroi

Effort de tractionsgénéré par le changement de.direction de la précontainte
Ty o = Py (8.2.6-5)
Avec:
a=—angleformé par les tangénts de 1’ armature de précontrainte avant et apres la

déviation(rad) ,

8.3 Entretoises sur appuis

Le calcul dans la direction transversale du pont, doit étre effectué pour les entretoises sur

appuis qui peuvent étre considérées en tant qu’ éléments indépendants soumis aux efforts transmis par

les Ames. Lorsque le rapport entre la largeur et la hauteur du diaphragme B, /h >2, le calcul de 1’

entretoise peut étre effectué selon les regles présentées aux chapitres 5 a 7 , relatives au béton armé

pour des éléments sollicités & la flexion . Lorsque B, /h <2, le calcul de 1’ entretoise peut étre

effectué selon les régles applicables aux zones de régularisation des contraintes. Dans ces calculs, B

w

est la distance entre les plans moyens des dmes disposées des deux cotés et h est la hauteur de 1’

entretolse.
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8.3.2 Pour les entretoises situées dans un caisson & cellule unique, lorsque 0.5<B /h< 2, le
calcul de la résistance & la traction transversale des zones tendues, en haut de 1’ entretoise, peut étre
effectué selon les dispositions suivantes ;
Yol a < fuA. + fA, (8.3.2-1)
T,y =[0.20 + (B,/h -0.5)(0.87 —=s/B) ] + V, (8.3.2-2)
Avec:

T, ,—Effort de traction dans le tirant en haut de 1’ entretoise, voir figure 8.3.2

V,—Effort de cisaillement vertical transmis & |’ entretoise par 1’ &me d’ un seul coté. Dans le
cas ol le caisson s’ appuie sur deux appareils d’ appui, la valeur de V, est prise égale a1’
effort de calcul de la réaction d’ appui d’ un appareil d’ appui Fy. Dans le cas ou le
caisson s’ appuie sur un seul appareil d” appui, la valeur de V, est'priserégale & 1/2 de 1’
effort de calcul de la réaction d’ appui, soit V, = F,/2.

s—Dans le cas ot le caisson s’ appuie sur deux appareils d appul; s est la distance entre les
centres des deux appareils d’ appui. Dans le ‘cas ‘on le caisson s’ appuie sur un seul
appareil d’ appui, s est pris égale & 1/2 de la largeur @ de la plaque d’ appui.
h—Hauteur de 1’ entretoise au niveau de la section sur ’appuis.

B,—Dans le cas des ames verticales, B estla’distance entre,plans moyens des &mes situées
des deux cotés. Dans le cas des Ames inclinées, B estla distance entre les centres des
plans moyens des Ames.

S~ f,a—Résistance de calcul & la fraction de$ armatures passives ‘et des armatures de précontrainte
A, A —Section des armatures passives'et des_armatures .de” précontrainte qui servent de tirant.
Dans la direction longitudinale du caisson; les sections d” armatures doivent étre prises en

compte des lors qu” elles sont disposéesk‘dahs la zone, dont la longueur est égale & trois fois

17 épaisseur de 1’ entrétoise, zone'centrée sur le plan moyen de cette derniere. Dans la
directienyerticale;, les sections.d ’|armatures situées dans 1’ épaisseur du hourdis supérieur

doivent ‘étre prises en compte.

——===
~

BW
|
|

S
h
h

T,
T s ? T s ?
F, F, Vg Vy
a)Le caisson s’appuie sur deux appareils d’appui
B,

T4 <——+—>

-— - < < <
_— = = = <
a

¢ - |
I| - II
X g ==
iL I

a
S———F=t-——|

Fd| Vd | | Vd

b)le caisson s’appuie sur un seul appareil d’appui
Figure 8.3.2 Calcul de 1’ effort de traction en haut de 1’ entretoise au niveau de la section sur appui
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8.4 Chevétres sur piles et sur culées

8.4.1 1l convient de considérer les connexions entre chevétres et poteaux comme des connexions
rigides et de considérer pour portée de calcul des chevétres la distance entre centres des poteaux

supports.
8.4.2 Les chevétres doivent étre calculés selon les dispositions suivantes

1 Lorsque le rapport entre la portée et la hauteur au milieu du chevétre est, de I/h >5.0, le
chevétre doit étre calculé comme un élément en béton armé riormal , selon les dispositions des
chapitres 5 & 7. Lorsque le rapport entre la portée et la hauteur, auwmilieu du chevétre est de
2.5 < I/h<5.0, la résistance du chevétre doit étre ealculée selon les articles 8.4.3 & 8.4.5.
Dans ces calculs, [ est la portée de calcul du chevétrezdéterminée selon 1’ article 8. 4.1 et h

est la hauteur du chevétre.

2 La résistance de la partie en porte —& + fauxidu“chevétre doit €étre calculée selon les articles

8.4.6 a8.4.7.

8.4.3 La résistance & la flexion de lassection droite des chevétres en béton armé, doit étre conforme
aux dispositions suivantes :

YoMy S fad 2 (8.4.3-1)
A (0. 750 90,05 %)(ho ~0.5%) (8.4.32)

Avec:
M ,—Moment de flexion de calcul maximal appliqué sur le chevétre.
f..—Reésistance’ de calcul en traction des armatures passives longitudinales
A,—Sectign transversale des armatures passives dans la zone tendue
z—DBras' de levier des efforts internes
x—Hauteur de la zone comprimée, calculée selon la formule (5.2.2-2)

h,—Hauteur utile de la section transversale

8.4.4 La résistance au cisaillement de la section droite des chevétres en béton armé, doit étre

conforme aux dispositions suivantes :

YoV, <0.33 x 10*4[% + 10. 3}/fw,kbho (8.4.4)

Avec:
V,—Effort tranchant de calcul au niveau de la section de calcul (kN)

b—Largeur de la section du chevétre ( mm)
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h,—Hauteur utile de la section du chevétre (mm)

f., .—Résistance caractéristique en compression de 1’ éprouvette cubique en béton

8.4.5 La résistance au cisaillement de la section inclinée des chevétres en béton armé, doit étre

conforme aux dispositions suivantes ;

vV, <0.5 x 10, (14 . %)bho (240.6P) Jfopofs (8.4.5)

Avec:
V,—Effort tranchant de calcul au niveau de la section de calcul (kN)
a,—Coefficient d’ influence du changement de signe des moments:“Lors du calcul de la
résistance au cisaillement des sections proches de 1’ appui dé rivé, ‘&, = 1. 0. Lors du
calcul de la résistance au cisaillement des sections proches.des appuis intermédiaires, o, =
0.9.
P—Ratio d’ armatures longitudinales dans la zone tendie de la seetion. P =100p,p =A_/bh,.

La valeur maximale de P est prise égale & 2.5 sisa'valeur réelle est supérieure & 2. 5.

As \
p.,—Ratio d’ armatures transversales, p_, = -—0olf A_, est la somme des sections des brins d’

bs, |
armatures transversales dans une méme| 'section, et s; esh, 1’ espacement des armatures
transversales. Le ratio d” armature§ transversales, doit, étreconforme aux dispositions de 1’
article 9.3. 12. ; |
Jf.,—Résistance caractéristique en’ traction’des armaturés Aransversales (MPa)
b—Largeur de la section du,ehevétre ( mm)

h,—Hauteur utile de la“sectiondu, chevétre\( mm)

8.4.6 Losque les efforts verticaux sont-appliqués sur la partie en porte-ti-faux, & 1’ extérieur du

poteau support duschevéire'en béton arniéy, le calcul doit étre conforme aux dispositions suivantes ;

1 Lotsque la distance horizontale entre le point d” application de 1” effort vertical et le bord du
poteau est supérieure & la hauteur de la section du chevétre ( de maniere équivalente, les
poteaux de section circulaire peuvent étre considérés comme des poteaux de section carrée,
de coté égal & 0.8 fois le diametre) , la partie en porte — & — faux du chevétre est calculée

comme un élément normal en béton armé selon les chapitres 5 a 7.

2 Lorsque la distance horizontale entre le point d” application de 1’ effort vertical et le bord du
poteau est inférieure ou égale & la hauteur de la section du chevétre, la résistance en traction
de la partie en porte-a-faux du chevétre, peut étre calculée en utilisant le modele bielle —

tirant selon les formules suivantes

YoTi o S fA + 14, (8.4.6-1)
x+b./2
1, = =5, (8.4.62)

720



Avec:
T, ,—Effort de calcul de traction du tirant en haut du chevétre.
Jua+f,a—Résistance de calcul en traction des armatures passives et des armatures de
précontrainte
A, A —Section des armatures passives et des armatures de précontrainte qui servent de
tirant.
F ,—Effort vertical de calcul appliqué sur la partie en porte-a-faux du chevétre, pris
selon la combinaison fondamentale
b,—Largeur du poteau support. Dans le cas de poteaux de segtion carrée, la largeur
est prise égale & la longueur du coté de la section. Dansyle cas de poteaux de
section circulaire, la largeur est prise égale a 0.8 fois le'diametre.
x—Distance horizontale entre le point d’ application de=l"effort vertical et le bord du
poteau
h,—Hauteur utile de la section du chevétre

z—DBras de levier des efforts internes du chevétre ;,peut étre pris égal a z=0.9h,

Fy
] .
0 e,
) 80 TR
N
Nl
N T

Figure 8. 4:.6 Meod¢le bielle-tirant ‘de la partie en porte-a-faux du chevétre

8.4.7 Pour les parties_au sommet d’ une, pile unique, qui supporte deux appareils d’ appui, la

résistance & lagtraction du chevétre peut étre calculée a 1’ aide du modele bielle-tirant selon les

formules suivantes

YoTi o < fuA, (8.4.7-1)

T,, = 0.45F, (Z‘%) (8.4.72)

Avec:
T, ;—Effort de calcul de traction du tirant en haut du chevétre
F ,—Effort vertical appliqué sur le chevétre, pris selon la combinaison fondamentale
s—Distance entre les centres des deux appareils d” appui
h—Hauteur du chevétre dans la zone de largeur variable. Si h > b, la valeur de h doit étre
prise égale & b, qui est la largeur transversale du chevétre.
b'—Largeur transversale du chevétre ou du fat de la pile de la section située a la distance h du

sommet du chevétre.



Jf..—Résistance de calcul en traction des armatures passives
A_—Section des armatures passives qui servent de tirant. Les armatures qui se situent en haut

du chevétre, dans la zone de hauteur de 2h/9, doivent étre prises en compte.

b .

F
2 Q
~ ~
T 3 ] 3
Q
2 < =
i 5 —
= o
I A '&'
Q
RS RIS B2
- - - I3 i
&MQ’ p
V1=
/ /
a)Section rectangulaire b)Section trapézoidale j—’ o c)Section évasée
Figure 8.4.7 Modele bielle-tirant pour le calcu ; atures des trois types
de chevétre au sommet d .plle lhuque
8.4.8 Lorsque le rapport entre portée et hat au 1heu estde2.5<l/h<5.0,1’

ouverture maximale des fissures des chevé’trey éton arme oitvétre '« alculee selon les dispositions
de 17 article 6.4.3. La valeur d%% ) \K*dmt etr 0 4l
N
4

- =+ 1 et cette valeur ne
\f

doit pas dépasser la limite (Ii}ﬂ'npe a

] amcl

/

- V4

8.4.9 Lorsque le I;aﬁ) e‘htr ortée r awmlheu du chevétre est de [/h >5.0, il convient
de vérifier la ﬂe(;he«zg?@ﬁ dlsposmon,s icle 6.5.

8.5 Pi ux %t Semelles

/

8.5.1 Pour le calcul des semelles, 1’ effort vertical appliqué par un pieu sur la surface inférieure de

la semelle, peut étre calculé selon la formule suivante

F, deyl Mydxi
Nid 2
n Xyl XAl

1

(8.5.1)

Avec:
N, ,—Effort vertical appliqué sur la surface inférieure de la semelle, par le i éme pieu

F ,—FEffort de calcul vertical généré par les combinaisons des charges qui se situent au — dessus

de la surface inférieure de la semelle
M., M ,—Moment de calcul selon 1’ axe x, du groupe de pieux, généré par les combinaisons des

charges qui se situent au-dessus de la surface inférieure de la semelle
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Moment de calcul selon 1’ axe y du groupe de pieux, généré par les combinaisons des
charges qui se situent au-dessus de la surface inférieure de la semelle
n—Nombre de pieux total en-dessous de la semelle
x, .y;—Distance entre le centre de la itme rangée de pieux et 1’ axe y.

distance entre le centre de la iéme rangée de pieux et 1’ axe x.
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a)A-A b) I-1 , o) I-1I
Figure 8.5.1 Calcul des-pieux et des semelles

1-Fiit de pile;2-Semelle ;3-Pieux ;4-Section inclinée de rupture par cisaillement

8.5.2 Lorsque la distance entre le centre des‘n&pieux de la rangée]a plus extérieure, et le bord du fit
de pile ou de la culée, est supérieure.d la hauteijr de la semelle ) la résistance a la flexion de la
section droite de la semelle, quitest pér‘pendiculaire,d axe x-ou perpendiculaire & 1’ axe y, cette
résistance peut étre calculée selon Tes dispositions de s’ article 5.2, en la considérant comme section

d’ une poutre en porte-a-faux:
1 Largeur de‘kkla semelle

1) Letsque la distance entre les centres des pieux adjacents n’ est pas supérieure & 3 fois le
cotédes pieux de section carrée ou 3 fois le diametre des pieux de section circulaire, la

largelir est prise égale a la largeur totale de la semelle.

2) Lorsque la distance entre les centres des pieux adjacents est supérieure a 3 fois le coté des
pieux de section carrée ou 3 fois le diametre des pieux de section circulaire, la largeur de
calcul de la semelle doit étre calculée selon la formule suivante

b, =2a +3D(n -1) (8.5.2-1)
Avec:
b,—Largeur de la semelle
a—Distance entre le centre des pieux de la rangée la plus extérieure, qui sont
paralleles & la section de calcul, et le bord de la semelle

D—Coté ou diametre de la section des pieux

N
N
Y



n—Nombre de pieux paralleles & la section de calcul

2 Le moment de flexion de la section de la semelle, doit étre déterminé selon les formules
suivantes

XNy (8.5.2-2)

= YN« (8.5.2-3)

xed

M,
Avec:

M, ., M, ,—Moment de flexion dans la section de calcul, selon 1” axe x, généré par les
efforts verticaux appliqués par les rangées de pieuxsitués a 1’ extérieur de
la section de calcul.

Moment de flexion dans la section de calcul, selon'l’ axe y, généré par les
efforts verticaux appliqués par les rangées de=pieux situés a 1’ extérieur de
la section de calcul.

N,,—Effort vertical de calcul de la i émeé rangée de pieux situés & 1’ extérieur de
la section de calcul, pris égal auvproduit du nombre de pieux de la i eme
rangée et de 1’ effort vertical maximal Sollicitant le pieu individuel de cette
rangée.

%, \Y.—Distance entre le céntre dela 1’ @éme rangée de pieux et la section de calcul
perpendiculaire @ 1”axe -y

Distance entre’ le” centre de la h&mé rangée de pieux et la section de calcul

perpendiculdireé.l’ axe x_

8.5.3 Lorsque la distance entre-le centre des pieﬁx de la rangée la plus extérieure, et le bord du fat
de pile ou de culée, jest supérieure a lashautéur de/la semelle, la résistance au cisaillement de la

section inclinée doit €tre Conforme aux dispositions suivantes

2 40.6P) ./
oV, < (0.9 x To+) L2H0O6P) o)
m

(8.5.3)

Avec:

Vd—Effort"tranchant total maximal (kN) généré par les efforts verticaux maximaux des rangées
de pieux situés & 1’ extérieur de la section inclinée. L’ effort vertical de chacune des
rangées de pieux, est pris égal au produit du nombre de pieux de cette rangée et de 1’ effort
vertical maximal du pieu individuel de cette rangée

fu..—Résistance caractéristique & la compression (MPa) de 1’ éprouvette cubique en béton de
150mm de coté.

P—Ratio d’ armatures longitudinales dans la section inclinée. P =100p,p =A_/bh,. La valeur
maximale de P est prise égale & 2.5 si sa valeur réelle est supérieure & 2. 5.

A,—section d’ armatures longitudinales tendues dans la largeur de calcul de la section de la
semelle (voir 1” article 8.5.2)

m—Rapport entre la travée oli 1" on calcule le cisaillement et la hauteur effective, m =a /h, ou
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m =a,/h,. La valeur minimale de m est prise égale & 0.5 si sa valeur réelle est inférieure
a0.5.

a, est la distance entre le bord du fat de pile dans la direction de 1’ axe x, et le bord des
pieux de la i éme rangée, & |’ extérieur de la section inclinée de calcul.

a,; est la distance entre le bord du fait de pile dans la direction de 1’ axe y, et le bord des
pieux de la i éme rangée, & 1’ extérieur de la section inclinée de calcul.

Les poteaux de section circulaire peuvent étre considérés comme des poteaux de section

carrée de coté égal a 0.8 fois le diametre

b.—Pour la largeur de calcul de la semelle (mm) , voir les dispositions goncernant la largeur de

calcul de la résistance & la flexion de la section droite dans 1’ article:®. 5. 2.

h,—Hauteur de la semelle (mm)

Lorsqu’ il existe plusieurs sections inclinées de rupture possibles dans’'la méme direction de la

semelle, la résistance au cisaillement doit étre vérifiée pour chacune dé ces sections inclinées.

8.5.4 Lorsque la distance entre le centre des pieux’dé la rangée la plus extérieure et le bord du fat

de pile ou de culée, est inférieure ou égale a la hauteur’ de*la semelle, la résistance limite peut étre

calculée selon la méthode bielle-tirant de 1’ Annexe B

1

La résistance en compression”.des bielles inclinées; doit' étre conforme aux dispositions

suivantes
Y6l /S th, f.. 4 (8.5.4-1)
fuu = (ﬁ <0.858, /., (8.5.42)
P (Td +0. OOchotZG. (8.5.4-3)

AE,  \AE, :
t = bsin, + h,cosb, (8.5.4-4)
h, =s +6d (8.5.4-5)
Avec/;‘

C, ;,—Effort de calcul dans les bielles, C, ; = N;/sinf, ,C, ; = N,;/sinf, ,avec N, et
N,, respectivement effort vertical maximal d’ un pieu individuel dans la premiere
rangée de pieux et dans la deuxieme rangée de pieux sous la partie de la semelle
en porte-a-faux. L’ effort de calcul vertical est déterminé selon la formule (8.5.1).
Dans le calcul de la résistance des bielles selon la formule (8.5.4-1) , le terme

C, ; doit étre pris égal & la valeur la plus grande entre C, , et C, ,

,0, =tan”

0,—Angle formé par la bielle inclinée et le tirant, 6, =tan~ ,
a+x, a+x,

avec h, hauteur utile de la semelle. a distance entre le point d’ intersection de 1’

axe de la bielle, avec la surface supérieure de la semelle et le bord du fat de la
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pile, il est considéré que a =0.15h,. x, et x, sont les distances entre les centres
des pieux et les bords du fat de la pile.
J...a—Résistance de calcul en compression des bielles. La valeur du coefficient B, doit
étre prise selon 17 Annexe B.
t—Hauteur de calcul des bielles
b,—Largeur de calcul des bielles, prise selon les dispositions de 1” article 8.5.2
b—Largeur support du pieu. Dans le cas de poteau de section carrée, la largeur est
prise égale & la longueur du coté de la section. Dans le cas de poteaux de section
circulaire, la largeur est prise égale & 0.8 fois le diametre.
A,—Section des armatures tendues comprise dans la largeur de «calcul de la bielle b,
(qui est également la largeur de calcul du tirant) ‘ X
s—Distance entre le centre de gravité des armatures-du tirant les plus hautes et la
surface inférieure de la semelle
d—Diametre des armatures du tirant. Lorsqﬁe les armatures de différents diametres

sont utilisées, d est la moyenne pondéréedes diametres.

1 )
X1 ‘Q'I '}_1. X, \ v
J IR
7 N B
yd \ WY
£ Cig s TN |«
, XN
. Tl,dll/\el . 79‘%‘{\\'7}}1 W\
Ny 3 ‘ | ‘ de ;
“a)Modele bielle-tirant =\ | ™ b)Calcul de la hauteur de la bielle

'Figﬁi@e‘ 8.5.4 Calcul de la semelle selon le modele bielle-tirant

1-Fiit de la pile;2-Semelle ;3-Pieu ;4-Armatures du tirant

2 $iiLa résistance du tirant doit étre conforme aux dispositions suivantes
‘ Yol 4 < fuA., (8.5.4-6)
Avec:
T, ,—Effort de calcul du tirant pris égal & la valeur la plus grande des deux valeurs que
sont Ty yet T, ,.avec T\ ;, =N, /tanf, ,T, ; = N,,/tan6,
Jf.,—Résistance a la traction des armatures du tirant
A.—Section des armatures tendues dans le tirant, comprise dans la largeur de calcul

de la bielle b, (qui est également la largeur de calcul du tirant)

Selon la largeur perpendiculaire & la direction du tirant, les armatures du tirant doivent étre disposées
conformément au point 2 de 1" article 9.6.7. Le ratio d” armatures disposées dans la largeur de calcul

du tirant b_ ne doit pas étre inférieur a 0. 15.
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8.5.5 Le calcul de vérification au poingonnement des semelles doit étre effectué selon les dispositions

suivantes :

1—N
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a)prisme de poingonnement en~dessous des poteaux et des piles
1-poteaux et piles; 2-semelle; 3-pieu; 4-prisme de,poingonnement

1
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b)prisme de poingonnement au-dessus des pieux dans 1I’angle et des pieux sur le bord

1-poteaux et piles; 2; semelle; 3-pieux dans I’angle de la semelle;
4-pieux sur le bord de la semelle;

5-prisme de poingonnement au-dessus des pieux dans 1’angle de la semelle;
6-prisme de poingonnement au-dessus des pieux sur le bord de la semelle

Figure 8.5.5 prisme de poinconnement dans la semelle



1 Le prisme de poingonnement en-dessous des poteaux et des piles, est formé en reliant le bord
des poteaux et des piles, aux bords des sommets des pieux concernés. Les sommets des
pieux se situent sous la surface supérieure de la semelle, & une distance égale & la hauteur
utile h,. L’ angle formé par la surface latérale du prisme de poingonnement et le plan
horizontal, ne doit pas étre inférieur & 45°. Si 1’ angle réel est inférieur & 45°, il est

considéré égal a 45°.

La résistance de la semelle, au poinconnement des poteaux et des piles, doit étre conforme

aux dispositions suivantes

Yol < 0. 6fndho[2apx(by +a,) +2a, (b, + a (8.5.5-1)
1.2
apx = m (8 55-2)
1.2
a, = s : (8.5.5-3)
oA, +0.2

Avec :

F,,—FEffort de poingonnement appliqué sur le prisine, peut étre pris égal a la différence
entre 1’ effort vertical descendant” des poteaux ou des piles et les réactions
verticales ascendantes des pieux.ddns 1”étendué du prisme

b, .b,—Dimensions de la surface,d’ application, des efforts’des poteaux et des piles [ voir
figure 8.5.5a) |

a, .a,— Distance horizontale entre” le bord de la sutface supérieure du prisme de
poingonnement €tlex bord de. sa surface“inférieure, qui est aussi égale a la
distance horizontale,entre le hord des.poteaux ou des piles, et le bord des pieux
concérhés. |Cette' valeur ne dots pés étre supérieure & h [ voir figure 8.5.5a) |

A A, X Fa S hyA = a,/hyskorsque @, < 0.2h; ou a, < 0.2h,, il est considéré que
@y =0, 2l ou a, =0:2h,

a, &, —Coefficients de résistance"au poingonnement correspondant & A, et & A,

pX,

f—Résistance de calcul & la traction du béton

3 La résistance de la semelle au poingconnement au-dessus des pieux disposés dans 1’ angle, et

des pieux situés sur les bords, doit étre conforme aux dispositions suivantes

1) Poingonnement au-dessus des pieux en angle

%Fwsoxmmda;(%_+%]+ab&x+%q] (8.5.5-4)
.08 _
a"x_i)\x+0.2 (8.5.5-5)

, 0.8 )
@ = 02 (8.5.5-6)
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Avec:
F,,—Effort de calcul de la réaction verticale du pieu sur 1’ angle

b, .b,— Distances horizontales entre les bords de la semelle et les bords intérieurs du
pieu dans la direction x et dans la direction y [ voir figure 8.5.5b) |

a,.a,—Distance horizontale entre le bord des poteaux ou des piles et le bord des pieux
concernés. Cette valeur ne doit pas étre supérieure & hy [ voir la figure 8.5.5b) ]

A A, —A =a/hy,A, =a/h,Lorsque a, < 0.2h; ou a, < 0.2h,, il est considéré que
a,=0.2h, ou a, =0.2h,

a; ., —Coefficients de résistance au poingonnement correspondant & A, et & A

px y

2) Poinconnement au-dessus des pieux en angle
Lorsque b, +2h, < b[ pour la dimension b, voir figure 8.5.5b )]

YoFu < 0.6f,hy[a’ (b, + hy) & 0667 + (2b, + a,) ] (8.5.5-7)
Avec:
F,,—Effort de calcul de la réactionyerticale*du pietsur le bord
b,—Distance horizontale entre_le bordide la semellé et'le bord intérieur du pieu
b,—Dimension du coté de’laisection carrée du pien
a,—Distance horizontalée entre le bord des poteaux ou des piles et le bord des pieux

concernés. Celte«aleur,ne doit,pas-étre_supérieure & h,

Lors du calcul selon les. dispositions ci-dessusy, les. poteaux de section circulaire peuvent étre

considérés comme des poteaux_desectiormgarrée.de ¢oté égal a 0.8 fois le diametre

NOTA

Lorsque la semelle s’ ‘épaissit, h,, dans la formule (8.5.5-1) est prise égale a la hauteur utile de la
section de la semelle, découpée par le plan vertical au bord des poteaux ou des piles. £, dans les
formules (8.5/5-4) et (8.5.5-7), est prise égale a la hauteur utile de la section sur le bord de la

semelle.

8.5.6 Au niveau des zones de semelle soumises aux efforts locaux concentrés, les vérifications de

la résistance aux efforts concentrés, doivent étre effectuées selon 1’ article 5. 7.

8.6 Articulations

8.6.1 Pour les articulations cylindriques, il convient que la résistance en compression de la

surface de contact soit conforme aux dispositions suivantes



7.14(npBf.,)°1
YoFia < E(L_i)

r P
A,
B = il (8.6.1-2)

La largeur de la surface de contact b (voir la figure 8. 6. 1) doit étre calculée selon la formule

(8.6.1-1)

suivante

(8.6.1-3)

Avec:
F,,—Effort de calcul de compression au niveau de la surface, de contact
f.s—Résistance de calcul en compression du béton ‘
A,—Aire de la surface en compression locale, détetminée selon la figure 5.7. 1
n,—Coefficient d’ ajustement du béton, sous efforts locaux, pris selon 1’ article 5.7. 1
[—Longueur de 1’ articulation cylindrique
E.—Module d’ €lasticité du béton
r, .r,—Rayons du cylindre supérieur et'du‘cylindre inférieur. Diorsque le cylindre supérieur s’
appuie sur une surface en-plan,”il est'considéré que riz =0

v,—Coefficient d’ importance de la'structure

[

1)

& 8.6.1 BT

8.6.2 I convient que la résistance a la traction transversale de 1’ articulation soit conforme aux

dispositions suivantes ( voir la figure 8.6.1)

h
s . 6.
70F|Id O 425(CL _ b)fsdAs (8 6 2)

Avec:

f..—Résistance de calcul a la traction des armatures transversales dans 1’ articulation
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a—Largeur de 1’ articulation

h—Hauteur de 1’ articulation, prise égale a 0.80 ~ 1. 25 fois la valeur de a

b—Largeur de la surface de contact, calculée selon la formule(8.6.1-3)

A,—Section des armatures transversales tendues dans 1’ articulation

Section des armatures dans la direction longitudinale de 1’ articulation peut étre prise égale a 0. 4

fois celle dans la direction transversale.

8.7 Appareils d’ appui

8.7.1

1)

2)

3)

4)

Les appareils d” appui doivent étre conformes aux dispositions-suivantes

Les appareils d’ appui doivent transmettre efficacement les charges verticales telles que le
poids propre de la structure et la charge des véhicules+ appliquées sur le tablier et transmis
aux appuis, et doivent garantir la sécurité du tablier et des appuis sous des charges
horizontales telles que les charges de vent et’les aetions sismiques.

Le type et la gamme des appareils, d” appui doivent étre déterminés en fonction de la forme
de la structure du tablier et-des_ appuis, de la wvaleur, des ‘réactions d’ appui et des efforts

horizontaux, ainsi que des déplacements au niveau des appareils d’ appui.

La réaction verticale R “doit étre,calculée sods combinaison caractéristique des charges

verticales (effet dynamique des~charges de véhicule inclus) .

La réaction ‘horizontale des appareils d’ appui doit étre calculée sous combinaison

caractéristique des charges verticales.

Les facteurs suivants doivent étre pris en compte lors du calcul des déplacements relatifs

des poutres au niveau des appareils d’ appui;
déplacements dus a la variation de température et aux effort de freinage
déplacements dus a la fleche des poutres
déplacements dus a 1’ application des efforts de précontrainte

déplacements dus au retrait et au fluage du béton
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5) déplacements dus aux effets accidentels tel que les séismes.

8.7.2 Les propriétés, les catégories, les exigences techniques, lesessais ainsi que les reégles d’
inspection des appareils d appui en €lastomere fretté, doivent étre conformes aux dispositions des

{ Spécification des appareils dappui en élastomere fretté des ponts routiers) (JT/T4).
8.7.3 Choix des appareils dappui en €lastomere fretté

1 La surface efficace de compression doit étre conforme aux dispositions suivantes
R(‘,k
o

c

A, =

€

(8.7.3-1)

Avec:
A,—Surface efficace de compression de 1’ appareil d” appui ( surface des frettes d” acier)
R —Effort de calcul de la réaction verticale R, . L’effet dynamique des charges de véhicule
doit &tre inclus.
o.— Contrainte moyenne dans 1’ appareil d’, appui, en-phase de service, prise selon les
{ Spécification des appareils dappui en'élastomeére fretté des ponts routiers) (JT/T4).

2 L’ épaisseur totale des couches en élastomere doit étre‘conforme aux dispositions suivantes
1) Les conditions suivantes,de déformation par cisailement doivent étre satisfaites

Sans prise en compte de 1’ effort de*freinage
i, = 2A, (8.7.3-2)

Avec prise 'en compte de 1’ effort de freinage
t, = 1.434, (8.7.3-3)

Lorsque les appareils d’ appui en élastomere fretté sont mis en place en suivant la pente
transversale de la surface supérieure du chevétre, 1’ épaisseur totale des couches en

élastomere doit étre conforme aux dispositions suivantes

Sans prise en compte de 1’ effort de freinage

1, =2 .JA + A’ (8.7.3-4)

Avec prise en compte de 1’ effort de freinage

1, =1.43 /A7 + A® (8.7.3-5)
Avec:

t,—Epaisseur totale des couches en élastomere
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A,—La somme de .
® la déformation au cisaillement de 1’ appareil d’ appui, due a la variation de
température,, au retrait et au fluage du béton avec leurs valeurs caractéristiques,
® de la déformation au cisaillement de 1’ appareil d’ appui due aux efforts dans
la direction longitudinale (y compris la valeur caractéristique de 1’ effort de
freinage ) ,et
® de la déformation au cisaillement de 1’ appareil d’ appui, due a la
composante de la réaction d’ appui dans la direction longitudinale, lorsque 1’
appareil d’ appui disposé en-dessous du tablier, présente une pente
longitudinale inférieure a 1%
A,—La déformation au cisaillement de 1’ appareil d’ appui due &.la composante de
la réaction d’ appui dans la direction transversales-dorsque 1’ appareil d’ appui

est disposé en-dessous du tablier, avec une pente transversale inférieure a 2%

2) Dans 1’ objectif d’ assurer la stabilité des appareils. d. appui, les conditions suivantes
doivent étre satisfaites

Appareils d’ appui rectangulaires

Ly SERES L (8.7.3-6)

10 ~ te ~ 5 . . -
Appareils d’ appui circulaires

d d

= NS 7. 3-

0 » 5 (8.7.3-7)

Avec:

[,;=-Ddimension la plus courte de 1’ appareil d’ appui rectangulaire

d—Diametre de 1’ appareil d’ appui circulaire

3 La'déformation moyenne verticale des appareils dappui en élastomere fretté, sous 1’ effort
de compression, doit étre conforme aux dispositions suivantes

Rckte Rckte
ac,m - AeEe +AeEb (8~ 7.3‘8)
l,
65 <5, <0.07, (8.7.39)

Avec:

8. »n—Déformation moyenne verticale des appareils d “appui sous 1’ effort de
compression
E,—Module d’ élasticité en compression des appareils d’ appui, pris selon les

{Spécifications des appareils dappui en élastomere fretté des ponts routiers) (JT/
T4)
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E,—Module du volume de 1’ élastomere, pris selon les{ Spécifications des appareils
dappui en élastomere fretté des ponts routiers) (JT/T4)
[,—Dimension la plus courte de 1’ appareil d’ appui rectangulaire, ou diametre de
1’ appareil d’ appui circulaire
0—Angle d’ inclinaison (rad) de la surface supérieure de 1’ appareil d’ appui di a
la fleche du tablier, ainsi que pente (rad) de la surface supérieure de 1’ appareil
d’ appui dans la direction longitudinale, lorsque 1’ appareil d’ appui est mis en-

dessous du tablier avec une pente longitudinale inférieure a 1% .

4 Les frettes en acier des appareils dappui en €lastomere fretté, deivent étre conformes aux
dispositions suivantes, en sachant que 1’ épaisseur des frettes doit étre supérieure ou égale a
2mm.

KRy +200)

> e (8.7.3-10)

s

Avec;
t,—Epaisseur des frettes en acier des appareils 'd “appui
K,—Coefficient d’ ajustement des contraintes," pris égale a 1.3

t —Epaisseur de la couche d*élastomére au-dessuside la frette et en-dessous de la

es,u \tes,l
frette
o ,—Contrainte limite de-traction des frettesien aeier, ‘peut étre prise égale a 0. 65 fois

la limite d’ élasticité de“l »acier.

La distance entre le bord=des freités et le bord de'l” appareil d’ appui, doit étre supérieure ou égale

a Smm. L’ épaisseur des couches extérieutes.d’ élastomere doit étre supérieure ou égale a 2. Smm.

8.7.4 La régistance au-glissement des appareils dappui en élastomere fretté doit Etre conforme aux

dispositions_suivantes

Sans prise en compte de 1’ effort de freinage

A
uRg = 1.4G A, t—l (8.7.4-1)

Avec prise en compte de 1’ effort de freinage

A
pR, = 1.4GA, t—’ +F, (8.7.4-2)

€

Avec:
R —Réaction d’ appui due au poids propre de la structure
R.,—Réaction d’ appui due a la combinaison caractéristique du poids propre et 0. 5 fois la

charge caractéristique des véhicules (effet dynamique pris en compte)
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u—Coefficient de frottement entre 1’ appareil d’ appui et la surface de contact, pris selon les
{ Spécifications des appareils dappui en élastomere fretté des ponts routiers) (JT/T4)
G,—Module de cisaillement, pris selon les{ Spécifications des appareils dappui en élastomére
fretté des ponts routiers) (JT/T4)
A,—Déformation de 1’ appareil d’ appui donnée dans 1’ article 8. 7. 3, dans laquelle la
déformation de cisaillement due a 1’ effort de freinage est exclue.
F,,—Charge caractéristique due aux efforts de freinage

A,—Aire brute de la surface de 1’ appareil d’ appui

8.7.5 Les efforts de frottement des appareils d’ appui en néopréne — téflon deivent étre conformes

aux dispositions suivantes

Sans prise en compte de 1’ effort de freinage ‘
MR, < G A tana (8.7.5-1)

Avec prise en compte de 1’ effort de freinage
R, < G Ajtana (8.7.5-2)
Avec:
u—Coefficient de frottement entre le téflon€t 1’ acier inoxy pris selon les{ Spécifications des
appareils dappui en élastomere, fretté-des pontsiroutiers) (JT/T4)
tan o Valeur limite ‘de 'la»tangente de 17 angle de cisaillement, pris selon les
{ Spécifications des ‘appareils, déappui en €lastomere fretté des ponts routiers) (JT/T4)
R.,—Réaction d’ appui due & la combinaison‘de la.charge caractéristique du poids propre et la
charge cara¢téristique_deés véhicules, (‘effet dynamique pris en compte)

A,—Aire brute«de‘la surface de 1’.appareil d” appui

8.7.6 Les appareils d’ appui a pot, en €élastomere, et les appareils d’ appuis sphériques, doivent
étre conformes teSpectivement aux { Spécifications des appareils d” appui a pot en élastomere) (JT/
T 391) et aux /{ Appareils d” appuis sphériques) (GB/T 17955)

8.8 Joints de dilatation

8.8.1 Les joints de dilatation doivent &tre conformes aux dispositions suivantes

1 Les matériaux ainsi que les performances techniques des joints de dilatation doivent étre
conformes aux dispositions des { Spécifications des joints de dilatation des ponts routiers)
(JT/T 327).



2

Le type et la gamme du joint de dilatation doivent étre choisis sur la base de 1’ allongement
et du raccourcissement du tablier au niveau du joint, calculés selon 1’ article 8.8.2. Les
facteurs tels que la variation de température, la saison, ainsi que la température ambiante

peuvent étre pris en compte lors de la mise en place du joint de dilatation.

Lors de la conception du joint de dilatation, les effets de fatigue doivent étre pris en compte pour

les composants du joint en acier qui sont soumis aux charges de véhicule.

3

1)

2)

3)

4)

5)

Les plans du joint de dilatation doivent &étre établis en indiquant les dimensions du joint
(largeur maximale, largeur minimale et hauteur du joint) aimsi ‘que les positions des
connecteurs scellés. Les informations suivantes doivent égalementyétrevindiquées sur les
plans:

type et classe de résistance du matériau de remplissage du joint

étendue de température conforme pour 1™ installation du joint de dilatation.

type et gamme du joint de dilatation, ainsi‘que sa largenr maximale et minimale en phase

de service (B, et B...)

largeur du joint de dilatation ensortie de fabrication-eu a la mise en place (pour les joints

en plaque d’ élastomere , la‘largeur apres compression du joint doit étre prise en compte. )

prescriptions lors de la‘mise en place du joint

8.8.2 Les facteurs suivants peuvent étre. pris en compte dans le calcul du souffle du joint de

dilatation

1

T

max »

L’ allongement et le raccourcissement du tablier dus a la variation de température, calculés

selon les formules suivantes

Allongement du tablier di a 1’ augmentation de température
Al = o (T, -T.,) (8.8.2-1)

t

Raccourcissement du tablier dii a la diminution de température
Al[_ = acl( T - T"]i{l) (8' 8' 2_2)

set,u

Avec:
T

min

—Températures effectives maximales et minimales, prises selon les{ Reégles générales

de conception des ponts routiers) (JTG D60)



T

2

5

1)

2)

T, —Limites de température supérieure et inférieure pour 1’ installation du joint

set,u ™~ set,/

[—Longueur du tablier prise en compte dans le calcul du souffle du joint de dilatation,
déterminée en fonction de la répartition des travées et des conditions des appareils
d’ appui.

«,—Coefficient de dilatation linéaire du béton, pris égal a a, =0. 00001

Le raccourcissement du tablier dii au retrait Al est calculé selon la formule suivante
Al; = e, (t,,6)! (8.8.2-3)
Avec:
£ (t,,t,)—Déformation due au retrait du béton entre 1’ agetdu béton ¢, apreés mise en
place du joint et 1’ 4ge du béton ¢, en fin de retrait, peut étre calculée
selon le tableau 6.2.7 de 1’ Annexe C:

Le raccourcissement du tablier di au fluage A/, est calculé selon la formule suivante

AL = T (1,50 (8.8.2-4)

Avec:

o ,.—Contrainte normale de compressiontau centre de gravit€ de la section générée
par les efforts de précontrainte ( déduction faite'de’la perte de tension). Dans
le cas d’ une poutre isostatique, la‘eontrainte moyenne dans la section en mi —
travée et dans’la section au 1/4 de la portée peut étre prise en compte. Dans le
cas d’ une poutre: éontinue| ot d ’ un tablier construit par encorbellement
encastré <surs la pile, la. contrainte moyenne dans plusieurs sections
représentatives, peut étre'prise en compte.

E_“—Module d’ élasticité 'du'béton de la poutre, pris selon le tableau 3.1.5.
e (t, ) ~~Coefficient de déformation di au fluage du béton entre 1’ 4ge du béton ¢, apres
mise en place du joint, et 1’ dge du béton ¢, en fin du fluage, peut étre calculé
selon le tableau 6.2.7 de 1’ Annexe C.

L’ augmentation de 1’ ouverture du joint A/, et la diminution de 1’ ouverture du joint A/,
dus a la déformation au cisaillement des appareils d’ appui en élastomere fretté, générée
par les efforts de freinage, peuvent étre calculées par les formules Al = F,t./G.A,,

La gamme du joint de dilatation doit étre choisie en fonction du souffle du tablier.

Diminution de 1’ ouverture du joint aprés sa mise en place C*
C" = B(Al" + Al}) (8.8.2-5)

Augmentation de 1’ ouverture du joint aprés mise en place C~
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C™=B(Al + Al +Al] +AlL) (8.8.2-6)

3) Le souffle C du joint de dilatation doit étre conforme a
C=C"+C (8.8.2-7)
Avec;
B—1Le coefficient de majoration du souffle du joint de dilatation peut étre pris égal
aB=1.2~1.4.

NOTA ;

1. Les autres facteurs d’ influence sur le souffle du joint de dilatation tels que 1’ action sismique,
la charge du vent et la fleche du tablier, doivent étre pris en compte selon les conditions

réelles.

2. 4 Lorsque la température réelle lors de 1’ installation du jeint de dilatation n’ est pas
conforme & 1" amplitude de variation de température‘prévue-lors de la conception, le joint doit

étre vérifié de maniere particuliere.

8.8.3 La largeur du joint de dilatation en{sartié de fabricationyou & la mise en place, peut étre
calculée selon 1’ article 8. 8. 2 sur la base de” 1% augmentation de_” ouverture du joint C~ et de la
diminution de 1’ ouverture du joint G.".._Sa valeur*peut étte prise dans 1’ intervalle compris entre [ B,
+(C-C")]et(B,, +C") aveé potr'Cy, le souffle du joint.de dilatation et pour B

minimale en phase de service’

sa largeur

min 9
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9 Dispositions constructives

9.1 Généralités

9.1.1 L’ épaisseur d’ enrobage des armatures passives‘et des armatures de précontrainte doit

répondre aux exigences suivantes

1 L’ épaisseur d’ enrobage des armatures, passives e€st égale @ la distance entre le bord
extérieur des armatures, et la surface"dusbéton, quimne doit pas étre inférieure au diametre
nominal des armatures. Lorsqu*il s™agit de paquets’d’ armatures, 1’ épaisseur d’ enrobage

ne doit pas étre inférieureaudiametre équivalent des paquets d’ armatures.

2 L’ épaisseur d’enrobage .des armatures ‘de pfécontrainte par pré-tension, est égale a la
distance entre e bord extérieur des armatures, et la surface du béton, qui ne doit pas étre
inférieure au diametre nominal™des| armatures de précontrainte. L’ épaisseur d’ enrobage
des armatures—de précontrainte par post-tension, est égale a la distance entre le bord
extérieur des gaines de la précontrainte, et la surface du béton, qui ne doit pas &tre

inférieure au 1/2 diametre de la gaine.

3 L’ épaisseur d’ enrobage des armatures les plus extérieures ne doit pas étre inférieure a la

valeur spécifiée au tableau 9. 1. 1.

Tableau 9.1.1 Epaisseurs d’ enrobage minimales ¢, (mm)

Types d’ éléments structuraux Poutres, dalles, pylones, arcs | Culées et flits des piles | Semelles et fondations
Durée de vie de service 100 ans 50 ans.30 ans | 100 ans |50 ans.30 ans| 100 ans |50 ans .30 ans
Classe I-Environnement normal 20 20 25 20 40 40

Classe II-Environnement d’ attaque
30 25 35 30 45 40

gel/dégel
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suite

Types d’ éléments structuraux

Poutres, dalles, pylones, arcs

Culées et flts des piles

Semelles et fondations

par abrasion

Durée de vie de service 100 ans 50 ans 30 ans | 100 ans |50 ans .30 ans| 100 ans |50 ans .30 ans
Classe III-Environnement de
corrosion générée par les chlorures 35 30 45 40 65 60
présents dans 1’ eau de mer
Classe IV-Environnement de
corrosion générée par les chlorures
présents dans les agents de 30 25 35 30 45 40
déverglacage ou dans les autres sels
de chlore
Classe V-Environnement aggressif
) 30 25 40 35 45 40
sulfatique
Classe VI-Environnement d ’ :
o 35 30 40 35 60 55
attaques chimiques
Classe VI-Environnement aggressif ;
35 30, 45 40 65 60

NOTA 1. Les épaisseurs d’ enrobage du tableau sont spécifiées pour les elasseS dexposition d agressivité minimale et

pour les bétons de classe de résistance minimale admissible exigée par1harticle 4.5.3, en abscence de mesures

spéciales anti-corrosion pour les armatures’et'le béton.

2. Pour leséléments en béton préfabriqué, 1’ épaisseur d’€nrobage minimal donnée dans le tableau ci-dessus peut

étre diminuée de 5 mm, toutién réstant-Supérieure ou égale &'20 mm.

3. L’ épaisseur d’ enrobage minimal ‘des'semelles‘et 'des fondations dans le tableau, est spécifiée dans le cas o il n’

y a pas de béton=de propreté€‘en fond fouille, o, pas ‘de”coffrage latéral. Dans le cas contraire, 1’ épaisseur d’

enrobage minimal ;donnée dans le tableau'ci-dessus,/peut étre diminuée de 20 mm, tout en restant supérieure ou

égale a 30 miny.

9.1.2 LOrqué 1’ épaisseur d’ enrobage des armatures longitudinales tendues est supérieure a

50mm, il convient de prévoir des dispositions constructives complémentaires pour 1’ enrobage.

Lorsque des treillis en acier sont disposés dans le béton d’ enrobage pour éviter des fissures et des

éclatements, le diametre des barres du treillis ne doit pas étre inférieur a 6mm et 1’ espacement entre

les barres ne doit pas étre supérieur @ 100mm. Il convient que 1’ épaisseur d’ enrobage du treillis

soit supérieure ou égale a 25mm.

9.1.3 Le diameétre d’ une barre individuelle qui fait patrtie intégrante d’ un paquet d’ armatures,

ne doit pas dépasser 36 mm. Le nombre maximal de barres regroupées en paquet est de trois lorsque

le diametre de la barre ne dépasse pas 28 mm, et de deux lorsque le diametre est supérieur a

28 mm. Le diametre équivalent du paquet d’ armatures est d, = d, ou n est le nombre de barres

constituant le paquet, et d est le diametre d’ une barre .
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Lorsque le diametre d’ une barre ou le diametre équivalent d’ un paquet d’ armatures est supérieur a
36 mm, il convient de prévoir des treillis dans la zone de traction. Dans la direction parallele au
paquet d’ armatures, le diamétre des barres du treillis ne doit pas étre inférieur a 10 mm et leur
espacement ne doit pas &tre supérieur @ 100 mm. Dans la direction perpendiculaire au paquet d’
armatures, le diametre des barres du treillis ne doit pas étre inférieur @ 6 mm, et leur espacement ne
doit pas étre supérieur @ 100 mm. Le plan du treillis doit étre extérieur a celui des paquets d’
armatures. Les dimensions de chaque coté de cette surface ne doivent pas étre inférieures a 5 fois le

diametre des barres ou 5 fois le diameétre équivalent du paquet d’ armatures.

9.1.4 Lorsque la contrainte dans les armatures est égale a leur résistance/a la traction, la longueur

d’ ancrage minimale des armatures, doit étre conforme aux dispositions de 1 article 9. 1. 4.

Tableau 9.1.4 Longueurs d’ ancrage minimales des armatures /, ( mm)

Types d’ armatures HPB300 HRB400". HRBF400 ,RRB400 HRB500

Classes de résistance du béton | C25 C30 C35 =C40.| »C30 wC35 =C40 C30 C35 =C40

Armatures comprimées 45d 40d 38d 35d 30d’ 28d 25d 35d 33d 30d
Extrémité droite| — — — — 35d 33d 30d 45d 43d 40d
Armatures
tendues Extrémité en
40d 35d 33d 30dy 30d 28d 25d 35d 33d 30d
crochet ‘ / |

NOTA ;1. d diamétre norminal dés armatures (mm)

2. Pour les paguets d.armatures comprimées, et les'paquets d’ armatures tendues, de diametre équivalent d, <
28mm), les. longueurs jd” ancrage-minimales doivént étre déterminées en fonction du diametre équivalent du
paquet-selon lectableau ci-dessus, etles extrémités des barres qui constituent le paquet, peuvent étre confondues
en yn méme point. Pour les paquets d™armatures tendues de diametre €quivalent a d, > 28mm, les barres qui
constituent lg paquet doivent &tre arrétées de maniere successive, d une distance derriere le point d’ extrémité de
fla longueur d’ ancrage du paquet, a une longueur de 1.3 fois la longueur d’ ancrage d’ une barre. Par exemple,
la premiere barre doit étre arrétée a une distance de 1.3 fois la longueur d’ ancrage d’ une barre individuelle
dergiere le point d’ ancrage du paquet. La deuxieéme barre doit étre arrétée a une distance de 2. 6 fois la longueur
d’ ancrage d’ une barre individuelle derriere le point d’ ancrage du paquet, et la troisieme barre arrétée a une
distance de 3.9 fois la longueur d’ ancrage.

3. Lorsque les barres sont revétues de résine époxy, la longueur d’ ancrage minimale des barres tendues doit étre
augmentée de 25% .

4. Lorsque le béton est soumis a des difficultés durant la prise, la longueur d’ ancrage minimale des barres tendues
doit étre augmentée de25% .

5. Lorsque les barres tendues disposent de crochets a leurs extrémités, la longueur d’ ancrage comprend la
longueur projetée du crochet.

9.1.5 Les crochets aux extrémités des barres tendues et les cintrages au milieu des barres doivent

étre conformes aux dispositions du tableau 9.1.5.
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Figure 9.1.5 Les crochets aux extrémités des barres d’ armature

tendues et les pliages au milieu des barres

Positions du Diametre du Longueur de
crochet ou Angles Formes Nuances d’ acier mandrin de la partie
du cintrage cintrage droite
| ¥
<
[~ D
180° HPB300 =2.5d =3d
>
| ¥
¢
crochets aux YY) ) HRB400 ,HRB500 |
extrémités 135° HRBF400 =5d =5d
des barres % RRB400;
7
¢| '
I %) HRB400 ;HRB500
90° ~ HRBF400 =5d =10d
=1
- RRB400
A '
Cintrages au %
milieu des <90° 3 | Pousrtypes 'd” acier =20d —
barres %

NOTA ; Lorsque les barres sont revétues de résine époxy,, si 1&-diamétre des barres estd < 20mm, le diamétre du mandrin
de cintrage D , ne doit pas/€tre’inférieur & 5d. Si le diametre des barres est d > 20mm), le diamétre du mandrin
de cintrage D ne doit pas-étre inférieur.d 6d.%La longueur de la partie droite du crochet ne doit pas étre inférieure
asd.

9.1.6 L’ extrémité des armatures transversales doit étre en forme de crochet et 1’ angle du crochet
peut étre de 135°. Le diameétre du mandrin de cintrage du crochet doit étre supérieur a celui des
barres principales. Pour les armatures transversales en HPB300, le diametre du mandrin de cintrage
ne doit pas étre inférieur a 2. 5 fois le diametre des barres. Pour les armatures transversales en
HPB400, le diametre du mandrin ne doit pas étre inférieur a 5 fois le diametre des barres. Dans les
structures normales, la longueur de la partie droite du crochet ne doit pas étre inférieure a 5 fois le
diametre des armatures transversales. Dans les structures en zones sismiques, la longueur de la

partie droite du crochet ne doit pas étre inférieure a 10 fois le diametre des armatures transversales.

9.1.7

sollicitées, et soient positionnés de maniere décalée.

Il convient que les recouvrements des barres soient situés dans les sections les moins
Il convient d’ adopter les liaisons par
raboutages soudés ou par coupleurs ( coupleurs @ compression et coupleurs de barres nervurées).

Dans les cas ou les conditions de ferraillage sont difficiles, pour les armatures longitudinales
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tendues dans les €léments soumis a la traction axiale ou pour les éléments sollicités a la traction

excentrée, les barres peuvent étre reliées par des ligatures en acier. Il convient que le diametre des

barres ligaturées ne soit pas supérieur a 28 mm. Pour les éléments sollicités a la compression axiale

ou a la compression excentrée, le diametre des barres ligaturées peut étre inférieur ou égale a 32 mm.

9.1.8

1)

2)

3)

Les soudages de raboutage des barres doivent répondre aux dispositions suivantes

Il convient d’ adopter la méthode de soudage a 1’ arc pour le raboutage des barres. Si les
conditions d’ exécution de soudage a 1’ arc ne sont pas réunies, les-méthodes de soudage
par bandes ou baguettes d’ apport, par €lectrofusion, ou aux gaz sous pression peuvent

également étre utilisées et doivent répondre aux dispositions suivantes

Les deux c6tés des barres doivent étre soudés par soudage a1 arc si les conditions le
permettent. Dans le cas ol le soudage des deux. cOtés n’ est pas possible, le soudage d’
un seul coté est admissible. Dans le cas du soudage-ayl’ arc, la longueur du cordon de
soudure ne doit pas étre inférieure a 5 fois’le’diametre des barres lors du soudage des deux
cOtés, et ne doit pas étre inférieure a 10 .fois le diametre des barres, lors du soudage d’ un

seul coOté.

Dans le casde 1’ ajout d ’une“barre, eouvre-joint ,la, nuance des cordons de soudure doit
étre identique a celle des barres“et la section” dés.cordons ne doit pas étre inférieure a
celles des barres .

Dans le cas .derecouvrement -de’ deux barres a rabouter par soudure, les extrémités en
recouvrement des deux barres doivent étre déviées dans la méme direction, et les axes

des deux barres doivent étre paralleles .

Dans 1a“zone correspondant au point médian de la soudure, dont la longueur [ ( voir
figure’9. 1.8 ) est au maximum de S00mm ou de 35 fois le diametre de la barre, il ne doit
pas y avoir de deuxieme soudure. Dans cette zone, il convient que le rapport entre la section
des barres soudées et la section totale des armatures passives ne soit pas supérieur a 50% .
Ce rapport n’ est pas limité pour les armatures qui se situent dans les zones comprimées des

sections, ni pour les armatures de liaison entre éléments en béton préfabriqué.

Dans le cas de 1’ ajout d’ une barre couvre-joint, ou de recouvrement de deux barres a
rabouter par soudure, 1’ espacement transversal net, entre extrémités des barres a relier
dans la zone de soudure, ne doit pas étre inférieur au diametre des barres, et ne doit pas
étre inférieur @ 25mm. En dehors des zones de soudure, 1’ espacement transversal net,

entre barres, doit &tre conforme aux dispositions de 1’ article 9. 3. 3.
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Figure 9.1.8 Disposition au niveau de la zone de soudure

1-point médian de la zone de soudure (la section de la barre raboutée dans la zone de longueur [ est prise égale a 2 fois

celle d” une barre)

9.1.9 Les barres reliées par des ligatures doivent satisfaire aux dispositions suivantes

1

La longueur de recouvrement des barres tendues ligaturées ne doit'pas étre inférieure a celle
donnée dans le tableau 9. 1. 9. La longueur de recouvrement des barres comprimées
ligaturées ne doit pas étre inférieure a 0.7 fois celle,donnée dans le tableau 9. 1.9 pour les

barres tendues.

Dans la zone correspondant au point médian-deé recouvrement, dont la longueur / est 1.3
fois la longueur de recouvrement [, (,voir.figure 9. 1. 9-1)),, il ne doit pas y avoir une
deuxieme liaison par recouvrement-des barres: Dans la zone de recouvrement, il convient
que le rapport entre la section des barres'soudées et la section totale des armatures passives
ne soit pas supérieur d 25% dans les<zones tendues; et ne soit pas supérieur a 50% dans
les zones comprimées. ~Lsorsque’ les limites des rdpports ci-dessus sont dépassées, les
longueurs de recouvrement/ minimaless données, dans le tableau 9. 1. 9, doivent étre
multipliées par des-coefficients d’ ajustement.” Pour les armatures tendues, un coefficient
de majoration‘de la longueur minimale'de recouvrement de 1.4 doit étre pris en compte si
le rapport est compris entre 25%'\ et 50% , et 1.6 si le rapport est supérieur a 50% . Pour
les armatures—eomprimées, un coefficient de majoration de la longueur minimale de
recouvtement de 1.4, doit étre pris en compte si le rapport est supérieur a 50% (La
longueur de recouvrement des barres comprimées ligaturées ne doit pas étre inférieure a 0. 7

fois celle donnée dans le tableau 9. 1.9 pour les barres tendues) .

1 1 1 1

A

| ! |

Figure 9.1.9 Barres reliées aux fils d’ acier

1-point médian de la zone de recouvrement par ligaturage (la section de la barre raboutée dans la zone de longueur [ est

prise égale & 2 fois celle d” une barre individuelle)
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Tableau 9.1.9 longueurs de recouvrement minimales des barres

tendues reliées par fils d’ acier (mm)

Nuances d’ acier HPB300 HRB400 ,HRBF400 , RRB400 HRBS500

Classes de résistance du béton C25 = C30 = C30 = C30

Longueurs de recouvrement
. 40d 35d 45d 50d
minimales ( mm)

NOTA 1. Lorsque le diametre d des barres & haute adhérence tendues est supérieur a 25mm), la longueur de recouvrement
doit étre prise égale a celle du tableau ci-dessus augmentée de 5d. Lorsque le diametre d des barres a haute
adhérence tendues est inférieur a 25mm, la longueur de recouvrement peut étre prise égale a celle du tableau ci-
dessus diminuée de 5d.

2. Lorsque le béton est soumis & des perturbations pendant la prise, la longueur,de recouvrement des armatures
doit étre augmentée deSd.

3. Dans tous les cas, la longueur de recouvrement des armatures tendues ne.deitpas étre inférieure a 300mm et la
longueur de recouvrement des armatures comprimées ne doit pas étre inférieure a 200mm.

4. Pour les barres revétues de résine époxy, la longueur de recouyrement donnée dans le tableau ci-dessus doit étre
multipliée par 1.5.

5. Dans les zones tendues ,les extrémités des barres HPB300Q" ligaturées doivent étre faconnées sous forme de
crochets et les extrémités des barres HRB400 , HRB500 ,HRBF400 et RRB400 peuvent ne pas &tre faconnées
sous forme de crochets.

3 L’ espacement transversal net,.entre extrémités des barres ligaturées ne doit pas étre
inférieur a 25mm. L’ espacement transversal_net, jentre, barres en dehors de la zone de

recouvrement, doit étre conforine aux dispositions de 1’ article 9. 3. 3.

4 Dans le cas de paquets d’ armaturesy les-zones,de recouvrement des barres individuelles
doivent étre disposées de maniere décalées, La distance entre les centres des longueurs de
recouvrement-des barres adjacentes,, ‘estide 1.3 fois celle donnée dans le tableau 9.1.9, et
cette zone de recouvrement doit €tre ligaturée sur une barre continue, sur une longueur de
1.3(n_+ 1)%-avec n , nombre de barres qui constituent le paquet et [ , longueur de

recouvtement d’ une barre ( voir figure 9.1.9-2)

_________ ——r————1 @
T f____hf &

Figure 9.1.9-2 Liaison entre barres d’ un paquet d’ armatures

1.2 .3-barre individuelle qui constitue le paquet ;4-barres continues
9.1.10 La liaison par coupleurs, peut étre adoptée pour les armatures a haute adhérence de

classes HRB400 ., HRB500 , HRBF400 et RRB400, et doit étre conforme aux dispositions des
{ Spécifications techniques de liaison des barres par coupleurs) (JGJ 107).
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Il convient que 1’ épaisseur d’ enrobage minimal des coupleurs soit conforme aux dispositions du
tableau 9. 1.1, données pour les armatures principales. Cette épaisseur ne doit pas étre inférieure a

20mm.

L’ espacement transversal net entre coupleurs ou entre coupleurs et barres ne doit pas étre inférieur
a25mm. Dans le méme temps, 1’ espacement transversal net entre barres en dehors des coupleurs,

doit étre conforme aux dispositions de 1’ article 9.3.3 et de 1’ article 9. 6. 1.

9.1.11 Les coupleurs comprimés et les coupleurs de barres nervurées, doivent étre respectivement
conformes aux dispositions des { Spécifications techniques des coupleurs comprimés) (JGJ 108) et

des { Spécifications techniques des coupleurs de barres nervurées) (JG 171)%

9.1.12 Le taux d’ armatures longitudinales principales minimal dans 1¢s' €léments en béton armé

doit étre conforme aux dispositions suivantes

1 Pour les éléments sollicités en compressioiiaxiale etyen compression excentrée, le taux d’
armatures longitudinales totales ne doit pas étre inférieur &0.5, et ce taux ne doit pas étre
inférieur a 0. 6, si la classe de résistance du, béton est supérieure a C50. Dans le méme
temps, le taux d’ armatures qui__se situent d’ un coté.de™l’ élément, ne doit pas étre

inférieur a 0. 2. Pour les—zones“.comprimées des éléments sollicités a une traction

excentrée, le taux d’ armatures, nevdoit pas. étre inférieur a 0. 2.

2 Le taux d’ armatures tendues qui se situent d*un coté des éléments sollicités a la flexion, a

la traction excentréc.ou.d la traetion, axiale / ne doit pas étre inférieur a 45f,,/f,,,et a 0. 2.

Pour les éléments sollicités a la compression axiale et a la compression excentrée, le taux d’
armatures longitudinales totales et le taux d’ armatures longitudinales qui se situent sur un c6té (y
compris les armattres dans les zones comprimées des éléments sollicités a la traction d’ excentricité
importante ) doivent étre calculés, en prenant en compte la section transversale brute des éléments.
Le taux d’ armatures longitudinales se situant sur sur un coté de la section des éléments sollicités a
une traction axiale et a une traction d’ excentricité faible, doit étre calculé en prenant en compte la
section transversale brute des éléments. Le taux d’ armatures tendues se situant sur un coté des
éléments sollicités a la flexion et a la compression d’ excentricité importante, est égal a 100A,/bh,, ,
avec A section des armatures tendues, b largeur de 1’ ame (dans le cas d’ une section- caisson, b
est la somme des largeurs des ames ), A, hauteur utile de la section. Lorsque les armatures sont
disposées sur les bords des éléments, “les armatures comprimées ~ ou “les armatures tendues ”

désignent les armatures longitudinales sur le c6té correspondant.

9.1.13 Le taux d’ armatures minimal des éléments en béton précontraint, doit &tre conforme aux
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dispositions suivantes

=>1.0 (9.1.13)

Avec:
M ,—Résistance de calcul a la flexion de la section droite, calculée selon la formule de 1’
article 5. 2.

M_—Moment de fissuration de la section droite, calculée selon la formule (6.5.2-7).

La section d’ armatures passives tendues des éléments en béton précontraint, ,a section partiellement

comprimée, sollicités a la flexion ne doit pas étre inférieure a0. 003bh,.

9.2 Dalles

9.2.1 L’ épaisseur des dalles béton, entre face supérieure. et face inférieure ne doit pas étre
inférieure @ 80mm. Les parties vides des dalles crenses doivent étre remplies de matériaux 1égers.
L’ épaisseur des dalles de couverture en béton coulé €n'place, pefmettant le passage de piétons ne
doit pas étre inférieure a 80mm. L’ épaisseur des ‘dalles de”couverture en béton préfabriqué et

permettant le passage des piétons ne doitpas-€tre-inférieure a 60mm:

9.2.2 Le diametre des barres principales’;, dans les dalles'supportant une chaussée ne doit pas &tre
inférieur a 10mm. Le diametre.des barres principales, dans les dalles supportant des trottoirs, ne
doit pas étre inférieur a 8mm<| Aw niveau des sections.d mi-travée des dalles isostatiques, ou des
sections sur appuis d¢ dallesicontinues ;-1 éspacement entre les barres principales ne doit pas étre
supérieur a 200mm. Iv’€spacement transversal net minimal entre barres ainsi que 1’ espacement

entre lits d’ armatures doivent étre conformes a 1’ article 9. 3. 3.

9.2.3 Les points inférieurs des armatures longitudinales principales inclinées, dans les dalles
supportant une chaussée, peuvent étre positionnés au 1/4 ~1/6 de la portée de calcul et 1’ angle d’
inclinaison peut étre de 30°a 45°. Le nombre d’ armatures principales rectilignes, qui traversent les
sections sur appuis, ne doit pas étre inférieur a trois par metre de largeur de dalle, et la section de
ces armatures rectilignes ne doit pas étre inférieure au quart de la section totale des armatures

principales de la dalle.

9.2.4 Des armatures de répartition , perpendiculaires aux armatures principales, doivent étre
disposées dans les dalles supportant une chaussée. Ces armatures de répartition sont situées “a 1’
intérieur” des armatures principales. Leur diamétre ne doit pas étre inférieur @ 8mm, et leur
espacement ne doit pas étre supérieur a 200mm. Il convient que la section transversale de ces

armatures de répartition ne soit pas inférieure @ 0,1 % de la section transversale de la dalle. Ces
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armatures de répartition doivent également é&tre disposées au niveau des points inférieurs des
armatures principales inclinées. Le diametre des armatures de répartition dans les dalles supportant

un trottoir, ne doit pas étre inférieur @ 6mm et leur espacement ne doit pas étre supérieur @ 200mm.

9.2.5 Lors du ferraillage d’ une dalle, selon les deux directions, dalle qui s’ appuie sur les quatre
cotés, la dalle peut étre divis€e en trois parties, selon la direction longitudinale et la direction
transversale. Dans les deux directions, les largeurs des parties latérales font toutes 1/4 de la largeur
du co6té court de la dalle. Les sections d’ armatures dans la partie centrale doivent étre déterminées
par le calcul, et les sections d’ armatures dans chacune des parties latérales doivent étre prises égales
a la moitié de la section retenue pour la partie centrale. L’ espacement entresles barres ne doit pas

&tre supérieur a 250mm, et ne doit pas étre supérieur a deux fois 1’ épaisseur desla dalle.

9.2.6 Les armatures dans les dalles biaises, peuvent étre disposées selonles dispositions suivantes

Figure 9.2.6 dispositions des armatures dans les dalles biaises
1-axe longitudinale ;2-lignes d’ appui ;3-1"armatures dans la direction longitudinale ;4-armatures perpendiculaires aux lignes
d’ appui; S-armatures sur les cotéstlibres; 6-armatures perpéndiculaites & la bissectrice de 1’ angle obtus; 7-armatures

paralleles & la bissectrice de 1”angle/obius

1 Lorsque 17 angle.biais de la dalle"(angle formé par la ligne perpendiculaire a la ligne d’
appui et 1’ axe longitudinal du pont) n’ est pas supérieur a 15°, les armatures principales
peuvent-€tre disposées parallelement a 1’ axe longitudinal du pont. Lorsque 1’ angle biais
de la dalle est supérieur a 15°, il est souhaitable que les armatures principales soient
disposées perpendiculairement aux lignes d’ appui de la dalle. Dans ce cas, on doit
disposer au moins trois barres parallelement & 1’ axe longitudinal sur chacun des c6tés libres
de la dalle. Les barres doivent étre disposées perpendiculairement a la bissectrice de 1’
angle obtus, au niveau de la face supérieure, prés des sommets qui se trouvent dans 1’
angle obtus de la dalle, et étre disposées parallelement a la bissectrice de 1’ angle obtus au
niveau de la face inférieure, prés des sommets qui se trouvent dans 1’ angle obtus de la
dalle. Ces armatures doivent étre disposées dans la zone en forme d’ éventail a 1. 0m ~
1.5m de part et d’ autre des sommets des angles obtus de la dalle. Il convient que le

diametre de ces armatures soit supérieur a 12mm et 1’ espacement entre ces barres soit de
100 ~ 150mm.
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2 Il convient que les armatures de répartition de la dalle biaise soient placées
perpendiculairement aux armatures principales. Leur diametre, leur espacement et leur
nombre peuvent étre déterminés conformément a 1’ article 9.2.4. Dans les zones proches
des lignes d’ appuis de la dalle biaise, il est souhaitable de rajouter des armatures de
répartition, paralleles aux lignes d’ appui. Il est aussi possible de répartir les armatures
de répartition, dans une zone de transition, sous forme d’ éventail, afin qu’ elles soient

paralleles a la ligne d’ appui au niveau des sections sur appui.

3 Les armatures principales des dalles biaises préfabriquées, peuvent étre paralleles a 1’ axe
longitudinal du pont. Il convient que les armatures de renforcementiau niveau des angles
obtus et les armatures de répartition soient disposées conformément aux dispositions des

paragraphes 1 et 2.

9.2.7 Pour les dalles composées de dalles préfabriquées”’etide béton coulé en place, la surface
supérieure de la dalle préfabriquée, doit étre une surface rugueuse constituée d’ auges ou de rainures
d’ au moins 6mm de profondeur. Les armatures d¢ Haison verticales au niveau de 1’ interface entre
la partie préfabriquée et la partie coulée en placey, deivent-étre scellées dans les deux parties et la
longueur de scellement ne doit pas étre inférieureva 10 fois *le diametre des armatures. L’

espacement longitudinal de ces barres ne-doit pas-€tre supérieur @500mm.

9.2.8 Lorsque les dalles préfabriquées sont reliées entre“elles par des joints de reprise coulés en
place, la largeur du joint en face supérieure, deit permettre 1’ insertion d’ aiguilles vibrantes dans le
béton. Il convient que la-profordeur du joint soit.de2/3 1’ épaisseur des dalles préfabriquées. Les
armatures en sortie des, dalles préfabriquéesisont scéllées dans le joint. Une couche de béton d’
épaisseur minimale 80mmy doit &tre coulée-en place, au-dessus de la face supérieure des dalles

préfabriquées.

9.2.9 Les dalles supportées par des poteaux isolés ainsi que les armatures transversales ou les
armatures inclinées reprenant les efforts de poingonnement, doivent étre conformes aux dispositions

suivantes
1 L’ épaisseur de la dalle ne doit pas étre inférieure a 150mm

2 Le diametre des armatures transversales ne doit pas étre inférieur & 8mm, et leur
espacement ne doit pas &tre supérieur a 1/3 h,. Les armatures transversales doivent étre
des cadres fermés qui tiennent lieu d’ armatures de montage. Les sections d’ armatures
transversales doivent étre disposées a 1’ intérieur du prisme de poingonnement. Les
armatures transversales de méme diametre et de méme espacement que les armatures de

poinconnement, doivent étre également placées, a une distance supérieure ou égale a
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0.5h,, par rapport a 1’ origine de la surface inclinée de rupture par poingonnement
[ autrement dit, les armatures transversales de poingonnement doivent étre placées dans la

dalle a une distance de 1.5k, , par rapport a chaque surface verticale du poteau, voir figure

9.2.9a) .
glho =1.5h, £ %h lh
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Figure 9.2.9 Dispositions des armatures, transversalés de ‘poinconnement
dans la dalle suppertée par un poteau wnitaire
1-surface inclinée du prisme de poingonnements2<armatures’de répartition ;3-armatures inclinées ;4-périmetre de la zone sous

1’ effet de la réaction concentrée

3 Le diametre des, amatures inclinées ne. doit.pas étre inférieur a 12mm. L’ angle d’
inclinaison des armatures peut étre de'30° ~45°, en fonction de 1’ épaisseur de la dalle. Tl
est nécessaire‘de ‘placer au minimum-S barres inclinées dans chacune des faces verticales du
poteaw. Eawparti€ inclinée des armatures inclinées doit traverser la surface du prisme de
poingennement, et le point d’ intersection des armatures inclinées avec le prisme de
poin¢onniement doit se situer a une distance de 7 ~ h par rapport au périmetre de la zone

soumise aux effets de la réaction concentrée [ voir figure 9.2.9b) ].

9.3 Poutres

9.3.1 Les entretoises et les diaphragmes du tablier en béton armé doivent étre conformes aux

dispositions suivantes

1 Les entretoises d’ about et intermédiaires, doivent étre prévues dans les VIPP. Lorsque les
liaisons transversales entre les poutres en T sont supposées rigides, 1’ espacement

longitudinal entre les entretoises ne doit pas &tre supérieur a 10m.
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2 Les entretoises transversales d’ about doivent étre prévues dans les tabliers multi-caisson

9.3.2

préfabriqués. Il convient que les positions des entretoises intermédiaires soient déterminées

selon des conditions spécifiques.

Les entretoises d’ about doivent étre prévues a 1’ intérieur du caisson au niveau des
extrémités du tablier. Pour les ponts-caissons, de rayon de courbure inférieur a 240m, des
entretoises intermédiaires doivent &tre prévues dans les travées, et leur espacement ne doit
pas étre supérieur @ 10m pour les caissons en béton armé. Cet espacement doit &tre
déterminé selon des conditions spécifiques pour les caissons en béton précontraint. Pour
les ponts-caissons construits par encorbellements successifs, d¢ lomgueur supérieure ou
égale a 50m, les entretoises intermédiaires doivent étre prévues dans‘les travées et des

trous d’ homme doivent &tre prévus dans ces entretoises:
Les dimensions des poutres doivent étre conformes aux dispositions suivantes

L’ épaisseur de la partie en encorbellement*du hourdis supérieur des poutres préfabriquées
en T ou des poutres-caissons, ne doit pas étre inférieure’a 100mm. Lorsque les poutres
préfabriquées a section en T, sont connectées, transversalement par du béton coulé en place
ou lorsque les poutres-caissons sent munies d’ armatureside précontrainte transversales dans
le hourdis supérieur, 1’ épaissetr de. la partie en encerbellement du hourdis supérieur, ne
doit pas étre inférieure a4 140mm, ‘Pour les,poutres desection en T ou en I, 1’ épaisseur du
hourdis au niveau dé€ la jonetion avee, 17 ame ne doit pas étre inférieure au 1/10 de la
hauteur de la peutré] Torsque des goussets.Sont présents en-dessous du hourdis, 1’
épaisseur dujgeusset.peut étre incluse'dans I’ épaisseur du hourdis au niveau de la jonction
avec 1’ ame; Si‘la pente de lasurface inférieure du gousset présente une tana >1/3, on
considere-alers que tana =1/3.

Pour les“poutres- caissons, des goussets supérieurs doivent étre prévus au niveau de la
jonction entre 1” ame et le hourdis supérieur. Des goussets ou chanfreins inférieurs doivent
tre prévus au niveau de la jonction entre 1’ dame et le hourdis inférieur. L’ épaisseur au
centre des hourdis supérieur et inférieur, ne doit pas €tre inférieure au 1/30 de la portée
nette transversale des hourdis, et ne doit pas étre inférieure a 200mm. Lorsque la poutre -
caisson est soumise a des efforts de torsion, les exigences de 1’ article 5.5. 1 doivent étre

satisfaites.

La largeur de 1’ ame des poutres en T, en I ou en caisson, ne doit pas étre inférieure a
160mm. Lorsque des armatures de précontrainte verticales sont présentes dans 1’ dme, la
hauteur de 1’ Ame entre les goussets supérieurs et inférieurs ne doit pas étre supérieure a 20

fois sa largeur. Lorsque des armatures de précontrainte, verticales ne sont pas présentes
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dans 1’ ame, la hauteur de 1’ 4me entre les goussets supérieurs et inférieurs, ne doit pas étre
supérieure a 15 fois sa largeur. Dans le cas d’ une ame de largeur variable, il convient que
la longueur de la partie de transition ne soit pas inférieure a 12 fois la différence entre sa
largeur maximale et sa largeur minimale. Lorsque les poutres en T, en I ou en caisson sont
soumises a des efforts de torsion, la largeur moyenne de 1’ ame doit étre conforme aux
articles 5.5.5 et 5.5. 1.

4 Pour les poutres qui disposent de goussets longitudinaux continus, il convient que le
rapport entre la dimension verticale et la dimension transversale du gousset, ne soit pas

supérieur a 1/6.

9.3.3 L’espacement net entre barres d’ éléments soumis a la flexion; doit permettre 1’ insertion

d’ aiguilles vibrantes dans le béton, lors du coulage.

Lorsque le nombre de lits d” armatures estinférieur ou égal-3+ 1y espacement transversal net entre
les barres principales, et 1’ espacement vertical nét entre les différents lits, ne doivent pas étre
inférieurs @ 30mm et ne doivent pas étre inférieurs at-diametre des barres principales. Lorsque le
nombre de lits d’ armatures est supérieur<a '3, 1% espacement<transversal net entre les barres
principales, et 1’ espacement vertical net_entre™les différents lits'nendoivent pas étre inférieurs a
40mm, et ne doivent pas étre inférieurs’a 1725 fois le diametre des barres principales. Dans le cas

d’ armatures en paquet, le diam&tre équivalent est pris en compte.

9.3.4 Les armatures tendues soumises a des charges_eoncentrées, dans les hourdis supérieurs des
poutres de section en/T, ou en _caisson, doivent.étre conformes a 1’ article 9.2.2. Les armatures de

répartition, perpendiculaires aux armatures tendues peuvent étre disposées selon 1’ article 9. 2. 4.

Une partie “des barres transversales tendues dans les hourdis supérieurs des poutres-caissons,
soumise d des charges concentrées, peut &tre déviée dans les sections pres de 1’ ame. Les extrémités
des armatures qui traversent 1’ ame, sont prolongées jusqu’ aux rives du hourdis supérieur, et sont
faconnées en forme de crochet. Le nombre de barres rectilignes ne doit pas étre inférieur a trois par
metre de largeur, et ces barres doivent étre prolongées a 1’ extrémité du hourdis. Lorsque la
longueur de la partie en encorbellement du hourdis est supérieure a 2,5 m conformément a la valeur
[, donnée dans 1’ article 4.2. 5, la section des barres rectilignes ne doit pas étre inférieure a 60% de
celle des barres qui se situent a la racine de 1’ encorbellement, barres qui résistent au moment

négatif.

9.3.5 Les armatures de construction paralleles ou perpendiculaires a 1’ axe du pont, doivent étre
disposées respectivement au niveau des faces supérieure et inférieure du hourdis inférieur des

poutres-caissons. Pour les ponts en béton armé, la section de ces armatures de construction ne doit
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pas étre inférieure a 0,4 % de la section transversale du hourdis inférieur. Pour les ponts en béton
précontraint, la section de ces armatures de construction ne doit pas étre inférieure a 0,3 % de la
section transversale du hourdis inférieur. Ces armatures de construction peuvent également servir de
barres tendues et étre disposées par segments, lorsque 1’ épaisseur du hourdis inférieur est variable.
Il convient que le diametre de ces barres ne soit pas inférieur a 10mm, et que 1’ espacement ne soit

pas supérieur a 300mm.

9.3.6 1l convient que les armatures principales tendues des poutres en béton armé a section en T
ou caisson soient disposées a 1’ intérieur de la largeur participante du hourdis, telle que spécifiée
aux articles 4.3.3 ou4.3.4. Dans les sections de hourdis, en dehors de la laggeur participante, les
armatures de construction longitudinales peuvent étre prévues avec une section supérieure ou égale a
0,4 % de la section transversale du hourdis. Il convient que les armatures de précontrainte dans les
hourdis des poutres en T ou en caisson soient en grande partie' a 1? intérieur de la largeur

participante.

9.3.7 Les barres longitudinales de 6 a 8mm de diametre, doivent étre placées au niveau des deux
faces verticales de 1’ ame des poutres en T, en I, ouen caisson. /Il convient que la section de ces
armatures longitudinales d” Ame soit de (0.001 ~0.002) bh, avee b largeur de 1’ Ame et i hauteur
de la poutre. Dans les zones tendues, 1’ espacement de ces armaturesi\ne doit pas étre supérieur a la
largeur de 1’ ame et ne doit pas étre supérieur, . 200mm."Dans_les zones comprimées, 1’ espacement
de ces armatures ne doit pas étrejsupéricura 300mm. Dans’les.sections a proximité des appuis, ou
les efforts de cisaillement sont importants, et dans les sections d’ ancrage de la précontrainte, la
section de ces armatures_longitudinales doit étre-augmentée, et 1’ espacement recommandé est de
100 ~ 150mm.

9.3.8 1l convient ‘de mne pas couper -les armatures longitudinales tendues. L’ extrémité des
armatures Iongitudinales tendues doit étre située a une distance supérieure ou égale a ([, + h,) par
rapport & la seetion dans laquelle la contrainte de traction dans les armatures est égale a leur limite
d’ élasticité selpn le calcul de la résistance a la flexion ( voir figure 9.3.8), ou [, est la longueur
minimale d’ ancrage, et A, la hauteur utile de la section de la poutre. Dans le méme temps, 1’
extrémité de ces armatures longitudinales tendues doit étre située a une distance supérieure ou égale
a20d (25d dans le cas de barres revétues de résine époxy) par rapport a la section dans laquelle ces
armatures ne sont plus requises selon le calcul de la résistance a la flexion, d étant le diametre de
ces armatures. Lorsque les armatures longitudinales comprimées sont diposées en travée, 1’
extrémité de ces armatures doit étre située a une distance supérieure ou égale a 15d (20d dans le cas
de barres revétues de résine époxy) par rapport a la section dans laquelle ces armatures ne sont plus

requises selon le calcul de résistance .
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Figure 9.3.8 Position de 1’ arrét des armatures longitudinales tendues
A-A :sections dans laquelle la contrainte dans les barres D.Q.3.@ est égale a leur dimite d’ élasticité; B-B; dans

laquelle les armatures @ ne sont plus requises;1 ® B . @-Numéros des barres ; | -diagtamme du moment de flexion.

9.3.9 1l doit y avoir au moins deux barres longitudinales qui traversent la section sur appui aux
extrémités des poutres en béton armé, et de plus le nombre de Ces'barres traversantes ne doit pas
étre inférieur a 1/5 du nombre total des batres, principales tendues ycau niveau de la face inférieure
de la poutre. Parmi ces barres qui traversentla‘section sur appui, les deux barres extérieures doivent
étre prolongées en dépassant les points @&’ appui et &tre ensuite cintrées pour se prolonger dans la
direction verticale jusqu’ a la partie<supérieure; de la poutre en s’ attachant aux armatures de
montage. Les barres intermédiaires/qui sont.reetilignes,doivent étre prolongées en dépassant les
points d” appui d’ une distance supérieure ou, égale, a 10 fois le diametre des barres (12.5 fois le
diametre dans le cas.de, barrés tevétues .de résine époxy) et doivent étre faconnées en forme de

crochet en demi-eercle lorsqu’ on recourt a'de 1’ acier HPB300.

9.3.10 L’ angle recommandé pour les armatures inclinées est de 45°. Dans les zones tendues, le
point de changement de signe pour les armatures longitudinales doit &tre situé d une distance
supérieure ou égale a h,/2 par rapport a la section dans laquelle la contrainte de traction dans ces
armatures est égale a leur limite d’ élasticité, selon le calcul de résistance en flexion, ou h, est la
hauteur utile de la section. Le point de changement de signe pour ces armatures, peut étre situé
avant la section dans laquelle ces armatures ne sont plus nécessaires d’ aprés le calcul de résistance
a la flexion. Or le point de changement de signe pour ces armatures doit se situer dans les sections
ol ces armatures ne sont plus nécessaires d’ aprés le calcul ( voir figure 9.3.10). Les longueurs
minimales d’ ancrage pour ces armatures inclinées, sont de 20 fois le diametre des barres dans les
zones tendues et de 10 fois le diametre des barres dans les zones comprimées. Cette longueur doit
étre augmentée de 25% dans le cas de barres revétues de résine époxy. Les extrémités de ces barres

doivent étre fagonnées en forme de crochet en demi cercle lorsqu’ on utilise 1’ acier HPB300.
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Figure 9.3.10 Position des points de changement de direction des barres inclinées
I-axe du centre de gravité de la poutre ;2-points de changement de direction des barres inelinées dans les zones tendues ;
3-diagramme du moment résistant des sections droites ;4-sections dans lesquelles la contrainte dans les barres @D ~@ est
égale & leur limite d’ élasticité ;5-sections dans lesquelles les armatures @ né-sont plus nécessaires (la contrainte dans les
barres 2 ~ @ étant égale a leur limite d’ élasticité ) ;6-sectionsydans lesquelles les armatures @) ne sont plus nécessaires
(la contrainte dans les barres @) ~ @ étant égale a leur limite d” élasticité ) ;7-diagramme du moment sollicitant; (D @),

®\@fnuméros des armatures.

Dans les poutres isostatiques ou dans les’zonespres des appuiside rive des poutres continues, le
point de changement de direction supéricur du-premier lit de barres inclinées doit se situer dans la
section sur appui. Dans les section$ proches,des appuis intermédiaires des poutres en encorbellement
ou des poutres continues, le’point’ de _changement de direction supérieur du premier lit de barres
inclinées doit se situer dans la'section verticale cofrespondant aux entretoises sur appuis. A partir du
deuxieme lit d’ armatures “inclinées et pours les lits suivants vers la mi-travée, le point de
changement de direefion supérieur des barres-de chacun des lits doit se situer dans les sections qui

sont avant le peint de changement de direction inférieur des barres du lit précédent .
Les barres flottantes qui ne sont attachées a aucune autre barre sont interdites .

9.3.11 1l convient que les lits d’ armatures soudées entre elles dans les poutres en béton armé

satisfassent aux exigences suivantes ;

1 Les cordons de soudure doivent se situer sur les faces latérales des armatures afin de constituer
une cage d’ armatures (voir figure 9.3.11). Ces cordons de soudure doivent se situer au niveau
des points de changement de direction des armatures inclinées et des cordons de soudure courts

supplémentaires doivent se situer dans la partie rectiligne des armatures.

2 Les armatures inclinées qui constituent une cage d’ armatures, peuvent étre les barres

longitudinales inclinées ainsi que les barres inclinées locales utilisées pour le montage.



Lors de la soudure entre armatures inclinées et armatures longitudinales rectilignes, il
convient d’ adopter des soudures sur les deux faces latérales, et la longueur du cordon des
soudures doit étre égale a 5 fois le diametre des barres. La longueur du cordon de soudure
qui court entre armatures longitudinales rectilignes doit étre égale a 2.5 fois le diametre
des barres. Si les barres sont soudées sur une seule face latérale, les longueurs des cordons

ci-dessus doivent étre multipliées par 2.

Si le nombre de lits de barres faisant partie de la cage d’ armatures soudées ne dépasse pas
6, le diametre des barres ne doit pas dépasser 32mm.
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Figure 9.3.11 Schéma d’ une.cage’'d’ armatures soudées

9.3.12 Les armatures transversales constituées en,cadres doivent satisfaire aux exigences suivantes :

7

20

Dans les poutres en béton armé;. le diametre desbartes transversales constituant cadres ne
doit pas étre inférieur a 8mm et ne doit pas étre inférieur au 1/4 du diametre des armatures
principales. Le taux d” armatures transversales'p , ( voir article 5.2.9) ne doit pas étre
inférieur a 0. 14% Jlorsqu’6n recourt a des armatures HPB300, et ne doit pas étre inférieur
a0.11% Jlorsqu’ on recourt @ des\armatures HRB400.

Les cadres deivent étre disposés dans les zones ou les armatures longitudinales comprimées
sont requises, et dans les zones sollicitées par des moments négatifs, prés des appuis
intermédiaires des poutres continues ou en encorbellement. De plus, 1’ espacement
transversal entre chacune des barres longitudinales comprimées, au milieu d’ un lit d’
armatures, et les barres de rive, au niveau de 1’ angle du cadre, ne doit pas étre supérieur
a la valeur maximale entre 150mm ou 15 fois le diameétre du cadre. Dans le cas contraire
des cadres intérieurs ou des étriers doivent étre mis en place. Les crochets, au niveau de 1’
angle des cadres, doivent étre positionnés de maniere alternée, des deux coOtés de 1’ axe

longitudinal de la poutre.

L’ espacement entre armatures transversales faconnées en cadres, ne doit pas étre supérieur
a la 1/2 hauteur de la poutre, et ne doit pas &tre supérieur @ 400mm. L’ espacement des
cadres qui enlacent les barres longitudinales comprimées, ne doit pas étre supérieur a 15

fois le diametre des barres longitudinales, et ne doit pas étre supérieur a 400mm. Dans les



zones de recouvrement des barres tendues ligaturées, 1’ espacement des cadres ne doit pas
étre supérieur a 5 fois le diametre des barres longitudinales, et ne doit pas étre supérieur a
100mm. Dans les zones de recouvrement des barres comprimées ligaturées entre elles, 1’
espacement des cadres ne doit pas étre supérieur a 10 fois le diametre des barres
longitudinales et ne doit pas étre supérieur @ 200mm. Dans les zones de part et d’ autre des
sections sur appuis, sur une longueur minimale égale a la hauteur de la poutre, il convient

que 1’ espacement des cadres ne soit pas supérieur a 100mm.

4 L’ espacement entre le premier cadre et la section d’ extrémité de laspoutre doit étre égal a
1’ épaisseur d’ enrobage. Dans les zones proches de 1’ intersection éntre poutres ou de 1’
intersection entre poutres et poteaux, il convient que la distance entre le premier cadre et la

section d’ intersection ne soit pas supérieure a 50mm.

9.3.13 Les armatures transversales et longitudinales des €léments sollicités a la flexion, au

cisaillement et a la torsion doivent satisfaire aux exigences<suivantes ;

1 Les armatures transversales doivent étre constituées en cadres, avec des crochets a 135° qui
enserrent les armatures longitudinales, Les. crochets d? angle des cadres doivent étre

positionnés de maniere alternée sur les deux cotés de 1™axe longitudinal de la poutre.

2 Les armatures longitudinales.qui résistent au moment.-de torsion, doivent étre uniformément
réparties sur le périmetre de la sectionj, avec,un espacement inférieur a 300mm. Dans les
sections rectangulaires, ‘les armatures ' longitudinales doivent &étre placées au niveau de
chacun des sommets, de“la section “etwla longueur d’ ancrage de ces armatures doit étre

conforme auxdispositions de L article 9. 1. 4.

3  Pour les éléments sollicités au cisaillement et a la torsion (1’ &me de la poutre, par

exemple), le taux d’ armatures transversales p, ne doit pas &tre inférieur a

[(ZB[ -1) [0. 055 & - c} + c} avec B, coefficient calculé selon 1’ article 5. 5.4, ¢ pris

fa
égal a 0.0014 pour 1’ acier HPB300 et 0. 0011 pour 1’ acier HPB400. Pour les éléments

sollicités a la torsion simple (hourdis en encorbellement de la poutre, par exemple) , le

taux d’ armatures transversales p , ne doit pas étre inférieur a 0.055f,,/f.,.

4 Le taux d’ armatures longitudinales ne doit pas étre inférieur a la somme du taux d’
armatures longitudinales minimal des éléments sollicités a la flexion et du taux d’ armatures
longitudinales minimal des éléments sollicités a la torsion. Pour les éléments sollicités a la
flexion, le taux d’ armatures longitudinales minimal, doit étre pris selon 1’ article 9. 1. 12.

Pour les €léments sollicités a la torsion, le taux d’ armatures longitudinales minimal, est
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de (A, ,.,/bh), qui doit étre pris égal a 0.08 (28, - 1) f../f,,, lorsque 1’ élément est
sollicité au cisaillement et a la torsion, et peut étre pris égal a 0. 08f,,/f.,, lorsque 1’

élément est sollicité a la torsion simple. A est la section totale minimale des armatures

st, min
longitudinales des éléments sollicités a la torsion simple. 4 est la dimension du c6té long
de la section. b est la dimension du coté court de la section. f est la résistance

caractéristique a la traction des armatures longitudinales.

9.3.14 Pour les ames courbes, les armatures longitudinales pres des surfaces concaves, doivent
étre enserrées par des cadres. L’ espacement entre les cadres ne doit pas étre supérieur a 10 fois le
diametre des armatures longitudinales, et le diametre des cadres ne doit pas étre inférieur @ 8mm.
La section d’ un brin de cadre doit étre calculée selon la formule suivante:

A, = mA, (9.3.14-1)

r:_(_ﬁ;} ‘ (9.3.14-2)

Avec:
A,,,—Section d’ un brin de cadre
m—Rapport entre la résistance de calcul a la traction des armatures longitudinales et celle des
cadres
A,—Section des armatures longitudinalés enserrées par uncadre ( deux brins)
r—Rayon de courbure des surfaces concaves dispos€es en'cercle. Pour les autres types de
courbes, le rayon de‘céurbure, peut étre calculé-de maniére approximative en utilisant la
formule (9.3.14-2).
s,—Espacement entre Cadres [ voir la figure 9:3.714a) |
[—Longueur/de la’corde-de la partie,courbe[ voir la figure 9.3. 14a) ]

B—Rapport entre-1a fleche et la_corde-dela partie courbe

Les armatures stendues qui se croisent doivent &tre prolongées respectivement selon 1’ axe de
chacune, d! une-distance égale a la longueur d’ ancrage [ voir la figure 9.3.14 b) ] et les armatures
longitudinales doivent étre prolongées et ancrées dans les zones comprimées. L’ étendue de la zone

comprimée peut étre déterminée en fonction de la hauteur comprimée de la section.

™ | |

2\
it

/|
l
a)Disposition des armatures b)Disposition des armatures
d’effort tranchant dans une principales au niveau des
poutre a 1’intrados concave sections variables

Figure 9.3.14 Dispositions des cadres, pres de la surface concave et des armatures qui se croisent.
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9.3.15 1l convient que les joints transversaux des poutres préfabriquées de section en T soient
coulés en place. Les armatures longitudinales au niveau des joints peuvent &tre enserrées par des

armatures en boucles. Il convient que les joints entre entretoises soient coulés en place.

L’ écart entre 1’ 4ge du béton de la partie préfabriquée et 1’ 4ge du béton frais ne doit pas excéder 3

mois.

9.3.16 Pour les poutres constituées de composants préfabriqués et de béton coulé en place, il
convient que 1’ épaisseur du béton coulé en place ne soit pas inférieure @ 150mm. La surface
supérieure de la dalle préfabriquée doit étre rugueuse avec des auges ou rainuges d’ au moins 6mm
de profondeur.

9.3.17 Pour les poutres constituées de composants préfabriqués et de béton coulé en place, les
cadres scellés dans la partie préfabriquée, doivent étre prolongés dans’la partie coulée en place, et

la longueur de cette partie ne doit pas étre inférieure a 10 fois-le diametre des cadres.

9.4 Eléments de tablier en béton.précontraint

9.4.1 I convient que 1’ espacement des\armatures de précontrainte verticale dans les poutres

préfabriquées en béton précontraint seit.de 500 ~ 1000mm.

Les diametres minimaux-des cadres dans les poutres €n_béton précontraint de section en T, en I, ou
dans les ames des poutres-caissons, sont respectivement 10mm et 12mm. Ces armatures doivent
étre des barres a_haute‘adhérence avec un eéspacement souhaitable inférieur ou égal d 200mm. Dans
les zones se situant de'part et d’ autre de la.section sur appui, et dont les longueurs sont au moins
égales a la hauteur de'la poutre, les cadres fermés doivent présenter un espacement inférieur ou égal
a 100mm.

Dans le talon des poutres de section en T ou en I, les cadres fermés de diametre supérieur ou égal a

8mm, doivent étre adoptés avec un espacement inférieur ou égal a 200mm.

9.4.2 La combinaison des armatures FRP et des armatures en acier doit étre adoptée dans certains
éléments. Les armatures a haute adhérence de petit diametre, doivent présenter un espacement

resserré au niveau des bords des zones tendues .

9.4.3 Pour les éléments en béton, précontraints par pré-tension, il est préférable d’ utiliser des
torons ou des fils adhérents comme armatures de précontrainte. Lorsque les fils lisses sont utilisés,

des mesures spécifiques doivent étre prises pour assurer un ancrage fiable du fil dans le béton.



9.4.4 Dans les éléments en béton, précontraints par pré-tension, la distance nette entre torons
ne doit pas étre inférieure a 1,5 fois leur diametre nominal. L’ espacement des torons 1 x 7 ne
doit pas étre inférieur a 25mm. L’ espacement des fils de précontrainte ne doit pas étre inférieur a

15mm.

9.4.5 Dans les éléments en béton, précontraints par pré-tension, les armatures disposées en
spirales doivent étre disposées sur une longueur d’ au moins 150mm aux extrémités des barres de
précontrainte, si ces barres sont posées de maniere individuelle. Dans le cas de plusieurs barres de
précontrainte, 3 a 5 treillis doivent étre disposés sur une longueur egale a 10 fois le diametre de la

barre de précontrainte a partir de 1’ extrémité de 1’ €lément.

9.4.6 Dans les zones d’ ancrage des éléments en béton, précontraints par post-tension, des
tromplaques doivent étre utilisées pour les dispositifs d’ ancrage. | Des frettes doivent étre placées
sous les plaques d’ ancrage, avec un taux d’ armatures valumique p, (‘'voir 1’ article 5.7.2) qui ne

doit pas étre inférieur a 0,5 %.

9.4.7 Dans lespoutres en béton, précontraintes par post-tension (y compris dans les parties
coulées en place dans les travées de rive despoutres centinues; ou‘des poutres en encorbellement) ,
une partie des armatures de précontrainte-doit, &tre relevée de manicre symétrique dans la section
transversale pour rejoindre la sectiond™about €largie outil‘est souhaitable que les ancrages de ces
armatures soient uniformément tépartis, Dans les zones proches des extrémités de la poutre, il
convient de disposer des armatures longitudinales et-des armatures transversales avec un espacement

resserré conformément aux dispositions destarticles 9.3:7 et 9.4. 1.

9.4.8 Pourdes.gaines.deiprécontraintescourbes, les épaisseurs minimales d’ enrobage dans le plan

de la courbe et"hors du:plan de la courbe, ‘doivent étre calculées selon les formules suivantes

1 Epaisseur minimale d’ enrobage dans le plan de la courbe des gaines et dans la direction

vers 17 intérieur de la courbe

C, BL—i (9.4.8-1)
"0.266r 2
Avec:
C,,—Epaisseur minimale d’ enrobage dans le plan de la courbe( mm)
P,—L’ effort de calcul a la mise en tension de la précontrainte (N) , peut étre pris égal a 1.
2 fois 1’ effort de précontrainte résiduel apres perte de tension di au frottement a la
rentrée de 1’ ancrage, a la rentrée des mors, et au frottement entre armatures de
précontrainte et gaines.

r—Rayon de courbure des gaines( mm) , peut étre calculé selon la formule (9.3.14-2)
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f ..,—Résistance caractéristique du béton ( MPa) lors des essais de compression sur éprouvette
de 150mm de co6té, a1’ age de la mise en tension

d,—Diametre extérieur des gaines( mm)

Lorsque 1’ épaisseur d’ enrobage, calculée selon la formule (9.4.8-1), est trop importante, 1’
épaisseur minimale d’ enrobage spécifiée a 1’ article 9. 1. 1 peut également étre adoptée, mais les
cadres doivent étre disposés dans la zone ou les cables sont courbes. La section d’ un brin des

cadres peut étre calculée selon la formule suivante .

Pdsv
2’ifsv

Asvl =

(9.4.8-2)

Avec:
A,,,—Section d’ un brin individuel de cadres( mm®)
s,—Espacement des cadres

f.,—Résistance de calcul a la traction des cadres (MPa) , -prise selon le tableau 3.2.3-1.

2 Epaisseur minimale d’ enrobage hors du ‘plan-de la courbe des gaines
P d
Coul'>’ : - X (9. 4.8-3)
0.2667r .Jf, 2
Avec:

C,,—Epaisseur minimale d? enrobage.hors plan dela-courbe des gaines (mm)

3 Lorsque 1’ épaisseur. calculée par les formules, ci“dessus, est inférieure a celle stipulée dans
le tableau 9,11 .1, les €paisseurs. doivent étre déterminées conformément au tableau 9. 1. 1

en fonction de’la‘classe d’ exposition.

9.4. 9  Iesy éléments en béton, précontraints par post-tension, présentant des gaines de

précontrainte , “doivent étre réglés conformément aux prescriptions suivantes :

1 La distance nette entre les gaines rectilignes ne doit pas étre inférieure a 40mm et il est
préférable qu’ elle ne soit pas inférieure a 0,6 fois le diametre de la gaine. Les parties
rectilignes des gaines en feuillard métallique ou plastique, ainsi que les conduits

métalliques minces peuvent étre superposés dans la direction verticale.

2 La distance nette minimale entre les gaines courbes adjacentes dans le plan de la courbe,
doit étre calculée conformément au paragraphe 1 de 1’ article 9. 4. 8, ou P, et r sont
respectivement 1’ effort de calcul a la mise en tension et le rayon de courbure du cable de
précontrainte, dont le rayon de courbure est plus important. C,, est la distance nette entre

bords extérieurs des deux gaines adjacentes dans le plan de la courbe. Lorsque 1’
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espacement calculé ci-dessus est inférieur a 1’ espacement entre les bords extérieurs des

gaines dans les zones rectilignes, ce dernier espacement doit étre pris en compte.

La distance nette minimale entre bords extérieurs des gaines adjacentes, en dehors du plan de la
courbe des gaines, doit étre calculée conformément au paragraphe (2) de 1’ article 9.4.8, ou C,,

est la distance nette entre bords extérieurs de deux gaines adjacentes en dehors du plan de la courbe.

3 La section intérieure des gaines ne doit pas étre inférieure a 2 fois la section de 1’ armature

de précontrainte.

4  Lorsque des contre-fleches sont prévues, ces contre fleches doivent également étre

disposées sur les gaines.

9.4.10 Le rayon de courbure desarmatures de précontrainte,en courbe, doit étre conforme aux

dispositions suivantes

1 Si le diametre des fils ou des torons est inférieur ou égal’‘@ Smm, il convient que le rayon
de courbure ne soit pas inférieur a*4m. Si‘le diametre des fils est supérieur @ Smm, il

convient que le rayon de courbure, ne_soit pas inférieur @ 6m.

2 Si le diametre des barres de»préeontrainte nervurées- est inférieur ou égal a 25mm, il
convient que le rayon de courbure ne soit pas inférieur a 12m. Si le diametre des barres de
précontrainte nervurées est supérieur a 25mm,,l convient que le rayon de courbure ne soit
pas inférieury . 15m:

9.4.11 PourrlesHils et les torons desélénients en béton, précontraints par post-tension, il convient

que la longueur minimale de la partie rectiligne a la sortie des ancrages soit de 0,80 a 1,50 m.

9.4.12 Les/essais sur coulis de ciment utilis¢ pour 1’ injection des gaines de précontrainte,
doivent étre effectués sur des éprouvettes de 40mm x40mm x 160mm et a 1’ age de 28 jours selon
les dispositions des { Méthodes d’ essai de la résistance du coulis de ciment( méthode ISO) ) (GB/T
17671).

La résistance a la compression , ne doit pas étre inférieure a SOMPa. Pour réduire le retrait du

coulis, une certaine quantité d’ agent expansif peut étre introduite dans le coulis.

9.4. 13 Apresmise en tension de la précontrainte, les ancrages ainsi que les armatures
constructives autour de ces ancrages qui les relient a la poutre, doivent étre scellés par du béton

coulé en place. La classe de résistance du béton de scellement ne doit pas étre inférieure a 80% de
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la classe de résistance du béton de la poutre et ne doit pas &tre inférieure a C30.

9.4. 14 Lors du choix du systtme de précontrainte etde la disposition des armatures de
précontrainte dans les poutres continues, des mesures doivent étre prises pour réduire les pertes par

frottement.

9.4.15 Sur la longueur des poutres continues, il convient que les armatures de précontrainte ne
soient pas augmentées ou diminuées de maniere brutale dans une section ou dans une certaine zone.
Dans la zone ou les moments positifs et négatifs de la poutre alternent, une zone de longueur
importante peut étre prévue dans laquelle se trouve les recouvrements des armatures de précontrainte

qui devraient &tre disposées de maniére répartie.

Au niveau des appuis intermédiaires des poutres continues, des barres pdssives, dans la direction

longitudinale du pont, doivent étre disposées dans 1’ amevet le hourdis inférieur.

9.4.16 Lorsque les armatures de précontrainte doivent étrejancrées au milieu de 1’ élément, il est
souhaitable que leur point d’ ancrage soit situé prés de1’ axe du centre de gravité de la section ou
dans la zone comprimée sous charges extérieures. Si la résistance de la section des poutres est
diminuée du fait de 1’ ancrage, des armatures passives complémentaires doivent étre disposées dans
la section, afin de la renforcer. Laorsque 1€s_armatures de précontrainte, situées dans les hourdis
supérieur et inférieur des poutreside seetion-caisson,; sortent des hourdis, elles doivent étre ancrées
au niveau des bossages spécialement concus a cet effet. Dans les zones d’ ancrage, il convient que
le rayon de courbure des-armaturés de précontrainte soit.important et que des armatures faconnées en

cadres soient disposéés,selon.]”article 9-4: 8,

9.4.17 Lespponts, en_béton, construitswpar assemblage de voussoirs préfabriqués doivent étre

conformes aux «dispositions structurelles suivantes

1 Les treillis de diametre supérieur ou égal a 10mm, doivent &tre disposés dans les sections

d’ extrémité des voussoirs préfabriqués.

2 1l est recommandé d’ assembler les voussoirs préfabriqués par des joints collés ou des joints
de continuité. La résine époxy est utilisée en tant que colle et les joints de continuité
peuvent &tre remplis par du micro- béton. L’ épaisseur de la couche de résine époxy doit
étre uniforme et les voussoirs doivent étre collés par compression. La largeur des joints de
continuité en micro-béton ne doit pas étre inférieure @ 60mm et la résistance du béton du

joint ne doit pas étre inférieure a celle des voussoirs préfabriqués.

3  Des clés de cisaillement doivent &tre placées au niveau des joints des voussoirs
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préfabriqués. Il convient que les clés de cisaillement de 1’ &me, du hourdis supérieur, du
hourdis inférieur et du gousset soient disposées selon la figure 9.4.17-1. Les dimensions des

clés de cisaillement doivent répondre aux exigences suivantes (voir la figure 9.4.17-2).

Sur les ames, il est recommandé que la hauteur de la zone ou sontdisposées des clés de
cisaillement, ne soit pas inférieure a 75% de la hauteur des ames. La largeur des clés de
cisaillement recommandée est de 75% de la largeur de 1’ ame.

La section transversale des clés de cisaillement doit étre de forme trapézoidale ( angle
proche de 45° ) ou de forme trapézoidale a angle arrondi./ La, hauteur des clés de
cisaillement doit étre supérieure a 2 fois le diametre maximal des‘agrégats du béton et ne
doit pas étre inférieure @ 35mm. Le rapport entre la hauteuret la largeur moyenne des

clés de cisaillement doit étre 1.2.
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Figure 9.4.17-1 Illustration de la disposition'des clés de cisaillement
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9.4.18 Les armatures passives dans les zones d’ ancrage aux extrémités des €léments précontraints

par post-tension doivent &tre disposées selon les exigences suivantes :

1 Des armatures de frettage doivent étre disposées sous 1’ ancrage. Lorsque le bloc d’ ancrage
s’ appuie sur une plaque d’ ancrage plat, au minimum 4 lits d’ armatures en treillis ou 4
spirales, doivent étre disposéessous 1’ ancrage. Lorsque le bloc d’ ancrage s’ appuie sur
une tromplaque, les armatures en spirales doivent étre disposées sur une longueur qui est au

moins égale a celle de la tromplaque.

2 Des cadres fermés doivent étre disposés dans la zone d’ équilibre général pour résister aux

efforts de fendage. L’ espacement entre ces cadres ne doit pas étre'supérieur a 100mm.

3 Des armatures d’ éclatement, doivent étre disposées dans les sections d’ about de la poutre.
Dans le cas d’ ancrage a excentricité importante , il conyient que les armatures d’ éclatement
au niveau de la surface d’ ancrage soient cintrées ‘et ptolongées dans les zones tendues, sur

les surfaces latérales.

9.4.19 Les principaux parametres géométriques' des bossages d” ancrage de la précontrainte par
post-tension sont les suivants ( voir la figure 9. 4. 19) . le rayon de” courbure des armatures de
précontrainte (R), 1’ angle de déviation des armatures de précontrainte (o), les dimensions de la
surface d’ ancrage (S, et S,) et lalongueur, du bossage (). Il.convient que les rayons de courbure
des armatures de précontrainte soient/déterminés selon les articles 9. 4. 10 et 9. 4. 16. Il convient
que 1’ angle de déviation_des-armatures de précentrainte-au niveau du bossage ne soit pas supérieur
a 15°. Les dimensions devla’ sarface.d.™ancrage/ doivent étre déterminées en fonction de la
disposition des ancrages et des exigences d-espace pour la mise en tension. Il convient que 1’ angle
entre la surface d’.dncrageset la surface latérale inclinée du bossage d’ ancrage ne soit pas inférieur
90°. La Iongueur du bossage peut étre déterminée selon les relations géométriques entre les

parametres ci-dessus.
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Figure 9.4.19 Elévation du bossage d’ ancrage

9.4.20 Le calcul des armatures doit étre effectué pour le bossage d’ ancrage et les armatures

passives conformément aux dispositions suivantes :
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1 Les armatures en cadre fermé ou en forme de U doivent étre disposées dans la partie du
bossage sous 1’ ancrage, pour résister aux efforts de fendage. Il est recommandé que 1’
espacement entre ces armatures ne soit pas supérieur a 150mm et que 1’ étendue de la
répartition de ces armatures selon 1’ axe de la précontrainte, ne soit pas inférieure a 1.2
fois la hauteur du bossage. Les exigences constructives pour ces armatures sont les mémes

que celles du paragraphe 1 de 1’ article 9. 4. 18.

2 Les armatures tendues ou les cadres, au niveau de la surface sous ancrage doivent étre

prolongées et scellées dans la paroi a laquelle est attaché le bossage-

3 Les armatures longitudinales doivent étre disposées au niveau de-la surface intérieure des
parois , pour résister aux efforts d’ entrainement derriére 1’.ancrage. Il est recommandé que la
longueur de ces armatures de renfort longitudinales, ne soit pas inférieure a 1. 5m (longueur
centrée sur le point d’ intersection de la surface du-bessage sous 1’ ancrage, et la surface des
parois ) , et que ces armatures soient réparties dans la.direction transversale de part et d’ autre de

1’ axe de la précontrainte sur une largeur égale a 1.5 fois la largeur de la plaque d’ ancrage.

4 Les armatures longitudinales doivent étre 'disposées au niveaunde la surface extérieure des
parois, pour résister au moment.de flexion local. Il est recommandé que la longueur de ces
armatures de renfort, longitudinales‘ne Soient pas inférieures a 1. 5Sm (longueur centrée sur
le point qui se situe a une distance égale,a 1’ épaisseur des parois devant la surface du
bossage sous 1’ ancrdage) €t quesces armatures soient réparties dans la direction transversale
de part et d’ autre de’l > axe de la précontraintes sur une largeur égale a 1.5 fois la largeur

de la plaque’d’ ancrage.

5 Les cadres ainsi.que les armatures en forme de U, perpendiculaires aux parois, doivent étre
disposés dans la zone tendue du fait du changement de direction de la précontrainte. Ces
armatures doivent étre reliées aux barres longitudinales disposées dans les parois, et il est

recommandé de les répartir sur la longueur qui couvre la partie courbe de la précontrainte.

9.4.21 Pour les ponts a précontrainte extérieure, les espaces nécessaires a la maintenance et au
remplacement des céables extérieurs, ainsi que le passage des matériels, doivent étre prévus.

9.4.22 Pour les ponts a précontrainte extérieure, le rapport entre la précontrainte intérieure et
extérieure ainsi que les mesures anti-corrosion des céables extérieurs, doivent étre déterminés en

fonction de la méthode de construction, de la durée de service et de la classe d’ exposition.

9.4.23 Le rayon de courbure minimal de la précontrainte extérieure doit &tre conforme aux
dispositions de 1’ article 9.4. 10

760



armatures résistant aux efforts
de compression locale

armatures en encorbellement

armatures résistant armatures résistant aux
aux efforts normaux efforts de flexion locale

1 R 1
armatures résistant aux efforts

d’entrainement derriére 1’ancrage

Figure 9.4.20 Illustration des dispositions des armatures passives au niveau du bossage d’ ancrage

9.4.24 Les dispositifs de déviation de la précontrainte ‘extéricure peuvent &tre congus selon les
différents types présentés dans la figure 9.4.24 . le‘bossage, individuel, 1’ entretoise transversale,

1’ entretoise verticale, et le diaphragme.

c)entretoise verticale d)diaphragme

Figure 9.4.24 [Illustration des différents types de dispositifs de déviation

9.4.25 Les cadres intérieurs et les cadres extérieurs doivent &tre disposés dans le bossage
individuel. Les cadres intérieurs enserrent les conduits de déviation, individuels. Les cadres

extérieurs enserrent tous les conduits de déviation qui traversent le bossage.
Il est recommandé que le diametre des cadres intérieurs ne soit pas inférieur a20mm. Les cadres
intérieurs et les cadres extérieurs doivent étre disposés selon la direction longitudinale des conduits.

Il est recommandé que 1’ espacement de ces cadres ne soit pas supérieur @ 100mm.
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Figure 9.4.25 Illustration des dispositions des armatures dans les bossages de déviation

9.4.26 1l est recommandé que la longueur libre des cables de précontrainte extérieure, ne soit pas
supérieure a 8.0m, et que 1’ angle de déviation soit prévu au niveau de la transition entre la partie

libre et la partie ancrage.

9.4.27 L’ épaisseur de 1’ entretoise d’ ancrage doit €tre déterminée en fonction de la profondeur
des dispositifs d’ ancrage et de la longueur requise pour la déviation de la précontrainte.
Généralement, 1’ épaisseur de 1’ entretoise d ’.ancrage<ne”doit pas étre inférieure a 1000mm. Les
dimensions en plan de 1’ entretoise d’ ancrage,-doivent étre déterminées en prenant en compte les
facteurs tels que les dimensions des dispositifsid *ancrage ainsi que 1’ espace requis pour la mise en

tension des cables.

9.5 Ponts en arc

9.5.1 Le rappert tecommandé entre la hautéur et la portée des arcs en béton armé est de 1/4,5 a
1/8. Pour les ponts en'afc a tablier supérieur, les travées du tablier au-dessus des arcs doivent étre
déterminées.en"fonction de la résistance de 1’ arc. Il est recommandé que le coefficient de 1’ axe de

1’ arc en courbe caténaire soit pris égal a 2.814 ~1.167.

9.5.2 Pour les ponts en arc a tablier supérieur, le tablier au-dessus de 1’ arc doit pouvoir s’

adapter aux déformations des arcs et doit répondre aux exigences suivantes ;

1 1l convient que le tablier supérieur soit composé de dalles ou de poutres isostatiques qui
peut s’ appuyer sur les appareils d’ appui néoprenes élastiques. Des appareils d’ appui
glissants ainsi que des joints de dilatation doivent étre disposés au niveau des extrémités du

tablier supérieur.

2 En cas de besoin, les entretoises intermédiaires peuvent €tre prévues entre les potelets qui

supportent le tablier supérieur.
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3 Les armatures dans les potelets doivent étre calculées en fonction des efforts sollicitants et

doivent avoir une longueur d’ ancrage suffisante.

4 Des longrines transversales qui relient les bases des potelets doivent étre prévues, et il est
recommandé que leur hauteur ne soit pas inférieure a 1/5 fois 1’ espacement entre potelets.
Si la section transversale de 1’ arc est en forme de caisson, des diaphragmes doivent é&tre
prévus dans le caisson au niveau des sections du caisson, en-dessous des potelets et des

voiles supports du tablier supérieur.

9.5.3 Les armatures longitudinales dans les nervures d’ arc sans articulation, doivent &tre
prolongées et ancrées dans les piles et dans les culées. Leurs longueurs-d,’ anerage doivent étre
conformes aux dispositions des longueurs minimales d’ ancrage du tableau 9. 1.4 et en méme temps

doivent étre conformes aux dispositions suivantes :

1 Pour les nervures d’ arc de section rectangulaire, ‘la-lengueur d’ ancrage des armatures en

pied d’ arc ne doit pas étre inférieure a 1.5 fois la‘hauteur de la section en pied d’ arc.

2 Pour les nervures d’ arc de sectionen\T, en. I ou en caissony, la longueur d’ ancrage des
armatures en pied d’ arc ne doit pas étrésinférieure a la meitié.de la hauteur de la section en

pied d’ arcs.

Pour les nervures d’ arc tri-articulés ou bi-articulés ,/au moins trois couches de treillis doivent étre
disposéesdans les nervures d“arc €t dans les sections'depiles et de culées au niveau des pieds d’ arc

en articulation.

9.5.4 Des entretoises doivent étre disposées entre les nervures d’ arc. Ces entretoises doivent étre
disposées au niyveau des articulations des arcs tri-articulés et bi-articulés, et au niveau des sections
en-dessous des potelets supports du tablier supérieur. La hauteur de ces entretoises peut étre prise
égale a 0.8 ~ 1.0 fois la hauteur de la section des nervures d’ arc, et la largeur peut étre prise égale
a 0.6 ~0.8 fois la hauteur de la section des nervures d’ arc. Des barres longitudinales de diamétre
supérieur ou égal @ 16mm doivent étre disposées au niveau des sommets de la section transversale
de ces entretoises, et ces barres longitudinales doivent étre enserrées par des cadres de diametre
supérieur ou égal a 8mm. L’ espacement de ces cadres ne doit pas étre supérieur a la dimension du

coté court de la section transversale de 1’ entretoise, et ne doit pas étre supérieur a 400mm.

9.5.5 Les entretoises transversales entre les nervures d’ arc doivent étre prévues dans les ponts en

arc a tablier intermédiaire et dans les ponts bow-strings.

9.5.6 Des entretoises doivent étre prévues pour les nervures d’ arc en treillis, au niveau du
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trongon de section pleine au sommet de 1’ arc, et au niveau des nceuds dans les membrures
supérieures et dans les membrures inférieures. La section de la premiére entretoise transversale,
entre les nceuds de la premicre barre de la membrure supérieure a 1’ extrémité du pont, doit étre
renforcée. Les diagonales de contreventement transversal doivent étre prévues dans les plans
verticaux et horizontaux au niveau des extrémités du pont. Dans les zones en travée, les diagonales
de contreventement transversal doivent étre prévues dans les plans verticaux et horizontaux en
fonction de la portée du pont. Les entretoises transversales doivent &tre prévues au niveau des

nceuds des diagonales transversales.

9.5.7 Pour les arcs en treillis, dont les pieds d’ arc sont encastrés dans le¢s culées, et les points d’
articulation sont situés dans 1’ arc, les sections transversales des barres constituant la membrure
supérieure, la membrure inférieure, la diagonale et le montant, peuvent étre en forme de caisson a
cellule unique ou en forme de caisson multi cellulaire. Les entretoises “doivent &tre prévues au
niveau des nceuds de ces barres. Un trongon d’ arc dont’1”'ame est’ de section pleine, doit étre

disposé au sommet de 1’ arc.

Pour lesarcs en treillis, dont les pieds d’ arc sent-encastrés dans les culées, et les points d’
articulation sont situés dans 1’ arc, il est recommandé que le rapportientre la portée de la travée
principale et la portée de la travée de rive soit€gale a 0.2 ~0. 4, La forme de la membrure
inférieure peut étre en courbe paraboligue. Iliest recommandé que le point d’ articulation soit situé a

une distance horizontale de 0.25~0.30, fois la portée principale par rapport au sommet de 1’ arc.

9.5.8 1l est recommandé quée™les dimensions, des, eotés courts de la section transversale des
poutres, des entretdises, ‘des< contreventements /en forme de K, et des diagonales de
contreventement transversal des arcs en.béton-ne soient pas inférieures a 1/15 fois la longueur entre
nceuds d’ intersection, de_ces barres. Des ‘barres longitudinales de diametre d’ au moins 16mm, et
des barres transyersales de diametre d” au moins 8mm , doivent étre disposées dans ces poutres. Des
chanfreins doivent étre prévus au niveau des liaisons entre ces poutres et les arcs, dans lesquels les

barres inclinées selon la direction du chanfrein doivent étre prévues.

9.5.9 Pour les arcs, en treillis simple et pour les arcs, en treillis, dont les pieds d’ arc sont
encastrés dans les culées, et les points d’ articulation sont situés dans 1’ arc, au niveau des
intersections entre les poutres dans un méme plan, des arrondis ou des chanfreins de transition
doivent &tre prévus. Des armatures de peau doivent étre prévues sur le bord de la partie transitoire
entre les poutres, et ces armatures doivent &tre ancrées avec une longueur suffisante dans les
poutres. Les armatures longitudinales principales dans les poutres doivent traverser les nceuds d’

intersection et doivent &tre ancrées sur une longueur suffisante dans les poutres.

Au niveau des points d’ intersection des poutres, 1’ espacement des cadres doit étre resserré.
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9.5.10 Pour les ponts a béquille de portée inférieure a 25m, le tablier peut &tre supporté
uniquement par des béquilles et les potelets secondaires inclinés ne sont pas nécessaires. Lorsque la
portée est comprise entre 25 ~70m, il est recommandé de prévoir un potelet secondaire incliné de
chaque coté du pont. Si la portée est supérieure & 70m, il est recommandé de rajouter un deuxieme
potelet incliné sur chaque c6té du pont. La longueur de la zone centrale du tablier, de section
pleine, peut étre prise égale a 0.4 ~ 0.5 fois la portée de calcul. Il est recommandé que 1’
espacement transversal entre les nervures d’ arc, soit compris entre 2. 0 ~ 3. 5m, et que les

entretoises soient disposées entre les arcs tous les 3 ~5m selon la direction longitudinale du pont.

9.5.11 Pour les ponts en arcs, en treillis simple, et pour les ponts en arcs en treillis, dont les
pieds d’ arc sont encastrés dans les culées, et les points d’ articulation sent situés dans 1’ arc,
lorsque ces ponts sont construits sur des sols compressibles, ou sent construits dans des régions tres
froides, il est recommandé que la section des armatures principales dans les membrures inférieures,

au niveau des pieds d’arc, soit augmentées et que 1’ espacement des‘Cadres soit réduit.

9.5.12 Pour les piles devant résister aux efforts transversaux, des mesures spécifiques doivent
étre prévues dans les ponts en arc continus présentant une succeSsion de travées. Il convient de

prévoir une pile résistante aux efforts transversaux toutes les 3°a 5 travées.

9.5.13 Lorsque des suspentes souples’ sont.adoptées dans-les ponts en arc, il convient de prévoir

des longrines longitudinales continues au*niveau du hourdis supérieur.

9.6 Poteaux, piles, ‘eulées, pieux et semelles

9.6.1 Pour les éléments sollicités a la compression axiale (autres que les pieux préfabriqués ou
les pieux forés) , qui‘disposent de cadres (ou de spirales) , leurs armatures doivent étre conformes

aux dispositions suivantes ( voir figure 9.6.1)

1 Le diametre des barres longitudinales ne doit pas &tre inférieur @ 12mm. L’ espacement net
entre ces barres ne doit pas étre inférieur @ S0mm et ne doit pas étre supérieur a 350mm.
L’ espacement net minimal des armatures longitudinales pour les éléments préfabriqués qui
ont été coulés horizontalement, peut étre pris conformément a 1’ article 9.3.3. Le taux d’
armatures minimal de 1’ élément doit étre conforme a 1’ article 9. 1. 12. Il convient que le

taux d’ armatures longitudinales de 1’ élément ne soit pas supérieur a 5% .

2 Les barres longitudinales tendues doivent étre prolongées dans les chevétres et dans les
fondations, et la longueur de cette prolongation ne doit pas étre inférieure a la longueur d’

ancrage spécifiée au tableau 9.1.4.
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3

4

Les cadres doivent étre fermés. Leur diamétre ne doit pas étre inférieur au quart du

diametre de 1’ armature longitudinale, et ne doit pas étre inférieur a 8mm.

L’ espacement des cadres ne doit pas étre supérieur a la valeur minimale parmi les valeurs
suivantes ; 15 fois le diametre des armatures longitudinales, la dimension du c6té court de
1’ élément (0,8 fois le diametre en cas de section circulaire) , et 400mm. L’ espacement
des cadres dans la zone de recouvrement des armatures longitudinales, doit étre conforme

aux dispositions de 1’ article 9. 3. 12.

Lorsque la section transversaledes armatures longitudinales est supérieure~d@ 3% de la section

transversale du béton, 1’ espacement des cadres ne doit pas étre supérieur a*10 fois le diameétre des

armatures longitudinales, et @ 200mm.

5

1’ espacement transversal s ( voir les figures 9.6.4-1"et 9. 6. 1£2) entre chacune des barres
longitudinales, au milieu d’ un lit d” armatures et les barres de rive au niveau de 1’ angle du
cadre, ne doit pas étre supérieur d la valeur‘maximale“entre 150mm et 15 fois le diametre
du cadre. Dans le cas contraire, des cadres intérieurs ourdes étriers doivent étre adoptés.
Des crochets dans 1’ angle des cadres| doivent étre positionnés de maniere alternée, des

deux cotés de 1’ axe longitudinal-de 1’ élément.

2} AN B A B ¢ D, D C
— VN0 Ko N
<izs° N0 ) !
| \/ a\ 22
‘| s s ‘ s 1SS
a)Trois barres longitudinales b)Deux barres longitudinales
disposées sur la distance s disposées sur la distance s

Figure 9.6.1-1 Disposition des cadres multiples dans un poteau
1-cadres ;2-barre longitudinale de rive au niveau de 1’ angle du cadre;

A .B.C.D-numéros des cadres;

[ Les dispositions des cadres A B ou C.D dans les figures a) et b) peuvent étre choisies selon les conditions réelles |

9.6.2

Des armatures en spirales ou des armatures de frettage circulaires, soudées a des éléments

sollicités en compression axiale, doivent &tre disposées conformément aux dispositions suivantes

La section transversale des armatures longitudinales ne doit pas &tre inférieure a 0,5 % de
la section transversale inscrite a 1’ intérieur des cadres ou des cerces. La section
transversale centrale inscrite a 1’ intérieur des cadres ou des cerces, ne doit pas étre

inférieure aux 2/3 de la section transversale totale de 1’ élément.
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Figure 9.6.1-2 Disposition des cadres multiples et des étriers, ‘dans‘un poteau

1-barres longitudinales ;A B C-cadres,D-étriers

2 L’ espacement des armatures transversales de frettage ne doit pas, étre supérieur a 1/5 du
diametre de la section transversale centrale, et ne doit,pas étre.Supérieur a 80mm. De plus,

cet espacement ne doit pas étre inférieur @ 40mm

3 Des armatures longitudinales doivent étre prolongées dans:les éléments qui sont reliés a 1’
élément comprimé, et la longueur.de cette prolongation” ne _doit pas é&tre inférieure au
diametre de 1’ élément comprimé,” &t ne.doit pas étre inféricure Q la longueur d’ ancrage des

armatures longitudinales.

4 Le diametre des armatures transversales de,frettage ne doit pas étre inférieur au 1/4 du

diametre des armatures tongitudinales et.ne'doit’pas étre inférieur & 8mm.

9.6.3 Les barres des éléments sollicités-a-la eompression excentrée doivent étre conformes a 1’
article 9. 6. 1. Lorsque,lashauteur de la section transversale de 1’ élément sollicité a la compression
excentrée est .= 600mm, des armatures longitudinales de construction, de diametre 10 a 16mm,
doivent étre dispesées sur les faces latérales qui peuvent étre complétées, si nécessaire, par des

cadres et des éfriers.

9.6.4 Pour les piles a parois minces ou les culées avec voiles de renfort, il est recommandé que
des treillis soient disposés au niveau des faces des piles, des faces intérieures des culées, et des
faces des voiles de renfort. La section de ces armatures (y compris armatures principales) ne doit
pas étre inférieure & 250mm’/m dans les directions horizontale et verticale. L’ espacement des

barres ne doit pas &tre supérieur a 400mm.

9.6.5 1l est recommandé d’ utiliser du béton de résistance supérieure pour les chevétres, dont le
rapport entre la portée et la hauteur ne dépasse pas 5, tout en gardant une classe de résistance pour

le béton, supérieure ou égale a C25. Des cadres doivent étre prévus dans les chevétres. Leur
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diametre ne doit pas étre inférieur & 8mm et il convient que leur espacement ne soit pas supérieur
200mm. Des armatures horizontales doivent étre disposées selon la direction longitudinale du pont,
au niveau des faces latérales du chevétre. Il est recommandé que le diametre de ces armatures ne

soit pas inférieur a4 12mm et que leur espacement ne soit pas supérieur a 200mm.

Lorsquedes entretoises sont placées entre les poteaux qui constituent le fit d’ une méme pile, la
hauteur et la largeur de la section de 1’ entretoise peuvent étre respectivement prises égales a 0.8 ~
1.0 fois et 0. 6 ~ 0. 8 fois le diametre du poteau ou la longueur du c6té long de la section du
poteau. Des armatures longitudinales d’ au moins 16mm de diametre, doivent étre disposées aux
quatre angles de la section transversale de 1’ entretoise. Ces barres longitudinales doivent étre
enserrées par des cadres d’ au moins 8mm de diametre. L’ espacement des cadres ne doit pas étre
supérieur a la dimension du coté court de la section de 1’ entretoise et'nie doit pas étre supérieur a
400mm.

9.6.6 Lorsque des chevétres supportés par des piles-pieux sentyadoptés pour les ponts au dessus
de rivieres navigables ou de rivieres charriant dé grandes, quantités d’ objets flottants, il est

recommandé de prévoir des dispositions de protection” en amont dd.pont.

9.6.7 Les barres longitudinales des poutresau*niveau des jonctions ‘entre chevétres et poteaux, et
au niveau des jonctions entre entretoises et poteaux doivent-satisfaire aux exigences de longueur d’

ancrage suivantes .

1 Au niveau des jonctions entre chevétres €t poteaux

1) Lorsque leésarmatures longitudinales-€n partie supérieure du chevétre, sont prolongées
dans-les” sections de jonction entre chevétres et poteaux, la longueur d’ ancrage doit
satisfaire aux exigences de 1’ article 9. 1.4, et ces armatures doivent traverser 1’ axe du
poteau-avec une longueur qui est de maniere préférable supérieure ou égale a 5d, d étant
le diamétre nominal de 1’ armature longitudinale. Lorsque les dispositions de longueur d’
ancrage de 1’ article 9. 1.4 ne peuvent pas étre satisfaites, ces armatures longitudinales
prolongées, peuvent également étre ancrées dans le poteau par le biais de crochets a 90°
a 1’ extrémité. Dans ce cas, les armatures longitudinales en partic supéricure du
chevétre, sont prolongées dans le poteau pour rejoindre les armatures longitudinales du
poteau et ensuite cintrées a 90° vers 1’ intérieur du poteau. La longueur de projection du
crochet sur le plan horizontal, ne doit pas étre inférieure a 0. 4/, et la longueur de

projection du crochet, sur le plan vertical ne doit pas étre inférieure & 15d.

3) Lorsque les armatures longitudinales en partie inférieure du chevétre, sont prolongées

dans les sections de jonction entre chevétres et poteaux, si la contrainte de traction dans
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ces armatures est égale a limite d’ €lasticité de 1’ acier, ces armatures doivent étre ancrées
de la méme maniére et de la méme longueur d’ ancrage que celles prescrites dans le
paragraphe précédent pour les armatures longitudinales en partie supérieure du chevétre.
Lorsque ces armatures sont faiblement tendues ou que ces armatures sont comprimées, la
longueur d’ ancrage de la partie prolongée dans le poteau, doit &tre conforme aux
prescriptions du paragraphe 2 du présent article, pour 1’ ancrage des armatures

longitudinales inférieures des poutres continues sur appuis intermédiaires.

2 Au niveau des jonctions entre entretoises et poteaux

Les armatures longitudinales en partie supérieure de 1’ entretoise, doiventytraverser le nceud d’

intersection. Il est recommandé que les armatures longitudinales en partie inférieure de 1’ entretoise

traversent le nceud d’ intersection. Lorsqu’ il est nécessaire d’ ancrer” ces armatures dans les

poteaux, les dispositions suivantes doivent étre satisfaites?;

)

2)

3)

Lorsque ces armatures sontfaiblement tendues, laylongueur d’ ancrage ne doit pas étre
inférieure a 12d pour les barres a haute adhérence, et‘ne doit pas &étre inférieure a 15d

pour les barres lisses.

Lorsque la contrainte de traetion dans’Ces armatures ,.est égale a la limite d’ élasticité de 1’
acier, la longueur d’ ancrage dans,le poteau doit satisfaire aux dispositions de 1’ article 9. 1.
4.

Lorsque les conditions-géométriques ne permettent pas de longueur d’ ancrage suffisante,
il est recommandé d’ adopter. dés-ancrages avec crochets a90°, tel que prescrit dans le

paragraphe, Idu présent article.

9.6.8 Les barres longitudinales despoteaux, au niveau des jonctions entre chevétres et poteaux, et

au niveau des jonctions entre entretoises et poteaux, doivent satisfaire aux exigences de longueurs

d’ ancrage suivantes

1

Les barres longitudinales des poteaux doivent traverser le nceud d’ intersection de 1’ axe du
poteau et de 1’ axe de 1’ entretoise. Les extrémités de raboutage ou de recouvrement

doivent étre situées a 1’ extérieur du nceud.

Au niveau des jonctions entre chevétre et poteaux, les barres longitudinales des poteaux,
doivent étre prolongées jusqu’ a la partie supérieure du chevétre et la longueur d’ ancrage
de ces armatures, comptée a partir de la face inférieure du chevétre, doit répondre aux

exigences de 1’ article 9. 1. 4. Lorsque les conditions géométriques du chevétre ne
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permettent pas de longueur d’ ancrage suffisante, ces armatures peuvent étre ancrées par
crochets @ 90°. Dans ce cas, ces armatures doivent étre prolongées dans la partie
supérieure du chevétre pour rejoindre les armatures longitudinales du chevétre et ensuite
peuvent étre cintrées a 90° vers 1’ intérieur du chevétre. La longueur de projection du
crochet sur le plan horizontal ne doit pas étre inférieure a 0.4/, et la longueur de projection

du crochet sur le plan vertical ne doit pas étre inférieure a 12d.

9.6.9 Pour les ponts d’ acceés aux autoroutes, il convient que les piles soient conformes aux

dispositions suivantes

Il convient de disposer plusieurs appareils d’ appui en téte de pile (fiit de pile composé de
plusieurs poteaux ou fiit unique qui supporte deux appareils“d*“appui) et ces appareils d’
appui doivent étre espacés autant que possible dans la direction transversale. Lorsque la

résistance de la structure le permet, le tablier peut étre encastré sur les piles.

Dans des conditions de construction particuliéres ol la seule solution d’ appui consiste a
recourir d un poteau unique qui supporte un appareil d”’ appui unique ( par exemple, poteau
implanté au milieu du terrain plein<central )%, i1 faut €viter de disposer de tels appuis de

maniere successive .

Des dispositifs de mainfien latéraux du type tenon’; mertaise, sont recommandés au niveau

des piles de transitiofi et au niveau des.culées.

9.6.10 Les disposifions ‘constructives-des ‘semelles sur pieux doivent étre conformes aux{ Regles

de conception des fondations des ponts.routiers) ( JTG D63-2007 ) , mais également aux exigences

suivantes :

Il convient que 1’ épaisseur de la semelle sur pieux ne soit pas inférieure a 1,5 fois le

diametre“des pieux. Cette épaisseur ne doit pas étre inférieure a 1,5 m.

2 Lorsque la distance entre axes des pieux ne dépasse pas 3 fois le diametre des pieux, les

barres principales doivent &tre disposées uniformément sur toute la largeur de la semelle.
Lorsque la distance entre axes des pieux est supérieure a 3 fois le diameétre des pieux, les
armatures principales doivent étre disposées uniformément de part et d” autre de 1’ axe des
pieux et a 1’ intérieur d’ une bande longitudinale de largeur 3 fois le diametre des pieux.
Des armatures de construction de section supérieure ou égale a 0. 1% de la section du
béton, doivent étre disposées dans les zones en dehors des bandes longitudinales ci-dessus.
Les espacements nets transversaux des barres et les espacements verticaux entre lits d’
armatures, doivent &tre conformes a 1’ article 9. 3.3 et 1’ épaisseur minimale d’ enrobage

doit étre conforme a 1’ article 9.1. 1.



Lorsque les barres dans une seule direction de la semelle, sont sollicitées a la traction, des
barres de construction de diametre d’ au moins 12mm et espacées d’ au plus 250mm,

doivent &tre disposées dans la direction perpendiculaire aux barres tendues .

Il est recommandé de prévoir un treillis au niveau de la surface inférieure de la semelle. Il
convient que la section dans chaque direction soit de 1200 ~ 1500 mm’/m. Le diamétre de

1’ armature doit étre de 12 ~ 16mm.
Le diametre des étriers ne doit pas étre inférieur a 16mm.

Lorsque la distance entre les axes des pieux est égale ou supérieure d trois fois le diametre
des pieux, il est recommandé de disposer des étriers ( voir Ta-figure. 9.6.7) entre les axes
de pieu, a une distance égale au diametre des pieux par rapport‘aux axes des pieux. Leur
diametre ne doit pas &tre inférieur a 12mm, et leur'espacement ne doit pas étre supérieur a
200mm.
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Figure 9.6:10 Dispositions des étriers dans la semelle

1-Fat_de pile’;2-Semelle ;3-Pieux j4=Frier ;5 Armatures principales ; D-Diametre des pieux

9.7 Appareils d’ appui et joints de dilatation

Pour les ponts routiers, il convient de choisir des appareils d’ appui tels que appareils d’

appui en élastomere fretté, appareils d” appui en néoprene-téflon, appareils d’ appui en élastomere a

pot, ou appareils d’ appuis sphériques, en fonction des exigences structurelles. En cas de besoin

particulier, d’ autres types d’ appareil d’ appui peuvent étre choisis aprés études et justifications.

9.7.2 Les appareils d’ appui en élastomere fretté doivent &tre choisis en fonction des conditions de

température régionnales. Les appareils d’ appui en caoutchouc de chloropréne peuvent étre adoptés

dans les zones ol la température varie entre —25 ~ +607C. Les appareils d” appui en caoutchouc

EPDM ou en caoutchouc naturel peuvent étre adoptés dans les zones ou la température varie entre
-40 ~ +60C.
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9.7.3 La disposition des appareils d’ appui doit satisfaire aux dispositions suivantes

1 1l est recommandé de ne pas placer deux appareils d’ appui dans la direction longitudinale

au-dessus d’ une méme pile.

2 Lorsque le nombre d’ appareils d’ appui dans la direction transversale au-dessus d’ une
méme pile est supérieur a 2, les effets défavorables de soulévement des appareils d’ appui

doivent étre pris en compte.

9.7.4 Des mesures de reglage doivent étre prises au niveau de 1’.dntrados du tablier et du

chevétre, pour s’ assurer que les appareils d’ appui soient bien horizontaux.

9.7.5 Des dispositifs du type tenon, mortaise, sont souhaitables au niveau des appareils d’ appui
glissants. Il est recommandé de prévoir des dispositifs anti<soulévement au niveau des appareils d’

appui simplement comprimés .

9.7.6 Les structures des piles et des culées doivent satisfairé,aux besoins d’ inspection, de
maintenance, et de remplacement des appareils 'd " appuis. *Un\espace nécessaire pour le
remplacement des appareils appuis doit étre 1é€servé entre la surfacessupérieure du chevétre et 1’
intrados du tablier.

9.7.7 Les joints de dilatation ;nodulaire, les joints"de dilatation a peigne et les joints de dilatation
remplis d’ asphalte, peuvent &ffe, adoptés pout les_ponts routiers en fonction des conditions
structurelles. En cas-de bésoin particulier ;d. autres types de joint de dilatation peuvent étre choisis

apres études et justifications,

9.8 Ponts dalots, crochets de levage et articulations

9.8.1 Des barres disposées en deux lits doivent étre adoptées pour les ponceaux de section
circulaire et de diameétre supérieur a4 1m. L’ épaisseur minimale d’ enrobage des armatures doit étre
conforme aux prescriptions de 1” article 9. 1. 1. Les éléments préfabriqués de ponceaux doivent faire

1’ objet de vérification des efforts dans les phases de manutention et de mise en place.

9.8.2 Lescrochets de levage des éléments préfabriqués doivent étre fabriqués en acier HPB300.
L’ utilisation de barres laminées a froid est strictement interdite. Deux brins sont pris en compte
pour chaque crochet de levage. Sous 1’ action de la valeur caractéristique du poids propre de 1’
élément, la contrainte de traction dans le crochet ne doit pas étre supérieure a 65MPa. Lorsqu’ un

élément est levé par quatre crochets de levage, il convient de ne prendre en compte dans le calcul
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que trois crochets. La profondeur de scellement des crochets dans le béton ne doit pas étre inférieure
a 35 fois le diametre des crochets. L’ extrémité de la partie scellée doit étre faconnée sous forme d’
un crochet cintré a 180°et doit étre soudée ou liée aux barres de 1’ élément. Le diametre intérieur
des crochets ne doit pas étre inférieur a trois fois le diametre des barres des crochets et ne doit pas

étre inférieur a 60mm.
9.8.3 I est recommandé que le rayon de courbure de la surface convexe r, (voir la figure 8.6.1)

des articulations en béton, soit égale a 1.5 ~ 3. Om. La classe de résistance du béton de 1’

articulation ne doit pas étre inférieure a C30.
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Annexe A
Modele d’ analyse aux éléments finis des
structures de pont

A.1 Généralités

A. 1.1 Les modeles d’ analyse aux €lémentsyfinis”des structures de pont présentées dans la
présente annexe comprennent le modele sous*forme de.grillage de plaques, le modele sous forme de

grillage de poutres, ainsi que le modele soeus forme de poutres a7 degrés de liberté.

A.1.2 Le modele grillage de plaques.estiadapté aux-poutres en béton de section-caisson dont la

distance entre les ames n’ est'pas infétieure a Sm.

A.1.3 Le modele grillage.de“poutrestestiadapté ‘aux ponts dont les sections transversales sont
constituées de multi=poutres préfabriquées paralleles et aux ponts en béton a section caisson multi-

cellulaires.

A.1.4 Le modg€le poutres a 7 degrés de liberté est adapté aux ponts courbes en béton a section en

caisson.

A.2 Principes d’ application

A.2.1 1l convient que les ponts calculés par le modele grillage de plaques satisfassent aux

exigences suivantes ;

1La largeur transversale des grilles b, ne doit pas étre supérieure a 2m. La largeur b, de la partie en

encorbellement des sections élémentaires en I ne doit pas étre supérieure a 64 ( Figure A.2.1).
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Figure A.2.1 Schéma d’illustration du modéle grillage de plaques

I1 convient de ne pas diviser les sections des ames dans la direction transversale si elles disposent d’
armatures de précontrainte. Lorsque les armatures de précontrainte sont déviées horizontalement et
traversent plusieurs grillages dans la direction transversale, 1’ effet de la précontrainte doit étre pris

en compte dans le grillage a 1’ intérieur duquel le tracé de la précentrainte est le plus long.

A.2.2 1l convient que les ponts calculés par le modele grillage .de poutres satisfassent aux

exigences suivantes

1 La largeur transversale des grillesb, ne doitpas €tre supérieure a 3m. La largeur b, de la
partie en encorbellement des sectionsiélémentaires en I ne“doit pas &tre supérieure a 64,
(voir la Figure A.2.2).

b, b, . b ~Nb

Figure-A.2.2 _Schéma d ”illustration du modéle grillage de poutres

2 1l convient de'ne pas diviser les sections des ames dans la direction transversale si elles
disposent d’ armatures de précontrainte. Lorsque les armatures de précontrainte sont
déviées horizontalement et traversent plusieurs grilles dans la direction transversale, 1’ effet
de la précontrainte doit étre pris en compte dans le grillage a 1’ intérieur duquel le tracé de

la précontrainte est le plus long.

A.2.3 1l convient que les ponts calculés par le modele poutres a 7 degrés de liberté satisfassent

aux exigences suivantes :

L’ effet du cisaillement par entrainement doit &tre pris en compte dans le modele poutres a 7 degrés
de liberté selon 1’ article 4. 3. 4.

2. Dans le modele poutres a 7 degrés de liberté, le coefficient de majoration des contraintes

normales A et le coefficient de majoration des contraintes de cisaillement A doivent étre calculés
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selon les formules suivantes

(A.2.3-1)

A =M KW (A.2.3-2)

Avec:
oy ~Ty—Contrainte normale et contrainte de cisaillement générées par le moment de flexion
oy, .Tw—Contrainte normale et contrainte de cisaillement générées par la limitation de la
rotation

7«—Contrainte de cisaillement en cas de rotation libre.
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Annexe B
Modele bielle-tirant

B.1 Généralités

B.1.1 1l convient de déterminer 1’ étendue des zomes de wégularisation des contraintes dans les

ponts en béton selon le principe de Saint Venant.

B.1.2 Les zones de régularisation des-centraintes dans les ponts en+béton peuvent étre analysées

en utilisant un modele bielle-tirant.

B.2 Méthode de Configuration du modele

B.2.1 Le modelebielle-tirant doit &tre'établi selon 1’ équilibre des efforts internes et doit pouvoir

représenter correctement.des flux des efforts.a 1’ intérieur de la structure en béton.

B.2.2 Pour établir la configuration du modele bielle-tirant, on peut utiliser la méthode du
cheminement des descentes de charges, la méthode du flux de contraintes, la méthode du flux des
efforts, le principe d’ énergie de déformation minimale, ainsi que le principe de résistance

maximale.

B.2.3 Dans le modele bielle-tirant, il convient que 1’ angle entre la bielle et le tirant ne soit pas

inférieur a 25°.

B.3 Contenu de la vérification

B.3. 1 Dans le modele bielle-tirant, les résistances des tirants en traction, des bielles en
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compression et des nceuds doivent étre vérifiées selon la formule suivante
YoSstm,a =Rsrum,a (B.3.1)
Avec:
S¢ru,«—Effet du calcul du modele bielle-tirant. Les effets sur les tirants, sur les bielles et sur
les nceuds sont respectivement notés Sy S, et Sy ;3
Rgry o—Résistance de calcul du modele bielle-tirant. Les résistances des tirants, des bielles et

des nceuds sont respectivement notées Ry , R 4 €t Ry ;.

B.3.2 Les tirants doivent étre constitués d’ armatures passives ou d’ armatures de précontrainte.
La résistance de calcul des tirants doit étre calculée a 1’ aide de la formule suivante
Ry o =fAy + Ay (B.3.2)
Avec;
f..—Résistance de calcul des armatures passives
Jra—Résistance de calcul des armatures de précontrainte
A,—Section transversale des armatures passives qui cefstituent le tirant

A, ,—Section transversale des armatures de précontrainte \qui constituent le tirant

B.3.3 La résistance de calcul des bielles. en béton doit étre»calculée a 1’ aide de la formule

suivante

1 Bielle en béton sans armatures

‘RS,d :fce,dAcs (B33-l)
~ARX

f;e,d _0.8+17081 go' 85Bcfcd (B.33-2)

g, =& % (e, +0.002)cot’, (B.3.3-3)

Avec:
A.,—Section-transversale effective de la bielle en béton, déterminée selon la figure B.3.3
fe..s—Résistance effective de calcul en compression de la bielle
f..—Résistance de calcul en compression du béton
B.—Coefficient de classe de résistance du béton, pris égal a 1.30 pour les bétons C25 ~ C50
et pris égal a 1.35 pour les bétons C55 ~ C80.
&,—Déformation de traction transversale du béton dans la direction perpendiculaire a 1’ axe
longitudinal de la bielle.
o,—Angle minimal entre la bielle et le tirant, o, = 25°
e,—Déformation de traction des armatures selon 1’ axe longitudinal du tirant. Lorsque le
tirant est constitué d’ armatures passives, la déformation de traction est calculée selon la
combinaison des efforts sollicitants. Lorsque le tirant est constitué d’ armatures de

précontrainte, la déformation de traction est prise égale a £, =0.0 si le béton autour du
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tirant est comprimé et est prise égale a &, = (f,, —f,.)/E, si le béton est décomprimé.

<6d,— <6d

=

X=X

a)Dimension des bielles et des noeuds

b)Epaisseurs des bielles et'des
noeuds dans la section X-X

Figure B.3.3-1 Bielles de compression et modele CTT formés par 1" ancrage des armatures

L sin€ +h cos6,

1Y XN
L, sin6_th cos6,
Figure B.3.3-2 Bielles de compre’ssion

Figure B.3.3-2 Bielles de compression
et modele CCT formés par 1’ ancrage

et:-modele CCC sous les efforts concentrés
des armatures et les_appuis — g

Avec:
dy,,—Diametre, des bartres
S—HEspacement entre les armatures du tirant a 1’ extrémité de la bielle
L,—Longueur-effective du nceud encastré sur les armatures du tirant
L,—Largeur de la plaque d’ appareil d’ appui
h,—Hauteur du nceud encastré sur les armatures du tirant

h,—Hauteur du nceud retenu par la bielle horizontale

0,—Angle d’ inclinaison des bielles

2 Bielles en béton avec armatures
RS,d :fcc,dAcs +fsdAss (B 3 3‘4)
Avec:

Jfee.s—Résistance effective de calcul du béton en compression
A_—Section transversale effective de la bielle en béton

f.—Résistance de calcul en compression des armatures passives
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A,—L’ aire projeté de la section des armatures qui traversent la bielle sur 1’ axe de la bielle

B.3.4 La résistance de calcul des nceuds doit étre calculée selon la formule suivante

Ry 4 =BufAs (B.3.4)
Avec.

ﬁn

Coefficient de minoration de la résistance du béton au niveau de la section du nceud, pris selon
le tableau B.3.4

A,—Section du nceud calculée en fonction du type de nceud et selon la figure B. 3.3

Tableau B. 3.4 coefficient de minoration de la résistance du béton au niveau de lassection du nceud pour les

trois types de nceuds

Tableau 4.1.3 Division de categories des emplacements des travaux

Types de nceud Zone d’ application duj coefficient B,

CCC

i ) ) zone de béton encerclée par‘les bielles et 1’ appareil d’ appui 0.858,
( Compression-Compression-Compression )

CCT ) / A ) o )
. . . zone de béton encastrée sur, le tirant’dans une direction unique 0.758,
( Compression-Compression-Traction )
CTT % ) § o
zone de-béton-encastrée sur les tirants ‘dans deux directions 0. 658,

( Compression-Traction-Traction )

NOTA: Si les armatures de confinement sont disposées dans le”béton-du nceud et si 1’ efficacité de ces armatures est
vérifiée par les analyses ou par-es‘essais, la valeur du coefficient de minoration de la résistance du béton, donnée
dans le tableau ci-dessus, peut étre,augmentée:

B.3.5 Les armaturesen treillis’soudés’; doivent étre disposées au niveau des surfaces des zones de
régularisation des.contraintes calculées-selon le modele bielle-tirant. L’ espacement des barres du
treillis ne doit pas €tre supérieur a 300mm. “Dans toutes les directions, le rapport entre la section d’
armatures et latsection brute du béton, ne doit pas étre inférieur a 0.3% .

B.4 Procédures de calcul

B.4.1 11 convient de suivre les procédures suivantes pour calculer la zone de régularisation des

contraintes par le modele bielle-tirant .

1) Déterminer 1’ étendue de la zone de régularisation des contraintes en fonction des

conditions limites et desefforts sollicitants ( voir article B. 1)

2) Construire le modele bielle-tirant dela zone de régularisation des contraintes (voir article B.2)
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3)

4)

5)

Calculer les efforts sollicitants dans les bielles et dans les tirants selon les efforts agissants
aux bords dela zone de régularisation des contraintes, et selon les conditions d’ équilibre

des bielles et des tirants.

Vérifier la résistance des tirants, des bielles et des nceuds ( voir article B.3). Vérifier si
la résistance des matériaux, le ferraillage et les dimensions des éléments des tirants, des

bielles et des nceuds sont conformes aux exigences de conception.

Si les termes ci-dessus ne sont pas vérifiés, il peut étre néeessaire d’ ajuster la
configuration du modele bielle-tirant, et méme d’ ajuster les/dimensions des éléments
structuraux , avant de reprendre les procédures ci-dessus. Si les, termes ci-dessus sont
vérifiés, les calculs détaillés des armatures peuvent €tre” effectués. Les armatures
constructives et les armatures de diffusion au niveau des surfaces de 1’ élément, doivent

étre conformes aux dispositions de 1’ article B .37 5.
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Annexe C

Calcul du retrait et du fluage du béton,
incidences sur les pertes de précontrainte
intermédiaires et finales

C.1 Déformation dd au retrait

C.1.1 La déformation di au retrait du béten'peut &tre calculée d 1>aide des formules suivantes

e (1, 1) Aey *B(t=ty) (C.1.1-1)
8“0:85(](;"]) 'ﬁRH (C11-2)
el fe) =60 +108,( 9% fo/fimo) ] - 107° (C.1.13)
Bew =1.55[1 =(RH/RH,)’] (C.1.1-4)

, 7 (t—t)/t, 03
BS(t_tS)_[350(h/h0)2+(t—ts)/tl} (C.1.15)

Avec:
t—Age du béton lors du calcul (jours)
t,—Age du béton au début du retrait (jours). L’ age peut étre supposé égal a 3 ~7 jours
e, (t, t,)—Déformation du béton en supposant que 1’ dge du béton au début du retrait soit égal a
t, et que 1’ age du béton lors du calcul soit égal a .
e..,—Coefficient de retrait nominal
B,—Coefficient de développement du retrait en fonction du temps
f..—Résistance moyenne en compression ( MPa) des éprouvettes cylindriques en béton
C25 ~C50 a1’ age de 28j,f,,, =0.8f,, , + 8MPa;
fux—Résistance caractéristique en compression (MPa) des éprouvettes cubiques en béton
1’ intervalle de confiance de 95%
Bry—Coefficient relatif a 1’ humidité moyenne de 1’ année. La formule (C. 1. 1-4) est

adaptée aux conditions 40% < RH < 99%.
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RH—Humidité moyenne de 1’ année ( % )
B..—Coefficient fonction du type de béton. Pour les bétons composés de ciment portland ou
les bétons a prise rapide, B, =5.0
h—Epaisseur théorique de 1’ élément (mm) , 2 =2A/u ol A est la section transversale de
1’ élément, u est le périmetre de 1’ €lément en contact direct avec 1’ atmosphere.
RH, =100% ;
h, =100mm;
t, =1 jour;
fime = 10MPa,,

C.1.2 La valeur du coefficient de retrait nominal &_,, pour les bétons de classe G25 ~ C50 peut étre

prise égale a celles données au tableau C. 1.2, qui ont été calculées selon la formule (C.1.1-2).

Tableau C.1.2 coefficient de retrait nominal &, ( x 10°) du béton

40% <RH < 70% 70% <RH < 99%

0.529 0.310

NOTA 1. Les valeurs de ce tableau sont adaptées aux bétons composés de ciment portland ou aux bétons a prise rapide.
2. Les valeurs de ce tableau sont adaptées aux environhements de_témpérature, moyenne —207C ~ +40C.
3. Pour les bétons de classe supérieure aC§0j ‘les valeurs dans le tableau'ci-dessus, doivent étre multipliées par

32.4
Jfu

ou f, est la résistance-caractéfistique en compression du béton (MPa).

C.1.3 Lorsque la perte detension,de la précontrainte ; due au retrait du béton, doit &tre prise en

compte dans la conception, e retrait du béton peut étre calculé selon les procédures suivantes.

1 Calculerle<coefficient de développement du retrait B, (¢ — ¢, ) sur la période 7, a ¢, et le
coeffic¢ient de développement du retrait 8, (#, —¢,) sur la période ¢, a t,. Pour le calcul du
coefficient B,(#, —t,) , les termes ¢ dans les formules doivent &tre remplacés par 7,. Dans ces
formules, ¢ est 1’ age du béton (jours) lors du calcul de la déformation de retrait, 7, est 1’
age du béton (jours) lors de la mise en tension des armatures de précontrainte, ¢, est 1’ age
du béton (jours) au début du retrait ( également en fin de cure du béton). Les ages du

béton ci-dessus peuvent étre pris égaux a 3 ~7 jours en respectant la relation de ¢ > #,= ¢,.

2 Calculer la déformation due au retrait £ (¢, ¢,) sur la période #, a ¢t a 1’ aide de la formule

suivante ;
g, (t, to) :8c50|:Bs(t_ts) _,85<to_ts)] (C.1.3)

Le coefficient du retrait nominale , peut étre pris selon le tableau C. 1. 2.
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C.2 Coefficient de fluage

C.2.1 Le coefficient de fluage du béton peut étre calculé a 1’ aide des formules suivantes

d(t,t)) =y * B.(t-1,) (C.2.1-1)
Py = bryy * B(fuw) * B(1p) (C.2.1-2)
1 -RH/RH,
bry =1+ T (C.2.1-3)
0.46(h/h,)"
5.3
=0 C.21-4
BUa) = 33 ( )
B(t,) = ! (C.2.1-5)

0.1+ (t,/t,)"?

_ (t_to)/t] A
B.(t-t,) _[,BH+(t—t0)/tJ (C.2.1-6)
BH:ISO[I +(1.2RRV;I{]/]8]£+250<,1 500 (C.2.1-7)
0 S0

Avec;
t,—Age du béton (jours) lors de la’miseen tension des armatures de précontrainte
t—Age du béton (jours) lors durcalcul
@(t,t,) —Coefficient de fluagedirbéton forsque 1’ age du béton a la mise en tension est de #, et
que 1’ 4ge du béton au mioment duscaleul est'de .
¢,—Coefficient du fluage nominal

B.—Coefficient’de développement du fluage en fonction du temps

Les significations des tetmesf, . f.., RH .RH, .h .h, .t, dans les formules ci-dessus sont identiques a

celles de I article C¢ 1.1 de la présente norme.

C.2.2 Le coefficient nominal de fluage ¢, des bétons de classes C25 ~ C50 peut étre pris selon les

valeurs du tableau calculées selon la formule (C.2.1-2).

Tableau C.2.2 Coefficient nominal de fluage ¢, des bétons

A < 40% <RH < 70% 70% <RH < 99%
age du béton
lors de la mise Epaisseur théorique Epaisseur théorique
en tension (1) 100 200 300 =600 100 200 300 =600
3 3.90 3.50 3.31 3.03 2.83 2.65 2.56 2.44
7 3.33 3.00 2.82 2.59 2.41 2.26 2.19 2.08
14 2.92 2.62 2.48 2.27 2.12 1.99 1.92 1.83
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suite

age du béton 40% <RH < 70% 70% <RH < 99%

lors de la mise Epaisseur théorique Epaisseur théorique

en tension (J) 100 200 300 =600 100 200 300 =600
28 2.56 2.30 2.17 1.99 1.86 1.74 1.69 1.60
60 2.21 1.99 1.88 1.72 1.61 1.51 1.46 1.39
90 2.05 1.84 1.74 1.59 1.49 1.39 1.35 1.28

NOTA 1. Les valeurs de ce tableau sont adaptées aux bétons a base de ciment portland ou aux bétons a prise rapide.
2. Les valeurs de ce tableau sont adaptées aux environnements de température moyenne de —20°C ~ +40C.

3. Pour les bétons de classe supérieure aC50, les valeurs dans le tableau ci-dessus ‘doivent étre multipliées par

32.4
fck

4. Lorsque 1’ épaisseur théorique et 1’ 4ge de la mise en tension des éléments, sont des valeurs intermédiaires par rapport

ou f, est la résistance caractéristique en compression du béton( MPa).

a celles qui sont données dans le tableau, le coefficient nominal de fluage peut &tre calculé par interpolation.

C.2.3 Lorsque la perte de tension de la précontrainte due.au fluage du béton doit étre prise en

compte des la conception, le coefficient de fluage peut€tre calculé selon les procédures suivantes.

1 Calculer le coefficient B, selon la fermule, (C:2. 1-7)% Lorsque'd0% < RH < 70% , il est
considéré que RH =55% . Lorsques70% "= RH <r99% ,%il est considéré que RH =80% .

2 Calculer le coefficient de'développement dufluage B.(7 —1,) selon la formule (C.2.1-6) en
prenant en compte 17age du/béton ¢, 1™ age de.mise en tension ¢, ainsi que le coefficient 8.

3 Calculer le coefficient-dé fluage ¢{ 73¢,). selon la formule (C.2.1-1) en prenant en compte
le coefficient B((#~t,) ainsi que lé coefficient nominal de fluage pris selon le tableau C.

2.2 (/interpoler-si nécessaire )

NOTA :Lorsque 1" 4ge a la mise en tension dépasse 1’ 4ge maximal de 90 jours donné au tableau
C.2.2, le coefficient nominal de fluage peut étre calculé par la formule ¢', = ¢,8(t',)/B(t,) avec
¢, coefficient nominal de fluage donné au tableau C.2.2, et B(t',) et B(t,) calculés par la formule
(C.2.1-5). Dans ces formules, ¢, est 1’ 4ge de mise en tension donné dans le tableau, et #'; est I’

age supplémentaire au-dela de 90 jours a prendre en compte dans le calcul.

C.2.4 Pour les bétons additionnés de cendres volantes, il convient de déduire le coefficient de
fluage correspondant aux caractéristiques du béton obtenues lors des essais de fluage. En 1’ absence
de résultats d’ essai suffisants, le coefficient de fluage du béton additionné de cendres volantes peut

étre calculé a 1’ aide de la formule (C.2.4) .

d)(t’to) :d)(a’to) c by B (1-1,) (C.2.4)
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Dans la formule,¢(a,t,) est le coefficient d’ ajustement du fluage nominal du béton additionné de
cendres volantes, et pris selon le tableau C.2.4 en fonction de la teneur en cendres volantes «, et

de 1’ 4ge a la mise en tension f,. Les coefficients ¢, et B, (#-f,) sont calculés selon 1’ article C.2. 1.

Tableau C. 2.4 coefficient d’ ajustement du fluage nominal du béton additionné de cendres volantes ¢(«,?,)

age a la mise en tension teneura (% )
t,(Jours) 10 20 30
7 0.80 0.65 0.53
14 0.70 0.55 0.45
28 0.64 0.50 0.41
60 0.60 0.47 ' 0.38
90 0.58 0.46 0.37

NOTA:1. La teneur « est calculée en pourcentage par rapport d la masse du béton
2. Lorsque lateneur en cendres volantes et 1’ 4ge a la mise en tension des éléments sont’des valeurs intermédiaires par rapport
a celles qui sont données le tableau, le coefficient d’ ajustement du fluage nominal peut étre calculé par interpolation.

C.3 Rapport entre la perte desrelaxation intermédiaire et la perte de
relaxation finale

C.3.1 Lorsque les pertes par relaxation des armatures’ de précontrainte, doivent étre calculées par
phase, les valeurs intermédiaires des/pertes doivent &tre déterminées conformément au tableau C. 3.
1 en fonction du temps passé depuis la misé.en tension:” Les valeurs finales des pertes de relaxation

des armatures de précontrainte-doivent €tre, calculées conformément a 1’ article 6. 2. 6.

Tableau C.3.1 rappeort entre la perte de relaxation intermédiaire et la perte de relaxation finale

Temps (jours): 2 10 20 30 40

Rapport 0.50 0.61 0.74 0.87 1.00




Annexe D
Formules de calcul des effets thermiques

100mm

J~
N
N
E
\
4,
|
o3
o~
11

Figure D. 0.1 Calcul du gradient thermique

D.0.1 Les contraintes,dans les poutres<isostatiques;” dues aux effets thermiques, doivent étre

calculées a partir des/formules suivantes
N\=SA 1aFE, (D.0.1-1)
M!'s'- YAt E.e, (D.0.1-2)
1) Contraintes dues au gradient thermique positif
N M,
o= _A_0+fy+tya°E° (D.0.1-3)

2) Contraintes dues au gradient thermique négatif, calculées a partir de la formule (D.0.1-3)
en prenant la valeur négative de ¢, dans les formules (D.0.1-1), (D.0.1-2) et (D.0.1-3).

Avec:
A,—Surface €lémentaire dans la section transversale

t,—Moyenne en valeur positive du gradient thermique dans la surface €lémentaire A,
a,— Coefficient de dilatation linéaire du béton, pris selon les dispositions des { Regles

générales de conception des ponts routiers) JTG D60.

E.—Module d’ élasticité du béton
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y—Distance entre le point de calcul et 1’ axe passant par le centre de gravité de la section
homogénéisée. Cette valeur est positive si le point est situé¢ au-dessus du centre de gravité
et est négative dans le cas contraire.

e,—Distance entre le centre de grativé de la surface €lémentaire A , et 1’ axe passant par le

y?
centre de gravité de la section homogénéisée. Cette valeur est positive si le point est situé
au-dessus du centre de gravité et est négative dans le cas contraire.

A, .I,—Moment statique et le moment d’ inertie de la section homogénéisée.

D. 0.2 Pour les poutres continues, les effets du moment hyperstatique M’, doivent étre pris en
compte dans le calcul des contraintes dues au gradient thermique. Dans ce casy le second terme M’

a droite de 1’ équation (D.0.1-3) doit étre remplacé par M, =M’ + M".
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Annexe E

Formules simplifiées de calcul de la longueur
de flambement des éléments soumis a la
compression

E.0.1 Pour les éléments sollicités a la compression ,/il"convient de déterminer la longueur efficace
[, selon la formule suivante
YoNs=n,Af, (E.O0.1)
Avec; k—Coefficient d’ ajustement de la~longueur efficace, déterminé selon des expériences ou
calculé a partir des formules'de.]1’ article E. 0,2vou E. 0. 3. Si I’ élément est encastré a ses
deux extrémités, k = 0.5, Siune extrémité ést encastrée et 1’ autre est une rotule fixe,
k=0.7. Si les deux extrémités sont.des rotules fixes, kK =1. 0. Si une extrémité est
encastrée et 17 autre librey k =2. 0y

[—Distance entre,les points d’ appti de ¥ élément.

E.0.2 Si un élément-est encastré a une extrémité et est retenu au niveau de 1’ autre extrémité par
des ressortsyélastiques dans la direction horizontale, et par des ressorts élastiques de rotation, le

coefficient d’ ajustement de la longueur efficace doit étre déterminé a 1’ aide de la formule suivante

ke=0. 53"1’[1 26%56@ 1 +(())'.Z)1k§ o 7513)%? . 15/@} (E.0.2-1)
kQ:KGELI (E.0.2-2)
l3
kF:KFEI (E.0.2-3)
Avec:
k, Coefficient de rigidité vis-a-vis de la rotation relative a 1’ extrémité retenue.

K,—Rigidité de rotation a 1’ extrémité retenue.

k.—Coefficient de rigidité vis-a-vis du déplacement relatif horizontal a 1’ extrémité retenue.



Figure E.0.2 Elément encastré a une extrémité et retenu au niveau de 1’ autre extrémité par des

ressorts é€lastiques dans la direction horizontale et par des ressorts-€lastiques de rotation

K.—Rigidité vis-a-vis du déplacement horizontal a 1’ extrémité retenue.
[—Distance entre les points d’ appui de 1’ élément

EI—Rigidité a la flexion de la section transversale de 1*¢lément

E.0.3 Si un élément est encastré a une extrémité et retenu au niveau de 1’ autre extrémité par des
ressorts élastiques dans la direction horizentale, Te, coefficient 'd“ajustement de la longueur efficace
peut étre déterminé selon la formule suivante;

1. 3k*

Is2-0 7. 05 (E.0.3)
. F

Ky

RUUIE

7777,
Figure E.0.3 Elément encastré a une extrémité et retenu au niveau de 1’ autre extrémité

par des ressorts €élastiques dans la direction horizontale
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Annexe F

Calcul de la résistance a la compression

des sections droites circulaires des éléments
sollicités en compression excentrée

F.0.1 Pour un élément en béton armé, sollicité a la compression excentrée de section circulaire
constitué de béton de classe C30 ~ C50, avec un taux d’armatures longitudinales de 0. 5% ~4% et
des armatures longitudinales uniformément réparties sur’ levpérimetee de la section transversale, la
résistance d la compression de la section droite\ doit satisfaire.aux*exigences suivantes

Yo, Sn,Af (F.0.1)
Avec:

Yo
N,—Effort de calcul de’‘compression

Coefficient d’ importance/de ‘la,structure

n,—Coefficient relatif &"la tésistance & la"compressSion, pris selon le tableau F.0. 1.
A—Aire de la §ection transversale-de ‘1. €lément

f.s—Résistance de _calcul en compression, du béton
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Annexe G

Méthode de calcul simplifiée des pertes

de précontrainte dues a la déformation des
dispositifs d’ ancrage,a la rentrée d’ ancrage
et aux effets de frottement

G.0.1 Les pertes de tension dues a la déformation”dés-dispesitifs d’ ancrage et dues au frottement
négatif dans le sens inverse de 1’ effort de la précentrainte, générées par le retrait des armatures de
précontrainte, doivent &tre prises en compte ‘dans le calcul/des éléments en béton précontraint
sollicités a la flexion. Le coefficient du frottement négatif entre les armatures et les gaines peut étre

pris identique a celui du frottementipesitif.
G.0.2 La longueur d’ influénce dufrottement, négatif /;( voir la figure G.0.2) peut étre calculée

I IEQh: By (mm) (G.0.2-1)
Ao,

Dans laformule ci<dessusy Ao, est la perte'de tension due au frottement sur la longueur unitaire de

par la formule suivante

la gaine calculée selon la formule suivante:

0,0,

Ao, =4 (G.0.2-2)

Avec:
o..,—Contrainte limite dans la section de sortie des vérins de mise en tension au niveau de 1’
ancrage actif
o,—Contrainte dans les armatures de précontrainte au niveau de 1’ ancrage passif, déduction
faite des pertes dues au frottement le long de la gaine

[—Distance entre 1’ ancrage actif et 1’ ancrage passif

Lorsquel; < [, la perte de tension Ao (o, ) dans les armatures de précontrainte a la distance x par

rapport a 1’ ancrage actif, peut étre calculée a 1’ aide de la formule suivante
Ao (o,) =Acl; (G.0.2-3)
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Ao =2A0 I, (G.0.2-4)

Dans la formule ci-dessus, Ao est la perte de tension totale au niveau de 1’ ancrage actif , générée par

le frottement négatif sur la longueur d’ influence /; lorsque /; < |.

Six = [;,les armatures de précontrainte a la longueur x ne sont pas soumises a 1’ influence du

frottement négatif.

Sil; > I, la perte de tension Ao’ (o’,) dans les armatures de précontrainte a la distance x’ par

rapport a 1’ ancrage actif, peut étre calculée a 1’ aide de la formule suivante
Ao’ (o',) =Ac' -2x"Ac, (G.0.25)
Dans cette formule, Ao’ est la perte de précontrainte sous(l” ancrage active en prenant en compte le

frottement négatif. Elle peut étre calculée par la méthode ‘suivante: Ao’ =cd, ou cd est obtenu en

considérant que la surface de la trapéze isoctle ca'bd dans la figure G.0.2 est égale a 2Al - E,.

G

acon

- 0 x
B |- | o

Figure’G. 0.2 Illustration du calcul des pertes de tension dans les armatures

de précontrainte dues au frottement négatif

Avec

La lignecaa’ représente le niveau de contrainte dans les armatures de précontrainte, déduction faite

de la perte de tension due au frottement positif entre les armatures de précontrainte et les gaines
La ligneeaa’ représente le niveau de contrainte dans les armatures de précontrainte, déduction faite

de la perte de tension due au frottement positif et de la perte de tension due au frottement négatif,

entre les armatures de précontrainte et les gaines lorsque [, < [.
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La lignedb représente le niveau de contrainte dans les armatures de précontrainte, déduction faite de
la perte de tension due au frottement positif et de la perte de tension due au frottement négatif entre

les armatures de précontrainte et les gaines lorsque /; > /.

Le polygone cae est un triangle isocele. Le polygone ca’bd est un trapeze isocele.

G.0.3 Lorsque les armatures de précontrainte sont tendues aux 2 deux extrémités ( tendues
simultanément ou tendues 1’ une apres 1’ autre ) , et que les longueurs d’ influence du frottement
négatif a partir des deux extrémités se superposent, la contrainte dans les armatures de précontrainte
dans la section qui se situe dans la zone de superposition, apres déduction.des'pertes de tension dues
au frottement positif et dues au frottement négatif, peut étre déterminée selon la‘méthode suivante .
Tout d” abord, calculer les pertes de tension dues au frottement positif-et dues au frottement négatif
le long du cable en partant respectivement des deux extrémités et en supposant qu’ elles sont tendues
et ancrées séparément. Ensuite, la contrainte dans les armatures de précontrainte dans la section qui
se situe dans la zone de superposition est prise égale d“la Contrainte limite dans la section qui
correspond aux sorties de 1’ ancrage actif, déductiomfaite de la*valeur de la perte maximale calculée

ci-dessus, en partant respectivement des deux extrémités.
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Annexe H

Méthode de calcul simplifié des pertes de
précontrainte due a la déformation é
lastique du béton dans les éléments
soumis a la post-tension

H.0.1 Lorsque les cédbles de précontrainte ancrés dans la-méme section des éléments en béton
précontraint par post-tension, sont tendus de manigre successive, les pertes de tension dues a la
déformation €lastique de compression du béton, peuvent étre calculées selon la formule suivante

m—1
2

Oy =

a Ao, (H.0.1)

Avec:
m—Nombre de cables de préeontrainte
Ao ,.—Valeur moyenne de la contrainte normale dé.compression du béton, au niveau du centre de
gravité de toutes les-armatures de préeontrainte, dans la section de calcul, générée par la

mise en tension dewchacun des_cables, de précontrainte.

Cette formule peut€galement étre appliquée pour calculerles pertes de tension dues a la déformation
élastique de compression du béton dans le cas ou les cables de précontrainte sont ancrés dans des
sections “différentes, et sont tendus par phases ( par exemple, les ponts construits par
encorbellement). Dans ce cas, les cibles de précontrainte sont groupés par sections d’ ancrage, et
m est le nombre de groupes de cébles qui traversent la section de calcul. Ao, est la valeur moyenne
de la contrainte normale de compression du béton au niveau du centre de gravité de toutes les
armatures de précontrainte, dans la section de calcul, générée par la mise en tension de chacun des

groupes de cébles.
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Annexe J

Méthode de Calcul de la hauteur de la

zone comprimeée dans les sections fissurées
d’ élements en béton précontraint de
catégorie B

J.0.1 Pour les éléments en béton précontraint de section{en=forme de T ou de I, sollicités a la
flexion, la hauteur de la zone comprimée x peut étre calculée selon les formules suivantes ( voir la
figure 7.1.4)

Ax +Bxf +Cx+ D =0 (J.0.1-1)
A=b (J.0.1-2)
B23be, (1.0.13)

C=3b,h' (2ey Al ) $6a (A g, + A's8") #6a. (A g, +A'g',) (J.0.1-4)
D= —b,h';(3ey +2h'y) -604,51,(Aphpgp +Ala' g ) —6a,(Ahg +A'a'g')
(1.0.1-5)

La valeur dex est obtenue en“introduisant:lés‘yaleurs/de A .B.C et D dans la formule (J.0.1-1).

Pour les éléments”en béton précontraint”de section rectangulaire, sollicités a la flexion, il est
supposé que latwvaleur de 4’ dans les formules (J.0.1-4) et (J.0.1-5) est égale a zéro.
Avec;
b—Largeur de 1’ ame des sections en forme de T ou de I ou de sections rectangulaires
ey—Distance entre le point d” application de 1’ effort N et le bord de la zone comprimée.
b,—Différence entre la largeur de la table de compression et la largeur de 1’ ame des sections
en forme de T ou de |
h'.—Epaisseur de la table de compression des sections en forme de T ou de I
h, .h,—Distance entre le centre de gravit€ des armatures de précontrainte tendues et le bord de la
zone comprimée.
Distance entre le centre de gravité des armatures passives tendues et le bord de la zone
comprimée
g,-g,—Distance entre le centre de gravité des armatures de précontrainte tendues et le point d’

application de 1’ effort N, g, =h, +ey.
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ay,

Distance entre le centre de gravité des armatures passives tendues et le point d’

application de 1’ effort N, g =h, +ey.

.a’' —Distance entre le centre de gravité des armatures de précontrainte comprimées et le bord

de la zone comprimée.
Distance entre le centre de gravité des armatures passives comprimées et le bord de la

zone comprimée.

g',.g',—Distance entre le centre de gravité des armatures de précontrainte comprimées et le point

d’ application de 1’ effort N, g', =a’, + ey
Distance entre le centre de gravité des armatures passives comprimées et le point d’

application de 1’ effort N, g', =a’, +ey

NOTA ;1. La contrainte des armatures passives dans les zones comprimées doit satisfaire & 1’ exigence

de o, < f,. Lorsque ay o, > f, le terme A’ dans Tes formules (J. 0. 1-4) et

sd

(J.0.1-5) doit étre remplacé par a A’ ou fi_ est Ja résistance de calcul en traction des

ES™ cc

armatures passives et o est la contrainte-du béten-au niveau du centre de gravité des
armatures passives, dans la zone comptrimée:, La contrainte du béton o, peut étre
calculée par la formule (7. 1.4-1), en remplagant-le terme C dans la formule par la
distance entre le centre de gravité des armatures passivesy, et le centre de gravité de la

section fissurée.

2. Lorsque la contrainte| AN T’ o) |“dans les armatures de précontrainte dans la zone

comprimée est unedraction, elle est'négative. Les signes positifs des termes utilisés dans
les formules (170, 1449 et (J.0,1:5) qui contiennent A’ , doivent étre remplacés par
des signes négatifs. o, est la-contrainte du béton au niveau du centre de gravité des

armatures, de précontrainte dansila zone comprimée.

3. Lorsque-des armatures de précontrainte ou des armatures passives sont absentes dans les

zones comprimées, les termes deA’  ou A’ dans les formules (J.0.1-4) et (J.0.1-5)

doivent &tre pris égaux a zéro.



Notice explicative relative aux expressions de
la présente norme

1 Pour faciliter 1’ application de la présente norme, les niveauXx"d’ exigence des expressions

sont expliqués ci-dessous
1) Les expressions obligatoires de niveau d’ exigenee supérieures, sont les suivantes

L’ expression“obliger” est utilisée dans le sens positif et 1’ expression “interdire” est utilisée

dans le sens négatif .

2) Les expressions de niveau-d’ exigénce moyennes, qui indiquent des prescriptions a

adopter de maniere générale sont les suiyantes

L’ expression “ devoir”_¢st utilisée dans le senspositif et 1’ expression “ne pas devoir” est

utilisée dans le sens négatif.

3) Les expressions‘de niveau d’ exigence inférieures, qui indiquent des recommandations a

suivre sans ‘obligation sont les suivantes.

L’ expression“ convenir” est utilisée dans le sens positif et 1’ expression “ne pas convenir” est

utilisée dans le sens négatif.

L’ expression“ pouvoir” est utilisée pour indiquer des prescriptions dont le choix est libre,

lorsque cela est possible.

2 Les expressions “doit étre effectué selon------ ou “doit étre conforme aux dispositions de
------ sont utilisées pour indiquer des dispositions obligatoires a respecter, dispositions qui
sont prescrites par d’ autres normes. L’ expression “peut se référer a ------ 7 est utilisée
pour indiquer les dispositions a suivre de manieére non-obligatoire et qui sont prescrites par

d’ autres normes.
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Explication sur les mots utilisés dans la
présente norme

Le degré de rigueur pourl application des presentes regles est exprimé par-les expressions suivantes

208

)

2)

3)

4)

Pour exprimer ce qui est tres strict et auquel ofv'nexpeut pas deroger, les expressions il
faut obligatoirement ), { il est necessaire de W_-Ssentr ermployees dans les tournures
positives, ainsi que les expressions ainterdife m,wil est interdit desdans les tournures

negatives ;

Pour exprimer ce qui est strict, oii, INon doit tout faire ainsi dans le cas norrmal, les
expressions comme wil faut-wet invérserment<wil ne faut pas $ \text{20} $ . wil ne

doit pas wsont employees;

Pour exprimer-ce gui eststrict ot 4l fautitout, $\text{d| $ abord faire ainsi, mais avec un
peu de latitude de“choix lorsque’ la situation le permet, les expressions w il convient de

wet inversement,wil ne convient pas des sont employees

Pourwexprirner ce qui est laissé au choix dans une situation donnee, les expessions wil

peut oo 1l est possible de s sont employes.



Explications sur les a



1 Généralités

1.0. 1 Cette norme s’ applique obligatoirement. Elle précise les exigences' de base pour la

conception des structures des ponts routiers et des ponceaux en béton armé et en béton précontraint.

1.0.2 Cette norme s’ applique a la conception des nouvellesistructures en béton armé et en béton
précontraint, structures qui sont largement utilisées dansl’“ngénierie des ponts routiers et des

ponceaux, en utilisant du béton normal.

1.0.3 Les notions de coefficients partiels sont utilisées dang 1 eéxpression de 1’ état limite, dans
lequel la valeur de calcul de 1’ action est.obtenue.en multipliant la‘valeur caractéristique de 1’ action
par le coefficient partiel correspondant;, coefficient quitest spécifié dans la norme en vigueur ¢

Reégles générales pour la conception des ponts routiers et des.ponceaux ) (JTG D60).

Les résistances de calcul des matériaux sont'données” directement par la présente norme, ces
résistances sont obtefiues ‘en, divisant les;résistances caractéristiques par les coefficients partiels
correspondants, coefficients, dont les yaleurs, sont données dans les notices explicatives de la

présente norme:
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2 Terminologie et symboles

Ce chapitre ne répertorie que les termes dont la définition doit étre spécifiéerdans le contexte de la

présente norme. Les termes généraux et usuels liés aux ponts n’ en font pas partie .

Les termes communément définis, tels que les termes relatifs @ la fiabilité et aux combinaisons d’
actions dans la version précédente de cette norme ont été<supprimés. Les termes spécifiques aux
structures en béton, tels que les zones de régularisation,de confraintes, les modeles bielles-tirants,

les longueurs d’ ancrage, les épaisseurs d’ enrobage ,-et¢c ont été complétés dans la présente norme.

Certaines définitionsde termes sont reconmus “a 1’ international,tels que les états limites.
Néanmoins, la plupart des définitions-sont dennées dans{le‘sens général et ne sont reconnues ni au
niveau international ni au niveau national. “Les termes anglaissne sont pas des noms normalisés et

sont donnés uniquement a titfe indicatif™

Les symboles du présent chapitre” sont énumérés dans 1’ ordre des symboles relatifs aux propriétés
des matériaux, aux/actions et a leurs effetsy -aux parametres géométriques, aux coefficients de
calcul et autres sujets.s Lies principales lettres des symboles sont conformes aux dispositions des
normes nationales en”vigueur. Lorsqu’ il n’ existe pas de disposition uniforme dans la norme
nationale, le symbole le plus utilisé hatituellement est adopté. Dans ce chapitre sont énumérés
uniquement les/principaux symboles. Les autres symboles apparaissant dans la présente norme, ne

sont pas présentés de maniere exhaustive .
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3 Mateériaux

3.1 Beétons

3.1.1 La résistance caractéristique en compression du béton-estrla résistance en compression ( en
MPa) mesurée par 1’ essai normalisé a 28 jours (en-raisen deil’ utilisation de cendres volantes et d’
autres adjuvants minéraux dans le ciment et le béton; 1” age du test peut étre prolongé de maniere
approprié¢e en fonction de la spécificité de lassituation) sur éprouvette.fabriquée selon la méthode
standard, dont 1’ intervalle de confiance €st de 95% . Les princip€s, pour la mesure des résistances
caractéristiques et les dimensions d& 1;“€prouvétte en béton’, «définis dans la présente norme, sont
conformes aux normes internationales et aux " Regles pour la“conception des structures en béton"
(GB50010).

La classe de résistance du béton-dans cet article a un sens similaire a celui de la catégorie du béton
dans le document, "(Régles .de pont JTJ 023- 85", mais les deux notions sont différentes. La
catégorie du béton coerrespond a la résistance en compression dont 1’ intervalle de confiance est de
85% mesurée sur éprouvette cubique de 200 mm c¢6té. . La classe de résistance du béton correspond
a la résistance en compression dont 1’ intervalle de confiance est de 95% mesurée sur éprouvette
cubique de 150 mm de c6té . La relation de conversion entre la classe de résistance du béton et la

catégorie du béton est la suivante
La classe de résistance du béton f. , dans la présente norme est égale a

fcu,k =Mpso — L. 6450'1150 :/‘LHSO( 1 -1.645 5f150) (3'1)

Dans la formule, wys,, 055 €t Ops, sont respectivement la valeur moyenne de la résistance en
compression, son écart type, et son coefficient de variation pour les mesures sur éprouvette cubique

de 150 mm de coté .
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La catégorie du béton dans les { Régles des ponts JTJ 023-85 ) s’ exprime par la formule suivante

R’ = Mgaoo — T raoo =Moo (1 = Orago ) (3-2)

Dans la formule, gm0 > Trooe € Opage SONt respectivement la valeur moyenne de la résistance en
compression, son écart type, et son coefficient de variation pour les mesures sur éprouvette cubique

de 200 mm de coté .

La relation entre les valeurs moyennes de résistance est la suivante
Moo = 0- 955 (3-3)

La relation entre les coefficients de variation est la suivante
81{200 = 81150 = 8{ ‘ (3'4)

La relation suivante est obtenue

o
fcu,k = Mgso (1 = 1. 6456,5) = £ (1 - 1,6458,,)

0. 95
_ 1 - 1.645§£,50. P L — 1. 6456, ol (35)
0.95(1 - 8,005) 0.95(1 - 6y)
Le coefficient de variationd, peut'étre<pris.dans le tableau 3-1
Tableau 3-1 ~Coefficient.de variation de la réSistance en compression du béton
Seux C25 C30 C35 C40 C45 C50 C55 C60
S 0.16 m 0.13\ [™0.12 0.12 0.11 0.11 0.10

3.1.2 Dans cetarticle, les modifications suivantes ont été apportées a la limite inférieure de la

classe de résistance du béton, pour les éléments structuraux des ponts routiers et des ponceaux :

la limite inférieure de laclasse de résistance du béton des éléments structuraux est augmentée d’ une
classe. Dans la présente norme, la classe de résistance minimale du béton des éléments structuraux
passe de C20 a C25. Lorsque des barres HRB400, HRB500, HRBF400 et RRB400 sont utilisées,

la classe de résistance minimale du béton des éléments structuraux passe de C25 a C30.
Lesarmatures de précontrainte utilisées dans les éléments structuraux en béton sont principalement

des torons et des fils en acier. Pour ces €éléments en béton précontraint, la classe de résistance

minimale du béton est C40, ce qui est identique a la version précédente de la norme.
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3.1.4 La résistance de calcul en compression du béton f,, est obtenue en divisant la résistance
caractéristique en compression du béton par le coefficient partiel du béton y, =1,45. La valeur du
coefficient partiel du béton répond a 1’ exigence de fiabilité du calcul a la rupture fragile pour 1’

analyse structurelle du 2eéme niveau de sécurité.

La résistance de calcul en traction du béton f, est obtenue en divisant la résistance caractéristique en
traction du béton, par le coefficient partiel du béton qui est le méme que celui qui est utilisé dans le

calcul de la résistance en compression.

Les dispositions relatives a 1’ effet de dimension des éléments sollicités enwcompression, ont été
suprimées dans la présente version de la norme. Ces dispositions proviennent d* anciennes normes

soviétiques, qui ont récemment été supprimées dans les normes russes.

3.1.53.1.6 Le module d’ élasticité, le module de cisaillement etle coefficient de Poisson du
béton sont les mémes que ceux spécifiés dans la versionwpréeédente de la norme. Le module d’
€lasticité du béton est calculé comme suit .

E =\ (3-11)

¢ 34574
2.2 %
f::u,k

3.2 Armatures

3.2.1 Les classes d’ armatures présentées dans cet article proviennent principalement des dernieres

normes nationales proniulguces+

1. Armatures passives :

Lesbarres d haute adhérence laminées a chaud de qualité SO0MPa, ont été rajoutées dans 1’ article.
L’ utilisation dé barres a haute adhérence et a haute résistance de 400 MPa et de 500 MPa, est
recommandée en tant qu’ armatures longitudinales principales e. L’ article relatif a 1’ utilisation des
barres a haute adhérence laminées a chaud de 335 MPa a été supprimé. L’ utilisation de barres a
haute adhérence a structure critaline fine de la série HRBF fabriquées par laminage a température
contrdlée, a été introduit dans la présente norme. Pendant la période de transition des différentes
versions de la norme, les armatures rondes lisses de classe 235MPa et les armatures rondes lisses de
classe 300MPa peuvent encore étre utilisées et leur résistance de calcul doit étre prise conformément

aux dispositions de la version précédente de cette norme.

HPB300correspond a la nuance des barres rond lisses, extraite de la norme nationale en vigueur ¢
Acier pour béton armé Partie 1. armature ronde lisse laminée a chaud ) ( GB1499. 1). Les
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diametres nominaux des barre vont de d = 6 a 22mm, par incrément de 2 mm.

HRB400 et HRB500 correspondent a des nuances de barres a haute adherence laminées a chaud, et
HRBF400 est la nuance de barres a haute adhérence a structure critaline fine. Toutes ces nuances
sont extraites de la norme nationale en vigueur { Acier pour béton armé Partie 2 ; armatures a haute
adhérence laminées a chaud ) (GB 1499.2). Les diametres nominaux des barres vont de d = 6 Q
50mm. Pour d inférieur ou égal a 22mm, les diametres diminuent par pas de 2 mm et pour d

supérieur a 22mm les valeurs nominales sont de 25mm, 28mm, 32mm, 36mm, 40mm, et SOmm.
RRB400correspond a la nuance des barres traitées thermiquement, extraites'de la norme nationale
en vigueur { Armatures a traitement thermique pour béton armé ) ( GB 13014,). Les diamétres

nominaux vont de d = 6 a SOmm et 1’ incrément est le méme que pous les armatures HRB.

Afin de faciliter la conception, les sections transversales, nominales et les masses linéiques

nominales des barres ci-dessus sont énumérées dans le tableau3-2.

Tableau 3-2 Sections transversales nominales et masses linéiques nominales des barres

Diametre nominal ( mm) Section nominale( mﬁlz) k Massé linéique nominale d’ une barre(kg/m)
6 28.27 Wa 0.222
8 et 5647 / 0.395
10 78,54 , 0.617
12 ) A "113.10 0.888
14 15300 Y 1.210
16 / 20140 1.580
18 254.150 2.000
20 N 31420 2.470
22 ‘ 380. 10 2.980
25 490. 90 3.850
28 615.80 4.830
32 804.20 6.310
36 1018.00 7.990
40 1257.00 9.870
50 1964. 00 15.420

Cettenorme présente également des barres a haute adherence laminées a froid, qui ne doivent étre
utilisées que sous forme de treillis soudés en tant qu’ armatures de construction. Ce type d’ armature
est extrait de la norme { Barres a haute adhérence laminées a froid ) (GB 13788) , et { Réglement

technique des armatures a haute adhérence laminées & froid pour béton armé ) (JGJ 95) , norme &
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laquelle on peut se référer si nécessaire.

2. Pour les armatures de précontrainte, les articles concernant les torons a haute résistance, de
diametres importants ont été complétés. Les barres de précontrainte de gros diametre sont

rajoutées et les fils adhérents qui présentent une capacité d’ ancrage médiocre sont éliminés.

Pour les armatures de précontrainte, la présente norme traite principalement de 1’ utilisation des
torons et des fils. Les barres filetées précontraintes sont utilisées uniquement pour les éléments de
dimensions moyennes et petites, ou en tant qu’ armatures verticales et transversales. Les torons sont
conformes & la norme en vigueur { Torons pour béton précontraint ) ( GB/F.5224). Les fils pour
précontrainte sont des fils lisses ou des fils a haute adhérence conformes'a la“norme en vigueur
{ Fils pour béton précontraint ) (GB / T 5223). Les barres précontraintes sont conformes a la
norme en vigueur { Barres pour béton précontraint) ( GB/T 20065 ~les sections transversales
nominales et les masses linéiques nominales des torons, (desufils et des barres précontraintes sont

énumérées au tableau 3-3.

Tableau 3-3 Sections nominales et masses linéiqués nominales des armatures de précontrainte

Type d’ armature et diamétre nominal (mm ) Section neminale ( mm®) % Masse linéique nominale (kg/m)
9.5 54.8 N 0.432
12. == "/ 98.7 0.774
Torons 1 x7 15.2 - 13970 1.101
17.8 ]  ~191, 0_ 1.500
2076 28570 2.237
; 5 ‘ 19.63 0.154
Fils ) | 38.48 0.302
AN 63.62 0.499
18 254.5 2.11
25 490.9 4.10
Barres
. . 32 804.2 6.65
precontramtes
40 1256.6 10.34
50 1963.5 16.28

3.2.2.3.2.3 Les principes de détermination de la classe de résistance des armatures sont les

suivants :

1 La résistance caractéristique en traction des armatures passives est déduite de la limite d’
€lasticité des barres spécifiée dans la norme nationale en vigueur avec un taux de garantie

d’ au moins 95% . La limite d’ €lasticité de la barre traitée thermiquement doit étre égale a
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440MPa selon la norme nationale, limite qui correspond a la limite d’ élasticité du produit
en sortie de fabrication. Cette limite d’ élasticité va diminuer apres raboutage par soudure
bout & bout des barres, et la classe de résistance prise en compte dans les travaux est de
RRB400 avec pour résistance a la traction 400 MPa. La résistance de calcul en traction des
armatures passives est obtenue en divisant la résistance caractéristique en traction, par le
coefficient partiel de 1’ acier v, = 1,2. En prenant en compte cette résistance de calcul, le
niveau de fiabilité dans 1’ analyse de 1’ élément sollicité en traction axiale est supérieur a

celle de 1’ analyse plastique structurelle correspondant au 2éme niveau de sécurité.

2 Les résistances caractéristiques en traction des torons et des fils, Sent prises égales a la
résistance ultime en traction spécifiée dans les normes nationales enyvigueur, normes selon
lesquelles la limite d’ élasticité des torons et des fils, est égale’a 0,85 fois leur résistance
en traction. Compte tenu du coefficient de sécurité de 1.25 ‘a appliquer a la résistance des
torons et des fils selon les { Regles des ponts JTT 023-85 1, la résistance de calcul en
traction des torons et des fils, considérée dans la présente norme est de f;; = f; x0.85/
1.25 =f,/1. 47
partiel du matériau yy, = 1,47.

soit en divisant la résistance caractéristique en traction par le coefficient

b

La résistance caractéristique en traction des armatares de précontrainte est déduite de la limite d’
élasticité des aciers, telle que précisée-dans la norme nationale en vigueur, en considérant le méme

coefficient partiel sur le matériau que teluivdes armatures passives, y, = 1.2.

3 La résistance de.caleal en compression'des @rmatures ', ou f*, peut €tre déterminée selon

les deux conditions suivantes ;
1) La déformation€n compression-des armatures &', (ou &',) =0.002.

2) La tésistance de calcul en compression des armatures f*,(ou f7,) = E.&’ (ou E ¢g')) doit

étre inférieure ou égale a leur résistance de calcul en traction.

Par exemple, au lieu de prendre en compte la valeur obtenue par f’, = 0.002 x 2.0 x 10° =
400MPa, la résistance de calcul en compression des armatures de classe HRB400 est prise égale a
sa résistance de calcul en traction f,; =330MPa. Pour les armatures de classe HRB500, la résistance
de calcul en compression est prise égale a f', =0.002 x2. 0 x 10° =400MPa, car cette valeur est
inférieure a sa résistance de calcul en traction f,, = 415MPa. Pour les torons de résistance
caractéristique en traction f,, = 1860MPa, la résistance de calcul en compression est prise égale a
f14=0.002 x 1.95 x 10° = 390MPa, car cette valeur est inférieure a la résistance de calcul en

traction f, = 1260MPa.
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Les torons de classe del960MPa et de diametre de 21. 6mm ont été rajoutés dans cette version
révisée de la norme. Quand on les utilise en tant qu’ armatures de précontrainte, il faut veiller a
leur compatibilité avec les dispositifs d’ ancrage, et il faut véfirier la fiabilité technique des

dispositifs d’ ancrage et du procédé de précontrainte avant toute utilisation dans le projet.

Les résistances de calcul en traction des armatures transversales sollicitées en cisaillement, en
torsion, ou au poingonnement sont limitées par les résultats des études expérimentales. Néanmoins,
lorsqu’ elles sont utilisées en tant qu’ armatures de confinement du béton ( sous forme de cerces ou
de spirale continues ou de cadres soudés fermés) , leur résistance de calcul,en traction n’ est plus
limitée par les valeurs précédentes, et les avantages des armatures d haute résistance peuvent étre

pleinement utilisés.
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4 Exigences de base

4.1 Généralités

4.1.1 Les états limites ultimes couvrent 1’ insuffisance“de résistance des éléments et des
connexions, la perte de stabilité des structures ou des éléments structuraux, et le renversement de la

structure.

Les états limites de service couvrent la-fissuration et la déformation qui peuvent impacter 1’
utilisation normale des structures et de"leurs.€léments constitutifs et les rendre impropres a leur

utilisation.

4.1.2 Afin d’ assurer-la sécurité et la durabilité des/structures de ponts, les exigences de base
pour les concevoir ont été complétées dans'la,présente version révisée de la norme. Du point de vue
de la conception,,. deux types de facteurs.doivent €tre considérés. d’ une part I’ ensemble du systeme
structurel et d »autrewpart‘les éléments ou ‘composants individuels. La conception doit couvrir 1’
étude structurelle générale, 1’ analyse des efforts internes, le dimensionnement des sections

transversales, 1’ €tude des connexions, 1’ étude de la durabilité et 1’ étude des points spécifiques.

4.1.3 Selon les { Régles générales de conception des ponts routiers et des ponceaux) (JTG
D60 ) , les portées normalisées sont 0,75 m; 1,0 m; 1,25 m; 1,5 m, 2,0 m; 2,5 m; 3,0 m; 4,
Om; 5,0m; 6,0 m; 8,0 m; 10 m; 13 m; 16 m; 20 m; 25 m; 30 m; 35 m; 40 m; 50 m.

4.1.4 ~4.1.5 Les ponts a poutres en béton peuvent &tre subdivisés en deux catégories: les
structures préfabriquées et les structures coulées en place. Les limites de portée des différentes
catégories de structures ont été spécifiées dans la version précédente sous la forme de travées

normalisées.

4.1.7 Lorsque’ il existe une modification du systeme porteur du fait des phases de construction ,
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les effets des actions sont généralement analysés selon le principe de superposition (les variations de
déformations, d’ efforts internes ou de contraintes sont calculées et cumulées en tenant compte du
phasage de construction). L’ analyse des effets du fluage et du retrait du béton doit tenir compte de
la redistribution des efforts internes dans les structures hyperstatiques et de la redistribution des
contraintes. Le calcul doit étre fait en adoptant des fonctions de fluage et de retrait du béton comme
précisé en Annexe C, et en prenant en compte les efforts internes initiaux, 1’ dge du béton, et les

phases de construction.

Les effets spatiaux des ponts en béton sont principalement 1’ effet d’ entrainement du cisaillement,
1’ effet de répartition transversale des charges d’ exploitation, et 1’ effet de.gauchissement de la
poutre-caisson. Les méthodes d’ analyse des effets spatiaux comprennent principalement le modele
de poutre en treillis, la méthode simplifiée résultant de 1’ expérience; 1€ modele aux éléments finis
et la modele volumique défini en annexe A. Parmi ces méthodes, le modele poutre treillis et la
méthode simplifiée résultant de 1’ expérience, sont les plusicouramment utilisées. L’ effet d’
entrainement au cisaillement est pris en compte dans le caleul-dela largeur participante de la table
de compression ( voir section 4.3 pour plus de détails). la répartition transversale des charges d’
exploitation et 1’ effet de gauchissement de la peutre-Caisson sont pris en compte au travers de
coefficients de majoration appliqués aux <charges".excentrées. Pour les poutres-caissons, ce
coefficient est généralement pris égal a.1, 15, “Pour les poutres préfabriquées en T et les dalles
creuses, ce coefficient est calculé selonla méthode de répartition des charges transversales. Pour les
ponts courbes, les ponts de largéur importante, les,ponts biais; les ponts de largeur variable et les
ponts en Y, qui ne satisfont pas aux hypotheses de calcul du coefficient de répartition transversale
classique des charges, 1’-application des coefficients de répartition n’ est pas adaptée et 1’ analyse

doit étre faite a 1’ aide .d’ unmodele aux- éléments finis .

Lorsqu’ on utilise un, mod€le volumique, les efforts internes peuvent &tre obtenus par intégration.
Ces efforts servent ensuite a la vérification de la résistance conformément aux dispositions de la
présente norme. “Pour la vérification de la résistance, les efforts internes peuvent &tre obtenus

directement par un modele aux éléments finis tel que celui qui est présenté en annexe A.

4.1.8 Depuis 2007, des accidents de renversement de ponts caissons urbains et routiers se sont
produits a Baotou dans la province de Mongolie intérieure, a Tianjin, a Shangyu dans la province
de Zhejiang, et & Harbin dans la province de Heilongjiang. Pour ces accidents les caractéristiques
des ponts étaient les suivantes ( figure 4-1) . le tablier était constitué d’ une poutre-caisson continue
qui s’ appuyait sur des appareils d’ appui travaillant en compression uniquement. Le tablier s’
appuyait sur deux ou trois appareils d’ appui au niveau des culées ou des piles-culées mais sur un

appareil d’ appui unique au niveau des piles intermédiaires.
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Figure 4-1 Caractéristiques des ponts accidentés

Lors de ces ces accidents, le renversement s’ est développé. d’ abord par la décompression des
appareils d’ appui qui n’ apportaient plus de limite au déplacément du tablier, entrainant la perte d’
équilibre statique du tablier et entrainant le baseulement du-tablier et 1’ endommagement des
appareils d’ appui et des appuis, comme le montré la-figure 4-2. Selon la norme relative a la
fiabilité de la conception des structures industrielles ( GB 50153, cestype entre dans le champ des

états limites ultimes.

Décompressio endommagement

'Décompression| 7.1 _Limite de renvers

Etat | — n d’un.l — SuOCeSSiYe des = renversement — en&i:]nt — (}CS ap, P areils
norma apparer' appareils V<du tablicr tablier d’appui et des
d’appui ! d’appui | 2 appuis

| <

: h)
Pas d A Non
asde téssur le | -linéari
n’on_-lgn < condi N%%éllggzimltli
?te R ; g q
aux limites
R/ e

Figure 4-2 Processus type de renversement

L’ analyse de 1’ état 3 doit tenir compte de différents facteurs non linéaires tels que le gauchissement
de la poutre-caisson, la rigidité des appareils d’ appui, etc. Par conséquent, 1’ état 3 ne rentre pas
dans la vérification des dispositions de la présente norme et sa survenance peut étre évitée par un
contr6le strict des conditions de 1’ état 2. En outre, les réglementations nationales et internationales
adoptent essentiellement 1’ état 1 et 1’ état 2 comme conditions de vérification au renversement. En
résumé, les deux exigences de vérification au renversement présentées ci-apres sont stipulées dans la

présente norme .

1 Pour la vérification de 1’ état 1, les appareils d’ appui travaillent a la compression et
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doivent rester comprimés sous combinaisons fondamentales.

Deux appareils d’ appui appartenant a la méme ligne d’ appui sur une pile de pont
constituent un appui anti-gauchissement, qui permet de reprendre en principe le moment
de torsion et la déformation de torsion. Lorsque la réaction verticale de 1’ un des deux
appareils d’ appui devient nulle, 1’ autre appareil d’ appui ne peut pas reprendre de
moment de torsion et la limite de la déformation correspondant a la torsion dépend de la
rigidité de torsion du tablier Lorsque tous les appareils d’ appui ceédent, la poutre-caisson
est dans un état limite d’ équilibre statique ou de ruine par déformation en torsion, qui
correspond a 1’ état 2 comme présenté sur la figure 4-3 c./ Pour la vérification au
renversement correspondant a 1’ état 2, il faut se référer a la méthode utilisée pour vérifier
la stabilité statique desmurs de soutenement ou des fondatiens rigides pour lesquels on
exprime la relation suivante { Effets stablisants = coefficient de sécurité de stabilité x
effets déstabilisants ).

b)Dans,1’état 1, I’appareil d*appui-1-1 ne travaille plus et le moment de
torsion'est uniquement repris par la rigidité torsionnelle du tablier et la
capacité de I’appareil d’appuil-2 a encaisser un excés de compression

c)Dans 1’état 2, les appareils d’appui 1-1, 3-1 et 5-1 ne travaillent plus,
et la déformation en torsion de la poutre-caisson n’est plus reprise par
les appareils d’appuic

Figure 4-3 Développement du renversement jusqu’ a 1’ état 2

O HRGE  O—RECE

Appareils d’ appui a 1’ état normal, Appareils d’ appui défaillants



Lorsque le pont caisson est dans 1’ état 2, il existe un appareil d’ appui en fonctionnement normal
sur chaque pile, comme le montre la figure 4-4. L’ effet stabilisant et 1’ effet déstabilisant sont
calculés en fonction du moment de torsion s’ exercant sur 1’ appareil d’ appui défaillant par rapport

a un fonctionnement normal .

Effet stabilisant

ZSbk,i = zRGkili (4'1)

Effet déstabilisant
2Ssk,i = ZRQkili (4'2)
Avec:
[,—distance entre le centrede 1’ appareil d’ appui défaillant et celui de 1’ appareil d’ appui
fonctionnant normalement sur la ieme pile;

R ,—Réaction de 1’ appareil d’ appui défaillant sur la_iémey pile sous charges permanentes,
calculée en supposant que tous les appareils”’d”’,appui sont dans un état de fonctionnement
normal et en prenant en compte les valeurs earactéristiques, des charges.

R, ;—Réaction de 1’ appareil d” appui défaillant sur la iéme pile sous charges variables, calculée
en supposant que tous les appareils.d. appui sont en état devfonctionnement normal et en
prenant en compte les valenrs-caractéristiques des-charges. Les charges des véhicules les

plus défavorables sont prises en compte avec les coefficients dynamiques.

Compte tenu des risques=d ’€treurs, avec 12, analyse simplifiée, et compte tenu du coefficient de
majoration de 1’ effét.des ‘charges desw véhicules en situation réelle lors d’ embouteillage par

exemple, le coefficient,deistabilité au renversement transversal est pris égal a 2,50.

4.1.9 Depuis les années quatre-vingt, la communauté internationale propose de classer les
structures béton selon deux zones B et D: la zone B correspond a la zone ou la déformation est
conforme a 1’ hypothése de conservation des sections planes, zone dans laquelle les calculs sont
menés selon la théorie des poutres. La zone D correspond a la zone de régularisation des
contraintes, zone ou la déformation de la section n’ est pas conforme & 1’ hypothése de conservation
des sections planes. La zone D se situe généralement prés du point d’ application des efforts
concentrés ou de changement de dimension géométrique. Les zones de régularisation des contraintes

types pour un pont béton sont illustrées sur la figure 4-5.
Les méthodes decalcul des armatures, couramment utilisées dans la zone de régularisation des

contraintes, sont la méthode bielles-tirants, la modelisation aux éléments finis volumiques ou la

méthode simplifiée pour des cas de charges spécifiques .
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Figure 4-4 Appareils d’ appui en état de fonctionnement normal dans 1’ état 2
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Figure 4-5 zones de régularisation des contraintes types pour un pont en béton

La méthode bielles-tirants est une méthode simplifiée permettant d’ analyser le transfert des
forces. Elle est basée sur le cheminement continu des efforts internes, et a été inscrite dans
les normes américaines relative a la conception des ponts AASHTO LRFD et les codes
européens Eurocodes. La version précédente de la présente norme a introduit la méthode
bielles-tirants pour le calcul des semelles supportées par des pieux, et la présente révision
étend 1’ utilisation de cette méthode a la zone d’ ancrage des €léments précontraints par
post-contrainte, aux entretoises sur appuis et aux chevétres sur culées et sur piles. La
méthode bielles-tirants est basée sur la théorie de la plasticité. Les essais et les études
théoriques menées a 1’ international , relatives a la zone de régularisation des contraintes, ,
démontrent que la méthode bielles-tirants rend mieux compte de la répartition des

contraintes dans la zone de régularisation des contraintes et que cette méthode est



sécuritaire.

2 La méthode aux éléments finis volumiques fait référence a 1’ utilisation d’ un modele aux
éléments finis élastiques et élastoplastiques pour analyser la répartition des contraintes dans

la zone de régularisation des contraintes et pour calculer les armatures.

3 La méthode simplifiée pour les cas de charges spécifiques fait référence a un modele
€lastique ou un modele de flux de contraintes permettant d’ analyser les efforts internes
dans la zone de régularisation des contraintes afin de déterminer les armatures. Les
formules simplifiées pour le calcul des efforts de traction dans les zenes de régularisation
de contraintes sont présentées dans le chapitre 8 de la présente normey et les efforts de
traction obtenus par des calculs simplifiés, sont équivalents“eni terme de résultats a ceux

calculés par le modele bielles-tirants.

4.1.10 La durabilité¢ des structures en béton dépend dams-umeylarge mesure de la qualité de la
construction, du bon entretien, et de 1’ inspection périodiquejtout au long de la phase de service de
la structure. Par conséquent, cet article précise lesg exigences a ce'sujet. Les dispositions détaillées
permettant de s’ assurer d’ un contrdle et d’ une bonne, qualité.pendant la phase de construction, ont
été stipulées dans les Regles techniques pour-la egnstruction des ponts routiers (JTG/T F50) et ne

seront pas répétées dans la présenteinerme.

4.2 Dalles pleines

4.2.1 Pour les dalles qui s’ appuient, sur=seS quatre cotés et qui sont soumises a une charge

a1

£l et la fleche a mi-

uniformément répartie ¢, la fleche a mi-travée, coté long, est de A, =k

l4
travée, coté court, est de A, =k %, avec pour k, le coefficient déterminé en fonction des
conditions aux limites sur appuis, ¢, la densité de charge répartie sur le coté long, ¢,la densité de
charge répartie sur le coté court, [, et/, les longueurs de calcul correspondant au coté long et au coté
court, et EI la rigidité en flexion de la dalle. En considérant A, = A, etg = g, + ¢,, on obtient g,
L I l 1 - » o
=———q,9, = 9. Lorsque —=2, g, <—q, et la charge répartie sur le coté long est inférieure
I+ I+ L, 16

a la charge répartie sur le coté court. Le rapport entre les moments de flexion respectifs est de

(M,/M,) = X7 =5
1

Kali [L/(L+1)]q lf_{lsz
Kagb [0/(L+15)1g " L



l 1 . : : .
Lorsque 1422, M, < ZMZ’ et k', le coefficient est déterminé en fonction des conditions aux
2
l;
L

unidirectionnelle en considérant le c6té long comme appui et le coté court comme portée. Lorsque

limites sur appuis. Par conséquent, lorsque — =2, la dalle peut étre calculée en tant que dalle

) ) ) L P
l—' <2, les charges doivent étre réparties dans les deux directions selon 1’ analyse élastique. La
2

méthode simplifiée de répartition des charges est utilisée dans 1’ article 3. 24. 6 des { Normes
américaines de conception de pont AASHTO LRFD, 14éme édition, 1989) (cité en simplification

comme { Normes américaines AASHTO 14&me édition)ci-aprés) dans laquelle Ja charge répartie est

4 3

1

q, = 4—'l4q et la charge concentrée P, = WP (avec g la charge répartiesur la dalle, P la charge

ll 2 1 2

concentrée sur la dalle, g,et P, les charges réparties et les charges|concentrée appliquées sur le coté
court de la dalle).

I, .
Cet article stipule également que lorsque l—' = ¥.»5, la dalle doit étre calculée comme

2

unidirectionnelle en prenant la longueur du coté court ecomme portéede calcul. Cette valeur limite

[
1 . s . N < ;
de T est inférieure a celle donnée dans la présente norme,
2

4.2.2 FEtant donné que les pointsid *appui ne sont.pas encastrés parfaitement, la portée de calcul
du moment de flexion est prise’ égalé a:la somme de la portée entre nus d’ appuis et 1’ épaisseur de

la dalle, mais cette valeur doit étre”inférieure ou égale a la distance entre axes des appuis.

Pour les dalles reliées par-des poutres nervurées, le moment de flexion dans la section d’ appui est
calculé d’ une maniere-sécuritaire en considérant 1’ appui comme un encastrement ;

1 5 2 1 5

qu =-3 x§ql =-0.6TM,= -0.7M, (4-3)
Avec : g—pour’charge uniformément répartie sur la longueur unitaire dela dalle

[—Portée de calcul de la dalle

M= -

M,—Moment de flexion a mi-travée de la dalle isostatique

Le moment de flexion de la sectiona mi-travée est calculé d’ une maniére sécuritaire en considérant
1’ appui comme un semi-encastrement €lastique :
1 1

SR S SNV S _
M_+16ql_+2><8ql_+0.5M0 (4-4)

Lorsque le rapport entre 1’ épaisseur de la dalle et la hauteur de la poutre nervurée n’ est pas

inférieur a 1/4, la contrainte de 1’ appui sur la dalle est réduite, et le moment de flexion a mi-
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travée est pris égal a +0,7 MO.

4.2.3 Lorsque la charge des roues se situe au milieu de la portée de la dalle, la largeur de
distribution de la charge dans la direction perpendiculaire & la direction de la portée, est
généralement exprimée sous forme de la somme de la largeur de diffusion en dessous de la couche
de chaussée et d’ une fraction de la portée de calcul, avec pour valeur de fraction 1/3 comme
stipulé dans cet article. Selon la théorie de 1’ élasticité, la largeur de distribution de la charge des
roues a mi-travée est généralement de 0,6 ~ 0,7 fois la portée de calcul. Il est donc stipulé que

cette largeur de distribution ne doit pas &étre inférieure au 2/3 de la portée de calcul.

La largeur de répartition de la charge des roues sur le hourdis de la poutre-caisson est généralement

calculée selon la figure 4-6.

FirE i 16

!
a) b)

Figure 4-6 largeur de répartition de\la charge-des roues sur le hourdis de la poutre-caisson

4.2.4 Selon les données expérimentales obtenues par Olsen, les conditions dans lesquelles les
ponts biais peuvent<€tre calculés en leswconsidérant comme rectangulaires, sont indiquées dans le
tableau 4-2. Les ponts bidis qui appartiennent aux catégories 2 et 3 peuvent étre calculés comme des
ponts rectangulaires lorsque ¢ < 15°, et la portée de calcul est prise conformément aux dispositions
du présent article.

Pour les ponts-dalles biais préfabriqués, les dalles élémentaires préfabriquées qui ont un rapport de
longueur sur largeur important, les connexions dans la direction transversale sont considérées
comme des articulations qui transmettent uniquement des efforts de cisaillement. Par conséquent, ce
type de structure appartient a la catégorie 1 et peut étre calculé comme des ponts rectangulaires avec
pour portée de calcul, la portée biaise lorsque ¢ < 40°. En outre, selon le { Manuel de conception
des ponts routiers ) (1978), lorsque [ > 1. 25b" (avec b’ la largeur du c6té d’ appui de la dalle
biaise) et ¢ < 45°, les ponts-dalles biais peuvent étre calculés comme des ponts rectangulaires

avec pour portée de calcul, la portée biaise.
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Tableau 4-2 conditions pour lesquelles les ponts biais peuvent étre

calculés comme des ponts rectangulaires

) 3 Portée biaisel / . . e
Numéro de rangée angle biais ¢ Portée de calcul Armatures principales
largeur b
1 = 1.3 <40° Portée biaise Parallele a la Portée biaise
La longueur perpendiculaire-
<15° Portée orthogonale aux culées de la partie au
milieu
2 1.3~ 0.7 Les, armatures centrales sont
. perpendiculaires a la direction
1/2 (Portée biaise + .
15° < ¢ < 40° ) des, culées et des piles. Les
Portée orthogonale ) i
armatures de rive  sont
paralleles a la portée biaise
; Les armatures sont
iE#5 o
3 <0.7 <40° ¥ perpendiculaires a la direction
Portée “orthogonale ) )
des culées et des piles

Nota:La portée biaise est la longueur selon de 1’ axe du pont Lia portée orthogonale est la distance entre les lignes d’
appui des piles ou des culées. La largeur d¢ calcul est la largeur b de lardalle, perpendiculairement a 1’ axe
longitudinal du pont.

4.2.5

valeur de [, est inférieure ou égale.t2;5m. Lorsque la valeur de [, d’ une dalle en encorbellement

Dans cet article, la répartition.dela charge des roues est applicable dans les situations ou la

est supérieure a 2,5m, le"moment de flexion, négatif m par unité de largeur, a la base de 1’

encastrement peut étre caleulé parla formule 'de Schacc:. Y
P,
m, <) = ~ DA (45) o
ch [—X/ij :
ay 4y y
Avec: o X

P—Charge concentrée

[.—position de la charge dans la direction de 1’ axe x

a,—portée de la dalle en porte-a-faux

x, y—Systeme de coordonnées en plan ( voir figure 4-7)A'—
coefficient de calcul, pris selon le tableau 4-3 Figure 4-7 Calcul de mx
Tableau 4-3 Valeur du coefficient A’

0.25

Position de la charge (1./a,) 0.50 0.75 1.00

A’ 1.07 1.17 1.30 1.53

NOTA; lorsque la position de la charge est différente de celle du tableau, la valeur deA’ peut &tre calculée par
interpolation.
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La valeur calculée par la formule (4-5) est généralement 1,15 ~ 1,30 fois celle calculée par la
formule (4.2.5). En outre, les moments de flexion positifs peuvent se produire en dessous du
point d’ application de la charge des roues, et des armatures chargées de reprendre le moment de

flexion positif doivent également étre envisagées.

4.2.6 Les essais montrent que lorsque tanae > 1/3, le flux de contraintes est toujours concentré
dans la zone couverte par 1’ angle dont la tanae = 1/3 et qu’ une partie du gousset ne contribue pas
a la répartition du flux. Par conséquent, lorsque tanae > 1/3, cette valeur doit &tre prise égale a
tanae = 1/3.

4.3 Poutres

4.3.1 L’ effet hyperstatique est en partie 1ié a la rigidité de flexion ‘E_ I des €léments structuraux.

Sous charges répétées, la valeur E_ des éléments en béton dimiue. Pour les éléments pour lesquels
la fissuration est admise, la valeur I est également réduite. \Dans 1’ analyse précédente des effets
hyperstatiques des structures, la valeur E_I des structures.en bétonvarmé, est multipliée par 1/1,5
conformément a 1’ article 4. 4 des régles de_eonception des pents‘toutiers de 1975, en raison de 1’
incertitude sur la section d’ armatures lors de ‘la justification de¢ lassection. En se référant aux
réglements relatifs aux chemins de fer;“ét pourle calcul de la déformation structurelle des structures
hyperstatiques en béton armé, la valenr “Eyl est multipliée_par 0,8. Pour les éléments en béton
précontraint pour lesquels la fissuration n’ est pas admise, la valeur E . n’ est pas réduite par le
coefficient de minoration= Néanmoins, 1’ inertie de la'section / est calculée en prenant en compte la
section brute de béton sans armatures de:précontrainte en raison de 1’ incertitude sur la section d’
armatures. Cet artiele’'s applique uniquement~a’l’ analyse des effets des actions et ne s’ applique

pas au calcul de la déformation a 1’ état limite de service.

4.3.2 L article 4. 6. 2. 6. 1 des { Normes américaines relatives a la conception des ponts
AASHTO LRED, 1994 ) ( cité ci-apres comme { Normes américaines AASHTO-LRFD, 1994 ) )
stipule que la largeur participante de la table de compression est applicable aux états limites ultimes
et aux états limites de service. Or 1’ article 5. 3. 1.2 des { Reglements britanniques relative a la
conception des ponts en béton BS5400, 1984 ) (cité ci-aprés comme { Réglements britanniques
BS5400 )) stipule que la largeur totale de la table de compression doit étre considérée pour le

calcul a 1’ état limite ultime.

La présente norme spécifie que la largeur participante de la table de compression est utilisée dans les
deux états limites. la raison tient a ce que lorsque les armatures travaillent a la limite d’ élasticité,
le béton cede tout d’ abord dans la zone correspondant a largeur participante de la poutre du fait des

effets de couture sous forme de cisaillement, et il devient donc sécuritaire de considérer la section a
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1’ état limite ultime. Pour le calcul de la contrainte des éléments en béton précontraint pendant la
mise en tension, en se référant a 1” article 5. 1. 3.2 des { Réglements allemands de conception des
ponts en béton DIN1075) (cité ci-apres désignés ( Reéglements allemands DINO75) ) , la contrainte
générée par la précontrainte peut étre calculée en prenant en compte la largeur totale de la table de
compression, et en considérant que la largeur participante n’ est applicable qu’ aux éléments

sollicités a la flexion.

| bi |
L L SO L SN Y
iy - —2
0 1
© | |
| |
| |
- i ]
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T 1
| | //
| |
J——
5 R
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Figure 4-8 Contrainte dans la section enT
1-Contrainte normale réelle ;2-Contrainte normale équivalente;3- 1’ Ame;4- table de:compression;5- 17 axe neutre;

o=Contraintenormale équivalénte

4.3.3 Lorsque les poutres en T ouen T, sontisollicitées en flexion, la contrainte normale dans la
table de compression, pres de|l’dme, est la méme que’la contrainte normale de 1’ ame en raison,
de 1’ effet de couture du cisaillement dansladirection transversale, et plus on s’ éloigne de 1’ ame,
plus la contrainte.est petiten( Fig. 4-8 ) ..Cette contrainte normale qui est sur la méme fibre et qui est
variable sur lajtargeur de-a table de compression, doit étre déterminée en applicant la résistance des
matériaux. Elle est explicitée dans le chapitre 6 de la { Théorie et calcul des ponts a poutres ) de
Cheng Xiangyun ( ci-aprés dénommé ( ponts a poutres ) ). Afin d’ appliquer la résistance des
matériaux, la largeur participante de la table de compression ou la méthode de la largeur de calcul
de la table de compression, est adoptée en supposant que la résultante de contrainte normale dans la
largeur participante de la table est égale a la résultante des contraintes normales s’ exergant sur toute
la largeur de la table d’ origine. La largeur participante est ensuite calculée en supposant qu’ a1’
intérieur de cette largeur, la valeur de la contrainte normale de chacun des niveaux de fibre dans la
table, est la méme que celle de la méme couche de fibre dans 1’ &me. Comme le montre la figure 4-
8, en supposant que la largeur participante est b’,, sur chacun des niveaux de fibres, 1’ aire sur
laquelle s’ applique la contrainte normale équivalente, est indiquée par la ligne pointillée a 1’
intérieur de la largeur participante, des deux cotés de 1’ dme, et doit étre égale a 1’ aire
correspondant a la contrainte normale réelle indiquée par la ligne continue ( figure 4-8). La formule

de calcul (voir { Mécanique des matériaux avancés ) de Timoshenko) est:
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2 :77'(1 +v)(3-v)

(4-6)

Avec.
v—~Coefficient de t poisson, pris égal a 0.2

[—Portée de calcul de la poutre

Selon la formule ci-dessus,2A, =0.379/. Pour que le calcul soit sécuritaire, la largeur participante
b’, de la poutre isostatique est prise égale a [/3, largeur d’ dme comprise. Pour les poutres
continues, cette largeur participante est prise égale a [/3 de la distance_entre les points de
changement de signe du moment. Pour les zones de moment positif en travées intermédiaires d’ une
poutre continue, cette distance est de 0,6/ et donc la largeur participante est de 0,6 x /3 = 0,21
Pour les zones de moment positif en travées de rive, cette distance est'de 0,8/ et donc la largeur
participante est de 0,8 x /3 = 0,27[. Pour les zones de moment négatif sur appuis intermédiaires,
cette distance est de 0,2 fois la somme des portées de calcul des deux travées adjacentes (/, +1/,,,)
et la largeur participante est de 0.2 x1/3 x ([, +1;73) =0.07.(CE; +1,,,) .

Une autre conditionlimite pour la largeur participante de latable de compression est que cette
largeur doit se trouver a 1’ intérieur de la largéur correspondant &5 ~, 8 fois 1’ épaisseur de la table
de compression comptée de chaque €6té dé I’ ame. Ceciest'lié a la résistance au cisaillement de la
table.

Comme le montre la figure 4<8 ,“dans la largeurparticipante b’ (ligne pointillée) et la pleine largeur
d’ origine b (ligne continue)., la‘résultante dela contrainte normale dans la table de compression et
dans 1’ ame sont égales. ‘par conséquent, que-le calcul soit fait par la largeur participante et la
contrainte normale’équivalente ou par la largeur réelle et la contrainte normale réelle, 1’ axe neutre
de la section est le méme dans 1’ état limite de service (état élastique). Ainsi, lors du calcul de la
contrainte normale équivalente en prenant en compte la largeur participante, 1’ axe neutre est le
méme que celui de la section d’ origine de pleine largeur. Cette discussion est détaillée au chapitre
6 des (Ponts a poutres). La plupart des poutres de section en T des ponts routiers en béton armé
sont congues avec la largeur réelle totale. Pour les poutres de section caisson ( voir article 4.3.4 de
la présente norme ), les positions de 1’ axe neutre calculées selon les deux largeurs sont tres

proches. Par conséquent, cette norme n’ impose pas de méthode de calcul.

4.3.4 La méthode de calcul de la largeur participante de la table de compression des poutres-
caissons est la méme que celle des poutres en T. La méthode la plus utilisée est celle recommandée
par les { Réglements allemands DIN1075). Cette méthode a été adoptée par le { Réglement
allemand pour la conception des ponts en acier DIN1073) et les { Normes américaines AASHTO-

LRFD). Le chapitre 7 des { Ponts a poutres) décrit également cette méthode qui est utilisée dans la
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présente norme.

Afin d’ analyser la méthode de calcul de la largeur participante de la table de compression de la
poutre-caisson dans les { Reglements allemands DIN1075), lors de 1’ édition de la précédente
version de cette norme, le Département de génie civil de 1’ Université du Hunan a été chargé par 1’
équipe de rédaction, d’ effectuer une vérification de cette méthode par des essais sur ponts réels. le
Département de génie civil de 1’ Université de Hunan a étudié et vérifié 20 ponts chinois a poutres
continues de section- caisson selon les étapes suivantes: (1) les contraintes normales et leur valeurs
maximales dues aux effets de couture du cisaillement dans les hourdis supérieur et inférieur, ont été
calculées par la méthode aux éléments finis, (2) En prenant en compte la largeur participante
déterminée par la méthode des { Reéglements allemands DIN1075), les, contraintes normales
équivalentes dans les hourdis supérieur et inférieur sont calculées; par-la résistance des matériaux.
Ces contraintes équivalentes sont ensuite comparées aux contraintes maximales calculées par la
méthode aux éléments finis pour vérifier la validité et la précision de’la méthode des{ Réglements
allemands DIN1075), (3) Les contraintes moyennes dans les hourdis supérieur et inférieur sont

calculées par la méthode aux éléments finis plans (‘méthode de la résistance des matériaux), (4)
Le coefficient de couture du cisaillement, est.calchlé parA =0/, o, étant déduit de (1) ou

(2), et o étant déduit de (3). En comparant Ies valeurs de') obtenues par (1)/(3) et celles
obtenues par (2)/(3), la validit¢ et la"préeision de 1a méthade des { Réglements allemands
DIN1075) peut étre vérifiée. Les résiiltats " des calculs des 20 ponts sont présentés dans les
tableaux 4-4 et 4-5. ‘

Tableau 4-4" Comparaison des, coefficients de couture au cisaillement

(‘a)Contrainte normale dans la section .deé contrainte maximale de la travée de rive

Hourdis supérieur Hourdis inférieur
(1)7(3) 2)/(3) (2)7(3) (1)7(3) (2)7(3) (2")7(3)
1.006 1.023 1.024 1.049 1.023 1.023
(b) Contrainte normale dans la section sur appuis intermédiaires
Hourdis supérieur Hourdis inférieur
(1)7(3) (2)7(3) (27)7(3) (1)7(3) (2)7(3) (2)7(3)
1.217 1.329 1.266 1.348 1.327 1.291
(¢) Contrainte normale dans la section de contrainte maximale des travées intermédiaires
Hourdis supérieur Hourdis inférieur
(1)7(3) (2)7(3) (27)7(3) (1)7(3) (2)7(3) (2)7(3)
0.990 1.024 1.023 1.021 1.024 1.023
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Tableau 4-5 Valeurs moyennes des contraintes normales maximales

Section de contrainte maximale o o o o
| . Appuis intermédiaires Travées intermédiaires
des travées de rive

Hourdis supérieur | Hourdis inférieur | Hourdis supérieur | Hourdis inférieur | Hourdis supérieur | Hourdis inférieur
(1)7(2) (1)7 (2 (1) /(2) (1)/ (2") (1)/(2) (1) (2")(1)/(2) (1)/ (2")](1)/(2) (1)/ (2') (1)/(2) (1)7/ (2")
0.983 | 0.983 1.025 1.025 0.918 | 0.964 1.026 1.055 | 0.966 | 0.967 | 0.948 0.998

Le tableau 4-4 montre que le coefficient de couture au cisaillement calculé par (1)/(3) de la
méthode aux éléments finis est trés similaire a celui calculé par (2)/(3 )vou (2')/(3) de la
méthode des { Réglements allemands DIN1075). Dans le tableau 4-5, les valeurs calculées par
(1)/(2) ou (1)/(2") sont proches de 1, ce qui indique que la.contrainte maximale calculée par
la méthode aux éléments finis est proche de la contrainte normale €quivalente calculée par la
méthode des { Réglements allemands DIN1075 )avec un écatt inférieur’a 5 % . Dans les tableaux 4-
4 et 4-5, la différence entre (2) et (2') résulte du fait que la-position de 1’ axe neutre est calculée
en prenant en compte la largeur totale dans (2) et lalargeur participante dans (2') , que la position
de 1’ axe neutre est calculée selon (2) ou (2'), que les'valeurs de"(2)/(3) sont proches de (2")/
(3) et que les valeurs de (1)/(2) sont proches de™(1)/(2.), e qui indique que dans le calcul
réel pour la section- caisson, la position neutré a.,peu d’ impact sur’le'tésultat du calcul ( voir note a
1’ article 4.3.3).

Dans les tableaux4-4 et 4-5

(1)

(2)——=Contrainte équiyalente caleul€e par la méthodedes { Réglements allemands DIN1075)

Contraintes.normales maximales calculées/par la méthodeaux éléments finis

en_prenant‘én compte la largeur.participante. La contrainte équivalente est égale a la
contrainte maximale, et la“position de 1’ axe neutre est déterminée en prenant en
compte ‘la largeur totale de la table de compression.

(2")——Contrainte équivalente calculée par la méthodedes { Réglements allemands DIN1075)
en prenant en compte la largeur participante. La contrainte équivalente est égale a la
contrainte maximale et la position de 1’ axe neutre est déterminée en prenant en

compte la largeur participante de la table de compression

(3)

Les contraintes normales moyennes dans les hourdis supérieur et inférieur sont

calculées par la méthode aux €éléments finis plans

Selonles { Reéglements allemands DIN1075) , la portée théorique I entre appuis intermédiaires des
poutres continues, est la plus grande des deux portées des travées adjacentes, et 1’ utilisation de
cette disposition résulte d’ un écart de contrainte important par rapport au calcul par la méthode aux
éléments finis. Apres avoir vérifié les résultats en prenant en compte respectivement 0,15, 0,16,

0,18, 0,20, 0,25, 0,30 et 0,35 fois la somme des portées des deux travées adjacentes, les
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résultats sont proches de ceux obtenus par la méthode aux éléments finis lorsque le coefficient est de
0,18 et 0,20. Par conséquent, 0,20 fois la somme des portées des deux travées adjacentes est prise
en compte dans le calcul. Les résultats dans les sections sur appuis intermédiaires, dans le tableau
ci-dessus, sont également calculés en prenant en compte la portée théorique /,, qui est égale a 0,20
fois la somme des portées des deux travées adjacentes. Ceci est la seule modification par rapport a
la méthode des { Réglements allemands DIN1075).

Dans cettenorme révisée, les dispositions relatives a la largeur participante des poutres-caissons dans
les reglements { AASHTO LRFD Bridge Design Specifications, 4th Edition.2007) , { Réglements
allemands DIN1075) et { Reéglements britanniques BS5400 ) sont comparées et analysées. Huit
ponts-caissons de formes structurales différentes ont été sélectionnés et analysés conformément a 1’
article 4.2.3 de la version précédente, pour vérifier sa validité et sa préeision. En conclusion: Pour
les zones en travée, les largeurs participantes calculées selon| les “dispositions de la version
précédente sont proches de celles obtenues par la méthode;atx éléments finis. Néanmoins, dans les
zones proche des appuis, 1’ erreur augmentera avec 1’ augmentation du rapport largeur sur portée de

la poutre-caisson. Pour les poutres a caissons multiples,la” méthode de calcul de la largeur

participante de la présente norme est adaptée.

Dans cettenorme révisée, les équations (4.3.42 et (4.3.44) relatives, au calcul des coefficients p, et
p; ont été€ ajoutées, en remplacement-des coutbes'p, et p;de la_version précédente (Figure 4-9). Ces
deux formules sont dérivées du chapitre:3-des { Principes-de conception des pont en béton armé et en
béton précontraint ) rédigé par Zhang“Shuren. It a été vérifié que ces équations (4.3.42) et

(4.3.44) sont plus conformes: aux. courbes de la figure 4-9 et sont faciles a utiliser.

WA TT 7 I B B O
0.6 \NASAY 245/1,=0.7: by =0.247%b;
. NSl =0.247x0.71,
K b =0173L
0.5 mis=().148xb, -
P =0.148x0.7/, |
04 o =0.104/,
ae X
0.3
N N
0.2 = N
0.1 -~ ™

% 0.0 02 03 0.4 05 06 07 08 09 1.0
b
b;

NOTA.
1 b, est la largeur participante des sections, dans les travées des poutres isostatiques, des
poutres continues, et des travées intermédiaires des poutres en encorbellement lorsque
b./1,=0.7.



2 b, est la largeur participante des sections dans les zones sur appuis des poutres
isostatiques, des poutres continues, et de la travée en console des poutres en

encorbellement lorsque b,/1,= 0.7.

4.3.5 Le diagramme du moment de flexion négatif sur appuis intermédiaires de la poutre continue
présente des pics théoriques. Mais en réalité, la largeur des appareils d’ appui, 1’ entretoise sur
appuis, ainsi que la distribution des efforts provenant des réactions d’ appui doivent étre pris en
compte. En supposant que la réaction soit distribuée a 1’ axe neutre de la poutre selon un angle de
45° et que la longueur de distribution sur 1’ axe neutre soit égale a a, la charge unitaire sera donc ¢
( =R/a), ce qui donne une réduction du moment de flexion de M’ = ga’/85/En déduisant M’ du
moment de flexion théorique M, on peut obtenir le moment de flexion réduit M,» Afin d’ éviter la
surévaluation de la réduction dans le cas de poutres de hauteur importante, il est stipulé que M’ ne

dépasse pas 10% de M.

4.3.6 L’ effet des actions sur des poutres continues est li¢“au changement de moment d’ inertie
des sections. Néanmoins, pour les poutres dont les’moments d’ inertie des sections qui présentent
une faible variation dans la direction longitudinale, 4y compris pour les poutres avec goussets de
faible hauteur et de faible pente, 1’ effet peut également étre calculé en considérant la section
courante. Lorsque le rapport entre le moment'd “inertie des_sections sur appuis, et celui des sections
en travée est inférieur ou égale a 2 jil-convient’de négliger1a.variation des moments d’ inertie dans

1’ analyse des efforts .

4.3.7 L’ entretoise au-niveau des sections sur appui,-introduit un changement brusque de section
transversale dans les/peutresscontinues ;=ce ‘qui complique le calcul des efforts. Pour faciliter le

calcul, 1’ influence -de*l”entretoise peut.étre négligée.

4.3.8 Les effets hyperstatiques résultant de la prise en compte des gradients de température,
tassements différénctiels, variations uniformes de température, ainsi que du retrait du béton,

doivent étre pris en compte dans le calcul des poutres continues.

Pour les poutres continues en béton précontraint ou d’ autres structures hyperstatiques, 1’ effet
hyperstatique di a la précontrainte doit étre pris en compte. L’ article 3.4.7 des {Régles des ponts
JTJ023-85) stipule que les effets hyperstatiques di aux efforts de précontrainte peuvent étre
négligés dans les calculs plastiques ( équivalent a 1’ état limite ultime ). Lorsque les rotules
plastiques ne se sont pas formées a 1’ état limite ultime, les effets hyperstatiques dis aux efforts de
précontrainte doivent &tre pris en compte. Le fluage du béton donne généralement lieu a une perte
de précontrainte et doit étre pris en compte lorsque les régles de calcul sont spécifiées, ou qu’ il

existe des méthodes de calcul fiables (telles que celles de la perte de précontrainte) .

N
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Pour les poutres continues en béton précontraint, en phase de construction, apres perte instantanée
de précontrainte, les pertes de précontrainte dues a la relaxation, au retrait et au fluage du béton, se
poursuivent dans le temps et influent sur les effets hyperstatiques. La méthode simplifiée pour
analyser les effets des facteurs ci-dessus est la suivante: aprés achevement du fluage, les effets
hyperstatiques totaux dus a la précontrainte (y compris déformation élastique et fluage ) sont
obtenus en multipliant les effets dus a la déformation élastique secondaire lors de la mise en tension
par le coefficient moyen de précontrainte effective C, calculé comme suit .

C=P./P, (4-7)

Avec:
P,—effort de traction moyen dans les armatures de précontrainte apres ‘pertes

P,—effort de traction moyen dans les armatures de précontrainte~apres pertes instantanées

Lorsque le systeme porteur de la poutre continue en bétonsprécontraint est modifié pendant la
construction et que la structure porteuse finale est hyperstatique ;y 1’ effet secondaire du fluage du

béton doit &tre pris en compte. Ce calcul complexe'peut étre, simplifié comme suit .

1 11 est supposé que le coulage, la préfabrication, la. mis¢ enplace et la modification du
systeme d’ appui des poutres isostatiques-ou des poutresien encorbellement s’ effectuent et
s’ achévent tous en mémeytemps 7 A partir 'de Cet instant 7, le fluage du béton sera
soumis a des contraintes, supplémentaires, ,entrainant'des changements dans les efforts sur

la structure.

2 Le moment de.flexion dii au peids propre de la structure dans la phase avant modification
structurelleest M, . Ce moment yva devenir M,, apres modification structurelle. Si la
modification, structurelle est donnée a 1’ instant 7, modification due a 1’ influence du

fluagey M,, se rapproche progressivement de M,,, atteignant Mgt a 1’ instant ¢.

Onsuppose qu, une articulation se crée en un certain point de la structure aprés modification
structurelle, et que cette structure est considérée comme structure de base ( Figure 4-10). L’ effort
inconnu M, est appliqué en ce point. A 1’instant t +d¢, 1’ incrément de fluage di au poids propre
dans dz est A de,.

Dans la structure de base et a 1’ instant t + dt, 1" incrément de déformation élastique généré dM

crée un incrément d’ effet de contrainte de dM,, - 3.

Dans la structure de base et dans la variation de temps d¢, 1" incrément de fluage généré par M, est
de M, - & - de,.
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La condition decontinuité de déformation au niveau de 1’ articulation durant la variation de temps d¢
se traduit par la somme des incréments de déformation qui doit étre égale a zéro, a savoir

dM, - 6+M, + 6 - dp + A, - dp =0 (4-8)

M A

S M, = -—t=M
dp, e T s T

(4-9)

Avec:A,—déformation €lastique angulaire de la structure de base au niveau de 1’ articulation sous
1’ effet du poids propre ;

A—déformation élastique angulaire de la structure de base au niveau.de 1’ articulation sous

moment unitaire.

1 /]\ A A 2
AN == Y o~ 7%

a)structure de base b)diagramme de moment

Figure 4-10 redistribution des moments lors de la-modification du systeme porteur

solution de la formule(4-9)
M, =e(M,, “e¥ +c) (4-10)
Lorsquet =7, M, =M,,, et en introduiSant cette condition-dans la'formule(4-10) , on obtient:
B2 N (M, M)

En introduisant ¢ dans la<formule(4-10)
M, =€ 2 My e® — (M5 = Myy) - 671 =M,, - (M,, -M,,) - e * (4-11)
Ou M, =M AMp=M, — (Mg -Myy) e =M, +(My, -M,) + (1 -e ") (4-12)

3 Les équations (4-11) et (4-12) conviennent également au calcul de la redistribution du
moment de flexion généré par les efforts de précontrainte. Il suffit de remplacer le moment
de flexion généré par le poids propre de la structure par le moment de flexion généré par les

efforts effectifs de précontrainte a 1’ instant t, soit en remplagant M,, par M, , et M,, par

MZpt:
Mpt:Mlpl+(M2pt_Mlpt) * (1 _e_%w) (4'13)
sz[ :MO +M’zpl (4-14)
M,, :M° + M (4-15)
Mi :M?w (4-16)

Avec:

M,,—Moment généré par les efforts de précontrainte (a 1’ instant #) sur la structure porteuse
finale apres modification structurelle
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M,,—Moment généré par les efforts de précontrainte (a 1’ instant #) sur la structure porteuse
initiale avant transformation structurelle
M’ =M} —Moment de flexion initial généré par les efforts de précontrainte, identique sur la
structure initiale et sur la structure finale
M',,—Moment hyperstatique €lastique généré par les efforts de précontrainte initiaux sur la
structure finale
M',,—Moment hyperstatique €lastique généré par les efforts de précontrainte initiaux sur la

structure initiale. Lorsque la structure initiale est isostatique, ce moment est égal a zéro.

En introduisant les termes dans 1’ équation (4-13)
Mp[:Mlp[—'_(M,Zp[_M,]p[) : (1 _e—‘Pm») (4'17)
Lorsque la structure initiale est isostatique , M’

i =0, 1" équation (4-11) 8e simplifie

Mpl :M(I)pl _M,Zp[(]' . e-w‘.,,,) (4_18)

Dans la formule ci-dessus, le coefficiente(1,7) estle’coefficient de fluage et correspond a la durée
comprise entre 1’ 4ge de mise en tension T de la poutre isostatique \( également dénommé 1’ 4ge de

transformation structurelle) et 1’ instant de calcul 7 .

4 L’ équation (4-12) supposesque la préfabrication; Ja mise en place et le passage de la
poutre isostatique a la poutre’ continue se réalisent auméme instant 7. Si la durée entre 1’
dge de mise en tension de la/poutre isostatiquie et le passage en poutre continue est long, 1’
influence du fluage pendant cette période, deit.&tre prise en compte. Si 1’ 4ge de mise en
tension de la poutreisostatique-est T, ,»et le’temps ou la poutre devient continue est 7, 1’
équation_(4-12) peut étre modifiée eomme suit ;

My =M, +(My, —M, ) {1 —e Feoely (4-19)

Il en est deyméme, pour le calcul de la redistribution du moment de flexion généré par les efforts de
précontrainte, 1’ équation (4-17) peut étre modifiée comme suit;

My =M, + (M, M) {1 e Py (4-20)
4.3.9 Lorsque la contrainte de compression du béton est de 0,3 ~ 0,6 fois la résistance mesurée
sur cube, la relation entre la contrainte du béton et le fluage peut étre considérée comme linéaire.
Dans les situations courantes, la contrainte de compression du béton ne dépasse pas la moitié de la
résistance mesurée sur cube, ce qui permet de considérer une relation linéaire entre le fluage et la

contrainte de compression.

4.3.10 La différence de température dans la méme section transversale, due a1’ ensoleillement de

la partie supérieure de la poutre, donne lieu a un gradient de température positif. La différence de
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température dans la m&me section transversale, due a la dissipation thermique dans la poutre apres
le coucher du soleil, donne lieu @ un gradient de température négatif. Les gradients de température

positif et négatif entrainent des contraintes dans la section transversale de la poutre.

4.4 Arcs

4.4.1 Actuellement, les arcs sont calculés en prenant en compte la structure nue de 1’ arc
principal. Les structures annexes doivent avoir de bonnes connexions avee 1’ arc principal sans

générer d’ effets contraignants excessifs sur 1’ arc.

Selon les données techniques des ponts en arc existants, le coefficienit'de réduction sur les moments

de flexion positifs généré par la charge de véhicule a été corrigé.

4.4.2 Actuellement, la méthode de détermination des‘coordonnées de 1’ axe de 1’ arc est la
suivante. On utilise une méthode numérique pour calculer les coordonnées de chaque point de la
ligne de pression dii au poids propre de 1’ arc sans tenir ecompte’de la déformation élastique. De
cette maniére, les points au sommet et en pied 'd’ arctainsi que les<autres points, correspondent a la

ligne de pression de maniere satisfaisante:

Pour les ponts en arc de grande pottée ,»ilconvient de tenir‘compte de 1’ effet de chargement da a la

déviation de la ligne de pression du poids propre parirapport a 1’ axe géométrique de 1’ arc.

4.4.3 Le présent atticle ‘est rédigé en-référence a 1’ article 5. 1.3 des { Regles de conception des
ponts routiers en_magonnerie ) ( JTG_D61+2005) ( ci-aprés dénommées ( Régles des ponts en
magonnerie JTG D61.)").

4.4.7 Pour Vérifier la stabilité longitudinale de 1’ arc, les charges verticales sont prises en compte
en fonction des hypothéses de calcul. La portée de calcul pour vérifier la stabilité longitudinale de
1’ arc est extraite de 1’ article 5. 1. 4 des { Regles des ponts en magonnerie JTG D61). Cette
disposition est appliquée depuis de nombreuses années pour la conception des ponts routiers. L’
article 9. 2. 10 des ( Spécifications techniques des ponts ferroviaires) TBJ 2- 85 ( ci-apres

dénommées { Spécifications TBJ 2-85) ) indique que la portée de calcul [, pour la vérification de la

_ . [8f, )
lo—ﬂ'ﬁ ! (4-21)

stabilité longitudinale de 1’ arc est

Avec:

[—portée de 1’ arc
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f—hauteur de fleche de 1’ arc
k—Coefficient pris selon le tableau 4-6

Tableau 4-6 Valeur de k et de [,

/1 =0.1 /1 =02 f/1=0.3
Arcs
k ly k ly k ly
Arcs sans articulation 60.7 0.36! 0.361, 101.0 0.39/ | 0.36/, | 115.0 | 0.45/ |0.371,
Arcs bi-articulés 28.5 0.537 | 0.531, 45.4 0.591 0.54 1, 46.5 0.717 [0.58 1,
Arcs tri-articulés 22.5 0.5917 | 0.591, 39.6 0.621 | 0.57 1, 46.5 0.711 |0.58 I,

NOTA [, est la longueur développée de 1’ axe de 1” arc

La formule (4-21) est dérivée de 1’ article 411 des { Spécifications techniques soviétiques pour la
conception des chemins de fer, des autoroutes et des routes et ponts urbains) CH200-62 et de {La
vibration des structure des ponts ) rédigée par Li Guohao éditée en 1965, et elle est dérivée de la
formule de la poussée horizontale critique de 1’ arc parabelique’ soumis a une paire de charges.
Etant donné que les ponts routiers en arc présentent diverses' formes et que les charge ne sont pas
réparties uniformément, la formule ci-dessus est utilisée de maniere,sécuritaire pour la vérification
de la stabilité longitudinale sous effort axial-critique. Selon le‘tableau 4-6, les longueurs stables de
1’ axe d’ arc pour les arcs tri-articulés, arcs bisarticulés et sans articulation, sont respectivement de
0,581,, 0,541, et 0,361,. Ces valeurs ont é¢ appliquées pdur la conception de ponts en arc en
magonnerie, en pierre et en béton«depuis les années 1950 ;-¢t sont utilisées dans les { Regles de
conception des ponts routiers) de 1975 pour les, ponts en arc en béton armé et en acier. Afin de
vérifier la validité de ces™valeurs, I/ article"S. 18 des (Régles de conception des ponts routiers) a
comparé les poussées horizontal€s critiques, obtenues pour ces valeurs, a celles des arcs circulaires
sous des charges-radiales uniformes, ce»qui| &' permis de démontrer la validité de ces hypotheses.
Les articles 206 et 411 des spécifications soviétiques stipulent également que 1’ équation (4-21) s’

applique au_calcul de la portée des ponts en arc en béton armé et en acier. .

Lors de la recherche du coefficient de stabilité de 1’ élément en compression axiale dans le tableau
5.3.1 de la présente norme, pour les arcs de section variable, le moment d’ inertie équivalent de la
section transversale peut étre utilisé. le moment d’ inertie équivalent peut étre calculé de la maniere
suivante. La moitié de 1’ arc est assimilée @ une poutre isostatique soumise a une charge concentrée
positionnée a mi-travée. Si la fleche d’ une autre poutre isostatique de section constante et de portée
identique soumise a la méme charge est égale a celle de la poutre précédente, le moment d’ inertie
de la poutre de section constante est considéré comme le moment d’ inertie équivalent des sections
de 1’ arc. Lorsque la variation des sections transversales de 1’ arc est faible, le moment d’ inertie de

la section transversale au 1/4 de la portée peut étre utilisé directement.

4.4.8 Selon 1’ article 5. 1. 4 des {Regles des ponts en magonnerie JTG D61 ), la stabilité
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transversale (hors plan moyen) de 1’ arc doit étre vérifiée lorsque la largeur de 1’ arc est inférieure
a 1/20 de la portée. Cette regle est appliquée de maniere courante pour les ponts routiers et les
ponts ferroviaires. Actuellement, parmi les ponts en arc construits en Chine et a 1’ étranger, les
exemples de ponts en arc, de faible rapport largeur/portée comme le pont yougoslave de Kirk n °
1, présentent un rapport largeur/portée de 1/30. A citer aussi 1’ exemple du pont Shebinski en
Yougoslavie qui présente un rapport largeur/portée de 1/32,5. Certains ponts en arc ferroviaires
chinois ont un rapport largeur/portée inférieur a 1/20, comme le pont Danhe qui présente un
rapport largeur/portée de 1/26,67. Autrement dit, lorsque le rapport largeur/portée est supérieur a
1/20, la vérification de la stabilité transversale ( hors plan moyen) de 1’ arcen’ est pas obligatoire,

ceci étant démontré par 1’ expérience .

La stabilité transversale de 1’ arc sans articulation peut étre vérifiée 1”7 aide' d’ un programme de
calcul de stabilité, et les résultats peuvent étre comparés a la méthode de ¢alcul suivante. Dans La

méthode simplifiée, 1’ arc est considéré comme un ‘élément comprimé, articulé aux deux

s /1 - "y s i1s .
extrémités, et de longueur [, = rm T Le coefficient detstabilité ¢ de 1’ élément comprimé

axialement est présenté dans le tableau 5.3.1 de la présente norme}, et la résistance en compression
axiale est vérifiée par la formule (5.3.1) ,“Dans 1" équation.Ci-dessus,, r est le rayon de calcul de

1”arc. Lorsqu’il s’ agit d’ un arc de courbure, différente, le rapport B =f/ [ peut étre utilisé pour

estimer le rayon r de 1’ arc par la formule'r = %(4%3

tableau 4-7. Sa valeur est liée a“1%angle central correspondant au développé de 1’ arc a (en

+,8j, aye¢ pour k, le coefficient précisé dans le

radians) .

Tableau.4-7 Valeur du coefficient k

" \ 0.25 0.50 1.00

k 60.1 12.6 1.85

Selon la méthode ci-dessus, la valeur de [, = rmr /% est calculée en faisant 1’ hypothése que 1’

effort critique N, = kEI/r*[ voir 1’ équation (9-12) du { Manuel de conception routier: ponts en
arc(volume 1) (1978) ) | pour 1’ arc de cercle non articulé soumis a une charge radiale uniforme,
doit étre égal a 1’ effort critique 7EI,/ > d’ un poteau bi-articulé soumis a la compression. Les
longueurs de calcul de stabilité transversale des arcs sans articulation, avec différents rapports de
fleche/portée sont indiquées dans le tableau 4-8 ( pour les valeurs intermédiaires de o/, [, est

déterminée par interpolation linéaire) .
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Tableau 4-8 longueurs de calcul /, de stabilité transversale des arcs sans articulation

rapports defle o
) 1/3 1/4 1/5 1/6 1/7 1/8 179 1710 multiplicateur
che/portée

longueurs de

1.1665 | 0.9622 | 0.7967 | 0.5759 | 0.4950 | 0.4519 | 0.4248 | 0.4061 r
calcul /,

Dans 1’ article 2-317 de la deuxieme section des { Spécifications techniques des travaux ferroviaires)
de 1975, il est recommandé d’ effectuer la vérification de la stabilité transversale (hors plan moyen)
de 1’ arc, en le considérant comme une poutre droite dont la longueur est égale”a la longueur de la
projection sur 1” horizontale de la développée de 1’ axe moyen de 1’ arc . Cette méthode a également
été appliquée pour la conception de ponts en arc routiers. La longueur.de calcul /, dans le tableau 4-
8 est proche de la longueur de la projection sur 1” horizontale de la développée de 1’ axe moyen de

1’ arc multipliée par le coefficient d’ encastrement aux extrémités 0,5,

La stabilité transversale des multi-arcs reliés par des entretoises-est un probleme plus complexe. Il
convient d’ effectuer cette vérification pour les ‘ponts”en arc de grande portée, a 1’ aide de
programmes de calcul de stabilité. Les résultats des vérifications peuvent également étre comparés d
ceux de la méthode simplifiée suivante. Actuellement, pour les,ponts routiers et ferroviaires, cette
vérification est effectuée en considérant les arcsscomme, des poutres droites de longueur égale a la

longueur développée de 1’ axe moyen de. I’ arc. La méthode est illustrée ci-dessous.

Les arcs reliés par les entretoises. transversales\sont:eonsidérés comme des poutres treillis en plan
(figure 4-11) de longueurégale a’celle de la ‘projection sur 1’ horizontale de la développée de 1’ axe

moyen de 1’ arc.

< | | | | Y

| al |

Figure 4-11 Calcul de la longueur de stabilité transversale de 1’ arc

Selonles études de Timoshenko, 1’ effort critique transversal (hors plan moyen) pour les arcs reliés

par des entretoises transversales disposées de maniere rapprochée est:
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(4-22)

Ensupposant que la force critique d’ une poutre droite articulée aux deux extrémités est de N’ =

7 El

on peut obtenir la longueur

L’
I, =al/ /o, (4-23)
o, = 1 3 (4-24)
1+ Elx’ ab N a » 1 N na
(aL)2 12E1, 24EI, 1-B bA,G
N_a’
=< 4-25
h 27 El ( )
Avec:

l,—Longueur de calcul de la stabilité transversale de*l” arc
a—Coefficient de condition limite en pied d*arc; « =1 ‘pour les arcs bi-articulés et a =0. 5
pour les arcs non articulés .
L—Longueur développée selon 1’ axemoyen de“l’ arc
EI—Produit du module d’ élasticité E ‘et du-moment d’ inertie. I, avec I moment d’ inertie
transversal de la section en-double-arcs*par rapport-a 1’ axe longitudinal
a,—Coefficient d’ influencetdu cisaillement
a—LEspacement entre les entretoises-transversales
b—Distance entre les axes-moyens des deux arcs
I,—Moment d’ inerti¢ de la-Section.d’ entretoise par rapport a son axe vertical
I.—Moment d inertie de la section'd™wun arc par rapport @ son axe vertical
A,—Aire de la section des entretoises
n—Coefficient de forme des entretoises, pris égal al.20 pour les sections rectangulaires et 1.
11 pour-i€s sections circulaires

G—DModule de cisaillement des entretoises.

Lors du calcul, une valeur hypothétique de B est introduite dans la formule (4-24) pour trouver la
valeur de «,, qui est ensuite introduite dans la formule (4-23) pour calculer la valeur de [,.
Ensuite, Ncr est calculé par la formule (4-22) et introduit dans la formule (4-25) pour calculer la
valeur de 3. Si la valeur de 3 obtenue, differe significativement de la valeur hypothése de 3, la
valeur hypothése de B doit étre modifiée. Cette itération doit étre répétée jusqu’ a ce que la valeur
hypothése soit proche de la valeur du résultat obtenu. Une fois que la valeur 3 est déterminée, les

valeurs de o, etl, peuvent étre calculées respectivement par les formules (4-23) et (4-24).

Une fois que la longueur de calcul de stabilité transversale/; est calculée, le coefficient de flexion
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longitudinale ¢ peut étre déterminé selon le tableau 5. 3. 1 de la présente norme. Lors de la
recherche de la valeur ¢, le rayon de giration minimal r de la section, doit &tre pris égal a celui de
la section totale des deux arcs par rapport a 1’ axe longitudinal du pont. Une fois que la valeur de ¢
est déterminée, la résistance en compression de la section peut €tre vérifiée selon la formule

(5.3.1) de la présente norme.

Le calcul ci-dessus ne tient pas compte de la non linéarité du matériau, et la charge critique obtenue

peut étre surestimée. Il convient donc d’ assurer une certaine marge de sécurité lors du calcul.

4.4.9 Cet article est formulé conformément a 1’ article 5. 1. 6 des {\Regles des ponts en
magonnerie JTG D61). Lors du calcul des efforts dus au vent latéral sur le\pont, il est nécessaire
de calculer d’ abord la somme de la force de vent Fwh appliquée=sur 1’ ensemble du pont. En
appliquant la charge uniformément répartie qlw = Fwh/1(1 étant la portée~de calcul) sur la poutre
droite horizontale et en faisant 1’ hypothese que les extrémités sont encastrées, le moment de flexion
al’ extrémité est M2w = q2wf2/2. Lors du calcul de 1. effort, centrifuge, il est nécessaire de
calculer d’ abord la somme de la force centrifuge P, appliquée sur 1’ ensemble du pont. En
appliquant la charge uniformément répartie de qlc =P/1 sur la poutre droite horizontale dont les
extrémités sont supposées encastrées, le mement ' de, flexion a 1 extrémité est M2c = Pf/2. En
appliquant un effort concentré horizontal” de” P/2' sur 1’ extrémité libre d’ une poutre verticale
encastrée a la base, Le moment deflexion généré dans'la section 'd’ encastrement est M2¢ = Pf/2.
En introduisant M1 = Mlw + Mlc/, M2:= M2w + M2c¢ dans.l’ équation (4.4.9), le moment de
flexion M dans la section en pied 'd “drc. et perpendiculaire au plan de 1’ arc, peut étre calculé.

4.4.10 La méthode de calcul“de la.résistance des structures en magonnerie ne peut pas étre

appliquée pour lés structures en béton armeé.

4.4.11 Cetatticle est formulé en référence a 1” article 5. 1.7 des { Régles des ponts en magonnerie
JTG D617).

Pour les ponts en arc a travées multiples non articulés, lorsque le rapport entre la rigidité
transversale des piles et celle de 1’ arc principal est supérieur a 37, le calcul peut étre simplifié en
considérant la structure comme un arc a travée unique non articulé. Selon le tableau 7-5 du
{Manuel de conception routier; ponts en arc( volume 1)) (édition de 1978) et le tableau 5-7 du
document{ Conception des ponts en arcs multiples) de Wang Guoding, les conditions a satisfaire
pour calculer les arcs multiples par la méthode simplifiée pour un arc unique, sont indiquées dans le
tableau 4-9. La précision de calcul selon la méthode simplifiée présentée dans cet article est d’

environ 95% .
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Tableau 4-9 Précision de calcul selon la méthode simplifiée en arc unique

précision de calcul 0.98 0.95 0.90 0.85 0.80

{Manuel de conception routier; 370 —_— 10.3 71
— >37. >17. >10. >7.
Rapport de ponts en arc( volume 1))

rigidité transversale

entre les piles

B { Conception des ponts en
et 1" arc ) >98.0 >38.0 >18.0 >11.3 >8.0
arcs multiples)

4.4.12 L’ arc en treillis est un systtme d’ arc bi-articulé et le degré d’ hyperstaticité de 1’
ensemble de la structure est égal a 1. Pour les arcs en treillisy les efforts internes calculés en
considérant que les barres sont articulées, sont proches des résultats d’ essais et de ceux obtenus en
considérant que les barres sont reliées entre elles par des connexions rigides. Néanmoins, les efforts
internes hyperstatiques ne sont pas pris en compte dans le calcul en considérant que les barres sont
articulées. Par conséquent, une marge de sécurité de résistance d’ au moins 20% doit étre prévue

pour les membrures inférieures.

4.4.13 Les ponts en arcs a tablier supétieur eomportant des béquilles intermédiaires se comportent
comme des ponts en arc légers a tablier supérieur de portéesinférieure a 80 m, voire 90 m ( par
exemple, le pont Huaxi @ Guangdong. Yangshan). L’ arc se.eompose d’ une partie proche des pieds
d’ arc (équivalente a la membrure inférieure) et d’-{ine partie en section pleine en travée. La base
de 1’ arc est constituée de poutres en membrure Supérieure, poutres qui sont reliées avec la partie
qui est en section pleine en travée. Afin de'réduire la longueur de flexion et de flambement sous
compression de .la<membrure supérieure,  des potelets peuvent étre disposés sous forme de
diagonales, entre la parti€ centrale de la membrure supérieure et la partie proche des pieds d’ arc.
Les appareils d’ appui glissants doivent &tre prévus au niveau des extrémités de la membrure
supérieure sur culées. Les ponts en arcs a tablier supérieur doivent disposer d’ un systeme d’

entretoises transversales.

4.4.14 Cet article se réfere a 1’ article 9. 2.9 de la{ Norme TBJ 2-85). Pour les ponts bow-
strings, la répartition des moments de flexion dans les sections d’ arc et dans les sections du tablier
jouant le role de tirant, est fonction du rapport de leurs rigidités en flexion. Lorsque E,[,/E, I, <

1
100

moment de flexion est repris uniquement par le tablier tirant. Lorsque E, I,/E I, >100, le moment

(E,I, et E I, étant respectivement la rigidité en flexion de 1’ arc et du tablier tirant), le

de flexion est repris uniquement par 1’ arc. La rigidité a la jonction de 1’ arc et du tablier tirant est
trés faible par rapport a celle de 1’ arc et du tablier. Par conséquent, cette section de jonction peut

étre considérée comme une articulation.
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4.5 Exigences de conception en matiere de durabilité

4.5.2 L’ environnement dans lequel la structure est située, constitue un facteur externe qui
impacte sa durabilité. Dans cette norme, une classification plus détaillée des catégories
environnementales qui affectent la durabilit¢ des structures en béton, est présentée. Lors de la
conception de la structure, la catégorie environnementale appropriée doit étre déterminée en

fonction de la situation réelle.

Selonles { Spécifications détaillées pour une conception durable des structures ‘en béton dans des
travaux routiers ), les environnements des structures routieres, chineises ont été classés en 7

catégories en fonction du mécanisme de corrosion et de 1’ expérience de ¥ industrie des transports

Environnement normal, environnement de gel-dégel “(‘pas “de sel, acide, alcali, etc.),
environnement chloré de type littoral ou marin, environnement-chloré du type sel de déverglacage,
environnement de cristallisation du sel, environnement de corrosion chimique et environnement
abrasif. En parallele, les effets environnementaux ont €té classés ’en 6 niveaux selon le degré de
détérioration et de corrosion des structures en béton. En tenant cempte, des caractéristiques des ponts
en béton, de 1’ influence de 1’ emvirenrement sur 1a. Structure, et des dispositions des { Spé
cifications détaillées pour la coneeption durable des struefurés en béton dans des travaux routiers ) ,

la présente norme donne des prescriptions' pour.les catégories environnementales.

4.5.4 Les armatures_de’ précontrainte.préscntent des points de faiblesses telles que la corrosion
sous tension ou la fragilisation par 1’ hydrogeéne ,“qui peuvent nuire & la durabilité. Plus le diametre
des armatures de préeontrainte est faibley 'plus la sensibilité et les conséquences peuvent é&tre
importantes vis-d-vis de la corrosion. Par conséquent, des mesures de protection efficaces doivent
étre prises pour-les“armatures de précontrainte, les coupleurs, les capots, les blocs d” ancrage et d’

autres picces susceptibles d’ étre sujettes a la corrosion.

L’ amélioration de 1’ imperméabilité et de la résistance au gel du béton peut améliorer la durabilité
des structures en béton dans des environnements agressifs. La classification de la résistance au gel,
de 1’ imperméabilité du béton, ainsi que le dosage et les méthodes d’ essai peuvent étre déterminées
en se référant aux dispositions de la norme industrielle { Spécifications détaillées pour la conception

durable des structures en béton dans des travaux routiers).

L’ humidité est une condition nécessaire a la corrosion, et 1’ étude montre que la gravité de la
corrosion du béton est tres différente selon que les structures sont dans un environnement bien

ventilé ou dans un environnement humide et mal ventilé.
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Etats-Limites Ultimes( ELU) en situations
de service

5.1 Généralités

5.1.1 Les calculs a 1’ état limite ultime tels que décrits dans la présente section s’ appliquent aux
structures en situations de service. Dans ces cenditions’, les calculs a 1’ état ultime ultime,
comprennent le calcul de la résistance des éléments structuraux ¢ la flexion, a la compression, a la
traction, au cisaillement, @ la torsion ainsiquele calcul _de stabilité de 1’ élément sollicité a la
compression. Les stabilités au renvérsement et-au glissement de la structure, doivent également étre

vérifies lorsque nécessaire. Cette partie eonstitue la partic la'plus importante de la conception.

5.1.2 La formule (5.4%2-17 est une expression générale pour le calcul a 1’ état limite ultime des
éléments structuraux:, Cette expression est'lasméme que celle qui figure dans la version précédente

de la norme.

1. Dans cette expression, 1’ action a été multipliée par un coefficient d” importance relatif a la
structure, 7y,; qui rend compte de de la fiabilit€ de la structure vis a vis de différentes

classes de sécurité.

2. Les valeurs des actions sont des valeurs de calcul, dans lesquelles les coefficients partiels ont
été pris en compte. En terme de valeurs prises en compte pour la résistance des matériaux,
les valeurs indiquées sont des valeurs de calcul dans lesquelles les coefficients partiels ont été

pris en compte.

3. Dans les calculs a 1’ état limite ultime de structures hyperstatiques, telles que les poutres
continues en béton précontraint, 1’ effet hypertatique dii a 1’ effort de précontrainte doit &tre
pris en compte. En effet, la présence partielle ou totale des effets hyperstatiques lors de la

rupture des structures a été démontrée par des essais. Lorsque 1’ acier doux est utilisé en tant
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qu’ armature de précontrainte dans les poutres continues, la hauteur de la zone comprimée
est limitée lorsque le taux d’ armature est faible, ce qui permet la formation d’ une rotule
plastique. Lors de la rupture de 1’ €lément, une partie des armatures de précontrainte a
atteint la limite d’ €lasticité. Une partie des effets hyperstatiques va disparaitre, mais une
partie va persister. Lorsque 1’ acier dur est utilisé en tant qu’ armature de précontrainte ou
que 1’ acier doux est utilisé, mais que la hauteur de la zone comprimée est importante, la
formation de rotule plastique est rendue difficile et 1’ effet hyperstatique existe durant la

phase de rupture.

5.1.3 Les hypotheses de base de cet article, concernant le calcul de la résistance de la section
droite des éléments structuraux, reconduisent pour 1’ essentiel les dispesitions de la version

précédente ;

1. L’ hypothese de la conservation des sections planes e€st maintenue. Des essais ont montré
que la déformation moyenne de la section transversale ‘est conforme a 1’ hypothese de
conservation des sections planes, avant att€inte, de la Timite d’ élasticité des armatures et
dans une certaine plage de rotation plastique, aprés atteinte de la limite d’ élasticité des
armatures. L’ hypotheése de conservation des sections planes permet de faciliter le calcul de
la résistance des sections de différentstypes (y compris pour des sections dont les armatures
sont disposées sur le périmetre ) “dans le cas de, chargement unidirectionnel ou bi-
directionnel, et permet d?‘améliorer, la méthode de caleul, en conférant a la formule, un
concept physique clair. Actuellement, 1’ hypotheése de conservation des sections planes est

adoptée dans la plupart deés normes internationales.

2. On fait 1” hypothese qu’ il y a une bonne adhérence entre le béton et les armatures ce qui

permet de comnsidérer que la déformation est identique pour les deux matériaux.

5.1.4 Les hypotheses de base de cet article, concernant le calcul de la contrainte de compression
du béton des éléments sollicités a la flexion et des éléments sollicités a la compression excentrée,

reconduisent les dispositions qui figurent dans la précédente version:

1. Le diagramme des contraintes du béton dans la zone comprimée, est considéré comme un
diagramme rectangulaire équivalent. Le rapport 8 entre la hauteur du diagramme de
contrainte supposé rectangulaire x, et la hauteur réelle de la zone comprimée x,, est pris
égal a 0,8 pour le béton de classe inférieure ou égale a C50. Pour les bétons de classes
C50 ~ C80, B=0.8 ~0.74. Pour les bétons de classes intermédiaires, la valeur de 8 peut

étre calculée par interpolation linéaire.

2. La contrainte équivalente du diagramme rectangulaire est prise égale a la résistance de calcul
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en compression du béton.
5.1.5 Les formules (5.1.5-1) et (5.1.52) de cet article sont utilisées pour calculer la
contrainte dans les armatures. Sur la base des hypotheses de conservation des sections planes et de

déformations identiques pour les armatures et le béton, on obtient les relations suivantes :

Hauteur relative de la zone comprimée

Déformation des armatures
8S:8cu[§—1) ‘ (5-2)
Contraintes dans les armatures
o, =¢B, :gcuEs('%—l] (5-3)

Pour le calcul des contraintes dans /les, armatures de précontrainte, la formule ci-dessus peut étre
utilisée en remplagant E_ par £ et'eniajoutant la contrainte o, dans les armatures de précontrainte,

lors de la décompression.de la seetion.

Les contraintes o et o -calculées par les—formules ci-dessus, sont positives lorsqu’ il s’ agit de
contraintes de ytraction, et’ négatives lorsqu’ il s’ agit de contraintes de compression, avec les

conditions limites suivantes .

Contraintes dans les armatures passives

!
_fsd <O-Si s sd

Contraintes dans les armatures de précontrainte

- (f;d _O-p()i) S(Tpi Sfpd

5.1.6 Pour les éléments béton, précontraints par pré-tension, lors du calcul de la résistance a la
flexion de la section droite et de la section inclinée au niveau des sections d’ ancrage aux
extrémités, la résistance de calcul en traction des barres de précontrainte, doit étre prise égale a
zéro dans la section d’ ancrage et f,, a la fin de la longueur d’ ancrage. Cette valeur est calculée par

interpolation linéaire pour les sections intermédiaires, sur la longueur d’ ancrage. La longueur d’



ancrage /,(mm) de la barre de précontrainte, indiquée dans le tableau 5. 1.6, est calculée selon la
formule suivante, et cette valeur ne doit pas étre inférieure a la longueur minimale d’ ancrage de la

barre de précontrainte.

h=a%? (5-4)

Avec
fra—Résistance de calcul des armatures de précontrainte
f.s—Résistance de calcul a la traction, du béton dans la zone d’ ancrage
a—Coefficient de forme des armatures de précontrainte. Pour les torons a 7 fils, a =0. 17.
Pour les fils adhérents, a =0.13

d—Diametre nominal des armatures de précontrainte. Lorsqu’il s’ agit d’ armatures disposées

en paquet, le diamétre nominal équivalent est pris égal &/m'd, ol n est le nombre de

barres et d est le diametre de la barre.

La valeur indiquée au tableau 5. 1.6, est calculée en prenanten compte la valeur de la résistance a
la traction de chaque type d” armatures. Lorsque la tésistance\a la traction des armatures utilisées est
différente de celle adoptée lors de la conception}, Ia-lengueur d “ancrage doit étre augmentée ou
diminuée, proportionnellement a la résistance ‘définie_dans le tableaus, Les types d’ armatures de
précontrainte de la norme révisée ont été ajustés. (Voir tableau 342.2-2) , et le tableau 5.1.6 a été

également mis a jour.

Les €léments en béton, précontraintsypat pré-tension-sont souvent munis d’ une gaine en plastique
dur, disposée a 1’ extrémité des-barres précontraintesy,_comme indiqué dans la figure 5-1. Dans ce
cas, la longueur libre des barres‘de précontrainte ne doit pas &tre trop longue et la longueur d’
ancrage des armatures de précontrainte doit satisfaire aux exigences du tableau 5. 1.6 a partir de la

section critique-de-flexion‘ou de cisaillement.

|

| | i
[mmmers o, O\ ERSBEHRE iy
| B2 | %

S B

Figure 5-1 Exigence sur la longueur d’ ancrage des armatures de pré-tension

5.2 Elémentssollicités a la flexion

5.2.1 Dans les sections des éléments sollicités a la flexion, lorsque la résistance en traction des
armatures longitudinales tendues et la résistance en compression du béton sont atteintes

simultanément, la hauteur relative de la zone comprimée &, de la section droite, peut étre obtenue
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selon la formule suivante, établie sur la base de 1’ hypothése de conservation des sections planes

1 Armatures passives laminées a chaud

g - P (555)
1+ fsd
SCUES
2 Torons et fils adhérents
B
_ 5-6
& 0.002 fou =0y (3°6)
1+ +
Scu 8cuEp

Avec
B —Rapport entre la hauteur x du diagramme rectangulaire de contrainte, et la hauteur
réelle x,, prise selon le tableau 5.1.4
fua~fra—Résistance de calcul en traction des armatures passives et des armatures de
précontrainte
&,,—Déformation limite au niveau des fibres extrémes comprimées, prise selon 1’
article 5. 1.5
o ,,—Contrainte dans les armatures ‘de préeontrainte , Torsque la contrainte normale dans
le béton au barycentre ‘des armatures de précontrainte longitudinales dans la zone

de traction, est égale"a zéro

Tous les parametres de calcul de la formule (5%5) sont connus et la valeur de &, peut étre calculée
directement et répertori€e~dans le tableau. La valeur de o, est la seule inconnue dans la formule
(5-6). Les hypotheses.peuvent-€tre faitesisur la plage (f,, — o), en tirant les enseignements des
retours d’ expérienee telatifs a la coneeption des éléments en béton précontraint, et les valeurs
maximales et minimales. de &, , peuvent étre‘ensuite calculées. La classe de résistance du béton a peu
d’ influence sur la valeur de &,. La valeur minimale de calcul a été choisie lors de la détermination
définitive de la-valeur indiquée au tableau 5.2. 1, dans 1’ objectif d’ assurer une meilleure ductilité
de 1’ élément. Pour les éléments en béton précontraint, sollicités a la flexion et qui comportent des

barres précontraintes nervurées, on peut retenir la méme valeur de &, pour les torons et les fils,.

5.2.2~5.2.6 L’ expression de la résistance a la flexion des éléments sollicités a la flexion, est

établie selon les hypotheéses de base suivantes:

1. Lors du calcul a 1’ état limite, la contrainte des armatures dans les zones tendues doit étre

prise égale a la résistance en traction f, ou f,,;

2. Lors du calcul a 1’ état limite, la contrainte dans les armatures extérieures au béton dans les

zones comprimées doit €tre prise €gale a la résistance en compression f{, ou f1;;



3. En phase de service, la contrainte dans les armatures de précontrainte extérieure doit étre

prise égale a la contrainte effective o déduction faite de la perte de précontrainte. Par

pe,ex
rapport aux armatures de précontrainte intérieures, les armatures de précontrainte extérieures
sont situées a 1’ extérieur du béton de la poutre-caisson, qui n’ est soumise a contrainte que
par le dispositif d’ ancrage et le dispositif de déviation. Par conséquent, leurs déformations
ne sont pas homogenes par rapport a celles de la poutre-caisson, ce qui génere des effets
hyperstatiques, comme le montre la figure 5-2. Dans les « Techniques de conception de la
précontrainte extérieure des ponts », les analyses ont été faites sur des ponts isostatiques de
30m et 50m, des poutres continues de 3 x 70m, et des ponts construits par encorbellement
de (100 + 180 +100) m. Les résultats montrent que 1’ influence des effetsthyperstatiques sur
la contrainte dans le béton des ponts sous charge de trafficeest inférieure a 3% . L’ influence
des effets hyperstatiques, peut étre réduite par des dispositifs de déviation de précontrainte,
comme le montre la figure 5-2, ¢, <e,. Lorsque des dispositifs de blocage des déplacements
verticaux sont placés au niveau de la section ou la flcche de la poutre-caisson est maximale,
la réduction des effets hyperstatiques de précontrainte extérieure est plus efficace. Par
conséquent, les effets hyperstatiques de la\préContrainte extérieure peuvent étre négligés lors
de 1’ analyse globale des ponts. En raisonde la déformatien non-homogene entre les
armatures de précontrainte extérieure et™l¢ béton, la lithite d’ élasticité des armatures de
précontrainte n’ est pas atteinte“lorsque” la contrainte dans le béton atteint la résistance en
compression. Lors du caleul dela résistance ultime enflexion des éléments, la contrainte
ultime o, des armatures-de précontrainte, extérieure est généralement prise €gale a la somme
de la précontrainte effective o, et _de la variation de contrainte Ac. La variation de
contrainte est’liée a des-facteurs tels ‘que, le rapport entre la hauteur et la portée, le ratio d’
armatures.et-es dispositions des-armatures de précontrainte , et les calculs different selon les
normes~des différents pays, comme le montre le tableau 5-1. Pour que les résultats de calcul
soit/sécuritaires vis-a-vis du calcul de la résistance, il est recommandé de se référer a la
norme européenne CEB-FIP 90, et de prendre la contrainte dans les armatures de
précontrainte extérieure, égale a la contrainte efficace déduction faite de la perte de

précontrainte en phase de service.

o] o LS| WA

a)sans dispositifs de déviation b)avec dispositifs de déviation

Figure 52 Illustration des effets hyperstatiques des armatures de précontrainte(e, <e, <e)



Tableau 5-1 limites des contraintes dans les armatures de précontrainte extérieure

selon les normes de différentes pays

Spécification technique pour les structures en
Norme AASHTO LRFD . CEB-FIP 90
béton précontraint non-adhérents JGJ 92—2004

O, =0, +tAc,

Limite de contrainte O =0, +103MPa h o =T
Ao, = (240 -335¢,) (0. 45 +5.5 T)
0

NOTA :¢,—indice général de ratio d’ armatures ; [,—portée de 1’ élément sollicité a la flexjon; ~— hauteur de la section

transversale de 1’ élément sollicité a la flexion,

L’ article 5. 1.5 donne la formule de calcul de la contrainte danstles armatures longitudinales dans
toutes les sections transversales. Lorsque la position des armatures longitudinales est proche de 1’
axe neutre de la section, 1’ utilisation des hypotheses ci-dessus, dans‘le calcul de la résistance des
sections, peut donner lieu a des erreurs importantes.< Les vcontraintes dans les armatures
longitudinales doivent étre calculées en fonction de ledr- position réelle, afin que la résistance a la

flexion de la section droite puisse étre calculée.

Afin d’ éviter des ratios d’ armatures trop, iImportants pour les &éments sollicités a la flexion, la
présente norme spécifie les conditions-limites relatives 'a la hauteur de la zone comprimée de la
section x <&, h,, ou la hauteur relative ‘dé-la zone comprimée-&; est indiquée dans le tableau 5.2. 1.
Lorsque la classe d’ acier et la elasse"de béton sont définies, le ratio d” armatures tendues, p, peut
étre calculé en fonction de &4, et Ceratio p«doit &tre pris en compte comme ratio d’ armatures limite
(maximum) des éléments sollicités a la-flexion. Par conséquent, les conditions limites relatives a
la hauteur de la zone comprimée de la-section,” sont également considérées comme des conditions
limites du ratio- d” armattres des éléments. sollicités a la flexion. Au-dela de cette limite, les
quantités d”armature peuvent étre surévaluées et 1’ élément en flexion pourrait présenter des ruptures
fragiles. D/ une maniére générale, lorsque la hauteur de la zone comprimée calculée lors de la
conception, ne'peut pas satisfaire aux exigences ci-dessus, cela indique que la quantité d’ armatures
longitudinales tendues est trop importante ou que la hauteur de 1’ élément est insuffisante et qu’ elle
doit donc étre ajustée. Lorsque 1’ élément comporte différents types d’ armatures dans la zone
tendue, on doit prendre en compte la valeur de &, la plus petite afin de maintenir une plus grande
ductilité. Cependant, cette limite n’ est q’ une garantie théorique de la rupture fragile. Lorsque x
est proche ou égal a &, h,, une rupture limite découlant de caractéristiques de rupture fragile, peut
se produire dans les éléments sollicités a la flexion. Par conséquent, dans les projets , la situation
ol les deux valeurs sont proches, doit étre évitée. Afin de s’ assurer que les ruptures fragiles ne se
produisent pas, certaines normes étrangéres limitent le ratio d’ armature a un niveau plus bas. Par

exemple, la norme américaine stipule p<<0. 75p, .
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Dans le calcul de larésistance a la flexion de la section droite de 1’ élément sollicité a la flexion,
afin que la contrainte dans les armatures longitudinales dans la zone comprimée atteigne la résistance
de calcul en compression des armatures, la présente norme stipule que la hauteur x de la zone
comprimée de la section, doit satisfaire aux prescriptions des formules 5.2.2 (5.2.2-4) ou (5.2.2-5).
lorsque les exigences ne sont pas respectées, la hauteur peut étre calculée approximativement selon
la formule des articles 5.2.4 ou5.2.6. L’ hypothése de base de cette formule repose sur le fait que
le point d’ application de 1’ effort de compression, se situe au barycentre des armatures
longitudinales de compression, et que les moments dans la section, s’ équilibrent par rapport a ce

point.

5.2.7 Les armatures longitudinales tendues des éléments sollicités a la flexion“sont généralement
calculées selon les exigences de calcul a 1’ état limite ultime, a 1™état limite de service, et en
respectant les dispositions constructives. Lorsque la section d’ armatures Iongitudinales travaillant a
la traction, calculée selon les exigences de calcul a 17%état, limite'’de service et respectant les
exigences des dispositions constructives, est supérieure a celle“caleulée selon les exigences de calcul
a 1’ état limite ultime, il convient de prendre en compte la section d’ armatures calculée selon les
exigences du calcul a 1’ état limite ultime, lors du calcul de la hatteur x de la zone comprimée du

béton.

5.2.9 Cet article présente les modifieations, apportées at ealcul de la résistance au cisaillement de

la section inclinée de 1’ élément $ollicité ‘@ la flexion par rapport a la version précédente

1. La valeur de p_ f.s potr levcalcul deV des éléments sollicités a la flexion qui présentent des
armatures de précontrainte” verticales ', a.été modifiée. La version précédente stipule que lors
de 1’ utilisation<d” armatures de_précontrainte verticales, p, et f,, dans la formule de calcul
de V

cs ¥

doivent €€ remplacées paryp,, et f,,, qui représentent respectivement le ratio d’
armatures de précontrainte verticales et leur résistance a la traction. Ces dispositions de la

version “précédente étaient discutables pour le calcul de V_, des éléments sollicités a la

es 2
flexion/ qui comportent des armatures passives et des armatures de précontrainte verticales.
Dans cette révision, il est supposé que la contrainte dans les armatures de précontrainte
verticales a 1’ état limite, est €gale a la résistance de calcul en traction f, , et qu’ un
coefficient de réduction de 0. 6 est également pris en compte, coefficient qui traduit 1’
efficacité des armatures de précontrainte verticale. Par conséquent, p_f., dans la formule de

calcul V.  est remplacé par (p,f,, +0.6p,f,,).

2. Pour les zones de poutre de hauteur variable, les efforts de cisaillement supplémentaires dus
au changement de position du centre de gravité de la section, ont été pris en compte dans le
calcul général aux éléments finis, et qu’ ainsi il n’ est pas nécessaire de les compter deux

fois. Dans cette révision de la norme, les dispositions qui prescrivent 1’ influence des efforts



de cisaillement supplémentaires, doivent étre prises en compte dans les zones de hauteur

variable des poutres continues en béton armé et dans les poutres en encorbellement.

3. Lors du calcul de la hauteur utile 4, , les armatures inclinées d’ effort tranchant peuvent étre

négligées dans la prise en compte des armatures longitudinales tendues.

La description spécifique de certains parametres de calcul dans 1’ expression du cisaillement est la

suivante :

1. Dans la présente norme, la contribution du béton et des armatures transversales a la

résistance au cisaillement, a été prise en compte par le produit-de deux valeurs. Cette
expression a été utilisée dans les « Regles de conceptien des” ponts JTJ 023—85 » qui

indiquent que 1’ effort tranchant résistant de calcul des éléments en béton armé est V =

0.0349bh, /(2 +p) /Ruw,R « (KN) et que 17 unité de section transversale est exprimée en
centimétres carrés. Aprés comparaison avec d 'VautreS spécifications et données, la
contribution des armatures longitudinales, & 1”° effort” tranchant résistant dans la formule,
augmente rapidement avec 1’ augmentation 'du ratio d’ armatures. Par conséquent, le terme
(2 +P) dans la formule a été remplaeé par (2 +0,6R). ‘Compte tenu de la modification
des éprouvettes de béton, de la résistance™a la traction des,armatures transversales, du ratio
d’ armatures longitudinales et -de'l’ unité dimensionnelle ci-dessus, 1’ expression de 1’ effort

tranchant résistant dans cefte “version deyla.norme 5’ exprime par V. =0.45 x 10 bh,

C

(2 +0.6p) \/fo i Pyfey5qui est équivalenteset,de méme nature que celle des « Regles de
conception des ponts JT] 023—85 ., Par rapport a la « Spécification GBJ 10—89 » et a d’
autres données, cette ‘valeur de 1-effort-tranchant résistant est faible. En appliquant cette
formule, 1% ouverture de fissure, 'inclinée des éléments en phase de service, peut

généralement &tre limitée a 0,2 mm.

2. Les poutres de section en T ou les poutres-caissons avec hourdis supérieur sont largement

utilisées. Des essais de cisaillement sur des poutres en béton armé montrent que la présence
du hourdis de compression peut améliorer la résistance au cisaillement des poutres. Selon les
résultats obtenus sur 50 essais, le rapport entre la résistance réelle moyenne et la valeur de la
résistance calculée selon la formule de la version précédente est de 1,67 pour les poutres de
section rectangulaire, et de 2,18 pour les poutres en T. Ceci indique que 1’ effort tranchant
résistant des poutres en T est 30 % supérieur a celui des poutres de section rectangulaire.
Dans la norme de 1’ ex-Union soviétique, un coefficient de majoration 8, =1 +0. 75(b; -
b)b;/bh, est pris en compte sur 1" effort tranchant résistant des poutres en T, mais §,<1.2,
et la largeur du hourdis de compression ne doit pas €tre supérieure a b +2h;ou 2b. Selon

cette disposition, la valeur de 8, pour les ponts routiers chinois est généralement supérieure a



1,2. Selon certaines données, lorsque la largeur du hourdis est égale a deux fois 1’
épaisseur d’ ame, 1’ effort tranchant résistant des poutres en T sera augmenté d’ environ
20% par rapport aux poutres de section rectangulaire. Au dela de ce rapport, 1’ impact de
1" augmentation de la largeur du hourdis sur 1’ augmentation de 1’ effort tranchant résistant
sera faible. Compte tenu des effets ci-dessus, et en considérant que cet effet favorable, est
principalement dii a la largeur en encorbellement du hourdis et qu’ il est peu impacté par les
armatures transversales, le coefficient d’ influence du hourdis comprimé de la présente
norme est a; = 1,1, qui est appliqué a 1’ effort tranchant résistant total du béton et les
armatures transversales constituées en cadres. Pour les ponts routiers dont le béton est de
classe courante et le ratio d’ armatures longitudinales est de valeur courante, 1’ effort
tranchant résistant des poutres en T, calculé selon cette méthode, est généralement inférieur
a celui des éléments sollicités a la flexion, calculé selon les «Spécifications GBJ 10—89 ».

. Pour le calcul de la résistance au cisaillement des sections inclinées des poutres continues,
les essais en Chine et a 1’ étranger montrent que le.mécanisme de résistance au cisaillement
du béton et des armatures transversales dansla section-de poutre, proche de 1’ appui d’
extrémité, est identique a celui des poutres isostatiques, et que 1’ effort tranchant résistant de
la section inclinée peut étre calculé selon“]es< mémes errements que ceux des poutres
isostatiques. Dans les zones de poutres, continues, prochesdes appuis intermédiaires, 1’
effort tranchant résistant est_réduit-du” fait du changement de signe du moment de flexion.
Les recherches menées par |’«ancienne Académie Soviétique des sciences, 1’ Université
Tongji ainsi que par d’ autres_instituts 1’ ont~aussi démontré. Les essais montrent que si le

rapport entre le moment et le produit de, 1’ ¢ffort tranchant avec la hauteur utile de la section

est important{ m = V% =72. 67 )+ deux, fissures principales inclinées risquent d’ apparaitre
0

des deux cotés du poeint de changement de signe du moment lors de la rupture de la poutre.
Ces._fissures ne-traversent pas le point de changement de signe du moment et les signes des
contraintes (tension, compression) dans les armatures longitudinales en haut et en bas de la
poutre, sont cohérentes avec les signes positifs et négatifs du diagramme du moment de

flexion [ voir figure 5-3a]. Si le rapport entre le moment et le produit de 1’ effort tranchant

avec la hauteur utile de la section, est faible (m = V% =1.0), alors la fissure principale
0

inclinée traverse le point de changement de signe et se limite aux zones de moments de
flexion positifs et négatifs [ voir figure 5-3b ] lors de la rupture de la poutre. Par
conséquent, les contraintes dans les armatures verticales qui croisent la fissure principale, se
redistribuent de maniere a ce que les armatures initialement comprimées se mettent en
tension, ce qui endommage 1’ adhérence entre le béton et les armatures, et entraine des
fissures de rupture, et réduit la résistance au cisaillement. La pression du béton dans la zone
comprimée est également augmentée, ce qui réduit la résistance au cisaillement du béton.

Ces raisons entrainent une diminution de la résistance au cisaillement dans les zones de
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changement de signe du moment fléchissant des poutres continues.

Al Al
| 5.33=|h0 ‘fp Zfzo pr
N N

a) b)

Figure 5-3 Rupture de cisaillement type, dans les zones de
changement de signe du moment fléchissant

1-Point de changement de signe du moment de flexion

Selondes essais menés sur 160 poutres de section constante, sans armatures verticales,
soumises a des moments fléchissants avec changement de’ signe (f,, , =19.0 ~55. 9MPa,
m=0.34 ~6.0,p=10% ~6.7% ), la résistance’ au cisaillement du béton, V. est en
moyenne inférieure a V., de 12% , V. étant latésistance auscisaillement du béton calculée
pour les poutres isostatiques selon les.«-Regles des ponts JTJ 023—S85 ». Dans une autre
série d’ essais menée sur 151 poutres qui comportent des atmatures verticales (f,, , =19.0 ~

45.0MPa,p =0.47% ~4.76% ,p..f=0.39 ~7, 51MPa)', 1’ effort tranchant résistant de

ces poutres V:

cs

est en moyenne.inférieur & V2. “de 7% , V. étant la résistance cumulée au
cisaillement du béton” et des armatures ,\calculée_pour les poutres isostatiques selon les «
Regles des ponts JTJ023—-85 ». Des recherches de 1’ ancienne Académie des sciences de 1’
URSS ont conclu queyla’réduction, duevau changement de signe du moment, sur 1’ effort
tranchant-sésistant ,"est en moyenne de*13% . Sur la base de 1’ analyse des essais ci-dessus,
le pour€entage de‘réduction moyenne, pris en compte dans la présente norme, est de 10% ,
d’ ol le'coefficient d’ influence du changement de signe du moment de flexion «, = 0,9.
Cette valeur est 1égerement sous-évaluée lorsque le rapport entre le moment et le produit de
1’ effort de cisaillement par la hauteur utile de la section, est faible. Elle est légerement
surévaluée lorsque le rapport entre le moment et le produit de 1’ effort tranchant avec la

hauteur utile de la section est important.

Afin de vérifier la résistance au cisaillement des poutres continues avec prise en compte du
coefficient o, = 0.9, des essais ont été effectuées sur quatre poutres continues d deux
travées, de grande dimension (5 m + 5 m). Les rapports entre 1’ effort tranchant résistant
mésuré et 1’ effort tranchant résistant de calcul étaient les suivants: le rapport est égal a 2,05
et 1,98 respectivement pour les deux poutres continues de hauteur constante. Ce rapport est
égal a 1,95 et 1,81 pour les deux poutres continues de hauteur variable. La valeur de 1’

effort tranchant résistant mésuré, correspond a 1’ effort tranchant maximal de rupture,



mesuré au niveau de la section sur appui central de la poutre continue. La valeur de 1’ effort
tranchant résistant est la somme de, 0.9 fois la résistance cumulée au cisaillement du béton
et des armatures d’ effort tranchant, calculée selon les « Régles des ponts JTJ 023—S85 » et la
résistance au cisaillement des armatures inclinées d’ effort tranchant. Il est évident qu’ apres
avoir pris en compte le coefficient d’ influence de changement de signe du moment de
flexion et le coefficient d’ influence du hourdis de compression, la marge de sécurité, en

terme de résistance au cisaillement de la poutre continue, est encore suffisante.

. Des études menées en Chine et a 1’ étranger, ont montré que la précontrainte peut améliorer
la résistance au cisaillement des poutres. Ceci est principalement/did au fait que la
compression axiale peut empécher 1’ apparition et le développement, de ‘fissures inclinées,
augmenter la hauteur de la zone comprimée du béton et ainsi”améliorer la résistance au
cisaillement du béton. La longueur de la fissure inclinée de la politre en béton précontraint,
est plus importante que celle de la poutre en béton armé, ¢e qui améliore également la
résistance au cisaillement des armatures d’ effort tranchant dans la zone de la fissure

inclinée.

L’ ancien « Reéglement de construction soviétique CHIMI »2. 03. 01- 84 stipule que le
coefficient de majoration de 1’ effort tranchant résistant du-a la précontrainte est .
o, Mo, A8 - o (5-7)
e, = 0. 10/, (5-8)
Avec
¢, —Coefficient de¢ majoration dii au-hourdis’ de compression. ¢, =0.1,ce qui signifie
quela,valeur maximale-du coefficient «, est de 1.4
f,—Résistance caractéristique en~traction du béton
o ,,—Contrainte de compression.dans le béton due a la précontrainte, prise égale a la
contrainte o, au centre (4/2) de la section rectangulaire de maniere sécuritaire.
(‘Pour les sections en T et en caisson, les positions de 1’ axe neutre sont plus
hautes que celles de la section rectangulaire, et la contrainte o, au centre de

gravité de ces sections est toujours supéricure a celle de la section rectangulaire )

Selon la présente norme, la contrainte de compression maximale dans les fibres extrémes du
béton, en phase de service, est de0.5f,,. Ainsi o, =0.5f,/2 =0.25f,,eta, =1 + ¢, =
1+0.10,,/f, =1+0.025f,, /f,. Pour les poutres en béton précontraint, la valeur moyenne
de f,./f,=12.3. Ainsi, a, =1 +¢, =1+0.025 x12.3 =1.30. Dans la présente norme, il

est considéré que o, =1.25.

Selondes essais de cisaillement réalisés sur 52 poutres isostatiques en béton précontraint,

sans armatures verticales ( la résistance au cisaillement des armatures verticales étant
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exclue) , de section rectangulaire, en T ou en I, essais réalisés en Chine et a 1’ étranger
(feux =22.6 ~70.OMPa,p = 0.9% ~3.29% ,m =1.03 ~6.7), la valeur moyenne du
rapport V2/ V. entre 1’ effort tranchant ultime mesuré a la rupture et 1’ effort tranchant
résistant du béton calculé selon les « Régles des ponts JTJ 023—85 » est de 3. 38. Selon des
essais réalisés sur 30 poutres isostatiques en béton précontraint avec armatures verticales
(faux =29.4 ~62.5MPa,p =1.58% ~2.63% ,pf,, =1.036 ~3.451MPa,m =2 ~4), la

valeur moyenne du rapport V° / V., entre 1’ effort tranchant ultime mesuré a la rupture et 1’

es )
effort tranchant résistant cumulé du béton et des armatures calculé selon les « Régles des ponts
JTJ 023—=85 », est de 2. 27. Méme en excluant le coefficient d? influence du hourdis
comprimé de a; =1.1, le coefficient de majoration de la résistance au_ cisaillement dii aux
effets de la précontrainte est toujours plus important par rapport au.coefficient o, =1.25, ce
qui est donc sécuritaire. Toutefois, pour les poutres en béton précontraint, sur lesquelles 1’
apparition de fissures est autorisée, il est possible que la contrainte de précontrainte ait déja
disparu lorsque la résistance ultime de 1’ élément est atteinte. Dans 1’ autre situation, lorsque
la direction du moment de flexion généré par la forcer résultante s’ exercant dans les
armatures, est identique a celle des moments de flexion sollicitants, les effets de
compression axiale de la précontrainte sent-réduits. Dans ces deux situations, 1’ effet
favorable de la précontrainte sur la r&sistance ‘au cisaillement de, la poutre, ne doit pas étre

pris en compte, de sorte que o, =1. 0.

5. Les formules (5.2.9-3) ;(5<2:9-4), (5.2.9-5) ont"pour objectif le calcul des armatures
inclinées d’ effort trahchant,“armatures, qui‘croisent la section transversale inclinée. Les
essais montrent que pour 1a plupartedes’ atmatures inclinées d’ effort tranchant des poutres
continues en/ béton préeontrainty la, limite’ d ’ éElasticité est atteinte a la rupture. Par
conséquent ,<les, formules de calculi"des armatures inclinées de cisaillement des poutres
isostatiques” en_béton précontraint, peuvent toujours étre utilisées. Les principes de calcul
des « Regles des ponts JTJ 023—=85 » ont été maintenus dans les formules (5.2.9-3) et
(5.2.9-4) avec un ajustement de la résistance de calcul en traction et de 1’ unité de
dimension. Les résultats des essais sur la résistance au cisaillement de poutres a
précontrainte extérieure, ont été présentés dans « La méthode de conception des ponts en
béton a précontrainte extérieure » rédigée par Li Guoping de 1’ Université de Tongji, essais
qui ont montré que lors de la rupture au cisaillement de la poutre a précontrainte extérieure,
la limite d’ é€lasticité est atteinte dans les armatures de précontrainte intérieures, or 1’
augmentation de contrainte dans les armatures de précontrainte extérieure est faible. Par
conséquent, lors du calcul de V.

pb,ex ?
doit étre prise égale a la contrainte effective o

la contrainte dans les armatures de précontrainte extérieure

qui est la contrainte dans les armatures de

pe,ex

précontrainte extérieure en phase de service, déduction faite de la perte de précontrainte.

5.2.10 La formule (5.2.10) pour le calcul de la longueur projetée horizontalement C de la
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section inclinée, est identique a la formule de la version précédente. Les résultats expérimentaux
montrent que 1" angle de la rupture de cisaillement, dans la section inclinée des poutres continues en
béton armé de hauteur constante ou de hauteur variable, est trés proche de celui des poutres
isostatiques. Par conséquent, la longueur projetée horizontalement de la section inclinée des
éléments de flexion en béton armé, peut étre évaluée de la méme maniere. Les essais sur les
poutres continues en béton précontraint, montrent que la longueur de la fissure principale inclinée
est1,3 ~ 1,5 fois plus longue que celle de la poutre en béton armé, lors de la rupture au
cisaillement. Dans la présente norme, la longueur projetée horizontalement de la section inclinée,
est toujours calculée par la formule de la poutre en béton armé. Par conséquent, les armatures
verticales dans la zone supplémentaire de projection de fissure, résultant de.da diminution de 1’

angle, ne sont pas prises en compte, ce qui est sécuritaire.

5.2.11 La formule (5.2.11) relative a la « limite supérieure de cisaillement » est adoptée pour
éviter que les fissures inclinées des poutres en béton arméy - nese développent de maniere trop large
ou que les poutres ne se rompent par compression inclinée. ~Si les exigences de cette formule ne
peuvent étre satisfaites dans le calcul, la section transyersale\de la poutre doit étre augmentée ou la

classe de résistance du béton doit étre augmentée.

5.2.12 La formule (5.2.12) relative.Q la «limite inférieure"de cisaillement » est adoptée pour
déterminer ou se situe la limite entre”les “poutres pour lesquelles les armatures verticales sont
nécessaires et celles pour lesquelles elles nevle sont pas. Lofsqu’ une poutre ou un trongon de poutre
répond aux exigences de la formule ,\les armatures transversales peuvent étre disposées selon des
exigences constructives. -La_formule (5. 2+12) tient.compte de 1’ effet favorable de 1’ effort de
précontrainte sur les €léments_en” béton-preeontraint. Cet effet favorable ne doit pas &tre pris en
compte lorsque le moment,de flexion dans la=section transversale, généré par 1’ effort résultant s’
exercant sur les armatures’, est dans la méme direction que celui généré par les efforts extérieurs

sollicitants , ouylorsque des fissures sont autorisées dans 1’ élément fléchi du béton précontraint.

5.2.13 Cet article précise les méthodes de calcul des armatures d’ effort tranchant des poutres
isostatiques en béton armé, des poutres continues de hauteur constante et de hauteur variable. Cette
méthode consiste a déterminer 1’ espacement des armatures verticales, les quantités d’ armatures
inclinées d’ effort tranchant ainsi que les points de changement de direction des armatures inclinées
issus du diagramme enveloppe de 1’ effort de calcul du cisaillement. Cette norme stipule que la part
de 1’ effort de calcul de cisaillement supporté par le béton et les armatures transversales doit étre d’
au moins 60% , et que la part de 1’ effort de calcul de cisaillement supporté par les armatures

inclinées d’ effort tranchant doit étre au plus de 40 % .

Leséléments en béton précontraint, sollicités a la flexion, ne disposent généralement pas d’

armatures passives inclinées et le calcul des armatures d’ effort tranchant consiste a déterminer 1’
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espacement des cadres uniquement. Apres avoir déduit 1’ effort tranchant sollicitant de 1’ effort
tranchant résistant apporté par les armatures de précontrainte inclinées, le calcul au cisaillement de
1’ élément peut étre fait de la méme maniere que pour les poutres en béton armé. Par exemple, pour
les poutres isostatiques et continues en béton précontraint, 1’ espacement s, des armatures

transversales peut étre calculé a 1’ aide de la formule suivante .

_ 0.2 x 10°afoy05(2 +0.6p) /f.. (A.f. bk
' ('yon - Vpb)2

S

(mm) (59)

Avec
V,—Effort tranchant sollicitant ( KN ) considéré dans le calcul des armatures d’ effort
tranchant, calculé selon cet article
V,,—Effort tranchant résistant ( KN ) apporté par les armatures de” précontrainte intérieure

inclinées qui traversent la section inclinée, calculé selon la formule (5.2.9-4).

5.3 Eléments sollicités a la compression

5.3.2 Les dispositions de cet article sont les mémes que celles,de la version précédente. Les
essais réalisés a 1’ étranger, montrent que 1’ augmentation deda réSistance en compression du béton
a haute résistance de classe 80 ~ 100MPRa due.aux effets de confinement latéral, est d’ environ
25% inférieure a celle du béton defclasse de résistance courante. 'Les essais réalisés en Chine sur
des bétons a 1’ intérieur de tubes'en acier ;. montrent-également que le coefficient de majoration de la
résistance en compression du béton de ‘classe 80MPa,_est de 1,8, tandis que pour des bétons de
classe courante, ce coefficient'estde 2,0 ~2,1.<Par'conséquent, il est considéré que le coefficient
de majoration de la résistance _du béton;= diminue ayec 1’ augmentation de sa classe de résistance.
Dans la présente_norme,,” ce coefficient.est desk = 2,0 pour les bétons de classe inférieure ou égale
a C50, et de k ="24,0v ~" 1,7 pour les bétons de classe C50 ~ C80.

5.3.3 Cet article précise la hauteur relative correspondant a la limite de la zone de compression &,
des éléments sollicités a la compression excentrée pour déterminer le niveau d’ excentricité. La
valeur de &, est calculée par la méme formule que celle qui est utilisée pour vérifier 1’ évaluation des
armatures longitudinales dans les éléments sollicitées a la flexion. Pour les éléments en béton armé
sollicités a la compression excentrée, les parametres du béton et des armatures, sont précisés dans
la formule de calcul, et les valeurs de &, calculée pour les éléments sollicitées a la flexion, peuvent
étre utilisées. Pour les éléments en béton précontraint sollicités a la compression excentrée, la
formule de calcul contient un nombre inconnu o, qui ne peut €tre calculé qu’ apres fixation des
armatures de précontrainte et d” autres conditions. Si les valeurs de o, sont prédéfinies et données
comme pour les éléments sollicités en flexion, 1’ excentricité calculée peut étre faible pour 1’
élément dont 1’ excentricité est initialement supposée &tre importante et peut étre importante pour 1’

élément dont 1’ excentricité est initialement supposée étre faible. Par conséquent, la formule de
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calcul de ¢, , pour les éléments sollicités a la flexion excentrée en béton précontraint est donnée dans

la présente norme et permet de le calculer en fonction des conditions réelles.

5.3.4 La formule de base pour le calcul de la résistance a la compression excentrée de la section
droite et le principe de vérification de 1’ excentricité importante ou faible sont les mémes que dans la

version précédente.

Cet articleprésente la formule de calcul approximative permettant de calculer la section d’ armatures
pour des €léments en béton armé de section rectangulaire, et d’ armatures symétriques sollicitées a
la compression d’ excentricité faible, qui sont utilisés de maniére courante (les éléments en béton
précontraint sollicités a la compression excentrée sont rarement utilisés ) -dans les ponts routiers.
Cette formule facilite le calcul des sections A, (ou A!)et dérive de la-formule de base pour le calcul

des éléments sollicités a la compression excentrée avec armatures symétriques.

Pour le calcul deséléments sollicités a la compression excentrée ,wune formule de calcul permettant
de trouver la position de 1’ axe neutre (hauteur dé‘la_zone, comprimée) a été donnée dans les

« Regles des ponts JTJ 023—85 », formule pour laquelle /~la position de 1’ axe neutre est obtenue
par équilibre du moment généré par 1’ effort.normal“dans la section. 1l existe également d’ autres
moyens pour trouver la position de 1’ axe’neutré,“comme celui qui censiste a combiner la formule
(5.3.4-1) et (5.3.4-2), pour obtenir la hauteur x dela-zone comprimée en prenant les mémes
signes dans les deux formules. Par conséquent, les. ingéni€urs=sont libres de choisir la méthode de

calcul de 1’ axe neutre.

Leséléments en béton armé , “sollicités a-larcempression excentrée, sont trés courants dans les ponts
routiers. Pour ces éléments, il peut étre beauweoup plus pratique de calculer les sections d’ armatures
en fonction des effortsvintérnes, que de véifier des sections d’ armatures hypothétiques. Lors du
calcul des sections d “armatures, 1’ excentricité de la compression sollicitante peut étre considérée
comme faible si*ne, <0. 3h,, et importante si ne, > 0. 3h,. En méme temps, la section des
armatures tendues obtenues par le calcul, doit &tre supérieure a celle des armatures minimales
spécifiées a1’ article 9. 1. 12. Dans le cas contraire, la section des armatures doit étre calculée selon
le ratio d’ armatures minimal ou selon la méthode de calcul de compression d’ excentricité faible.
Le critére n’ est pas toujours adapté pour les €léments sollicités a la compression excentrée dont les
armatures sont symétriques. Pour ces éléments, lorsque A, =A!, 1’ importance de 1’ excentricité est
déterminée en fonction du rapport entre 1’ effort normal et 1’ effort de compression du béton. Pour
les sections rectangulaires, 1’ excentricité de la compression est importante lorsque y,N, <f,,b&,h, ,

et faible lorsque y,N, > f.,b¢, h,.

5.3.7 Cet article fait référence a la « Norme GBJ 10—89 ». La résistance de la section droite des

éléments sollicités a la compression excentrée, section qui comporte des armatures verticales
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uniformément réparties dans 1’ &me, se décompose en deux parties; 1’ une correspond a 1’ effort
résistant engendré par le béton et les armatures A’ et A, sur les bords supérieur et inférieur de la
section, et 1’ autre correspond a 1° effort résistant engendré par les armatures verticales

uniformément réparties dans 1’ ame A _, .

L’ effort résistant engendré par le béton et les armatures A et A, sur les bords supérieur et inférieur
de la section, est calculé de la méme maniere que pour les éléments courants en béton armé,
sollicités a la compression excentrée. Selon les formules (5. 3. 5-1), (5.3.52) et apres

adaptation, on obtient ;

Effort normal résistant
Ncs = f;dl:gbhO + (b;_ b)b;] +f;dA; 1 (rsAs

Moment résistant

Nie = fu[£00 = 058083 + (b= 0) b1, 2 o p1,01Cy = a0)

L’ effort résistant engendré par les armatures verticales uniformément xéparties dans 1’ ame A, peut
étre calculé selon les hypotheses de base , et emnutilisant les équations, d” équilibre de moment et les
conditions de déformation homogenes. e processus de ces calculs est compliqué et peu pratique
pour la conception. Une méthode simplifiée est utilisée'.dans les cas courants ou les armatures
verticales doivent étre de diametre uniforme et d”.espacement uniforme et dont le nombre est
supérieur a 4 par rangées.” En assimilant la section.de/ces armatures verticales a un groupe d’

armatures verticales, Ja section/du’ groupe sera A, et la hauteur du groupe sera de i, =h, —a..

Selon les hypotheses de base des articles.5./1.3, 5.1.4 et 5.1.5, un diagramme de contraintes

simplifié peut-€tre établi pour le calcul de ces éléments, comme le montre la figure 5-4.

’
Y / 4 _fcd g f! Eeu ,
~ wd s ' JE
—— <] EE_ ) N SolEs
= R
<| & Asw 7Z I B < W/E
<
—] Ju
3"7[_ \ 4 Jow €

s

Figure 5-4 Calcul de la résistance des éléments sollicités & la compression excentrée qui

comportent des armatures verticales uniformément réparties dans 1’ Ame
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En supposantque la distance ou ordonnée de la fibre de calcul correspondant a la position du groupe
d’ armatures par rapport a 1’ axe neutre, est de B.x/B, lorsque la limité d’ €lasticité est atteinte,

selon la figure 5-4 .

f/E. BB

e - g P (5-10)
_fSW/Es
B. = s (5-11)

cu

La valeur de B, est liée au type d’ armatures, et sa valeur est fixée une fois que le type d’ armatures
uniformément réparties sera déterminé. Pour les armatures couramment utiliséeS, on considére que
B.=0.4, ce qui a peu d’ effet sur la résistance de la section. Pour les élémentsien béton armé, la
classe du béton est généralement inférieure ou égale a C50, et la yaleur«de 3 peut étre prise égale a
0,8.

Lorsque §<¢,, le calcul est réalisé en considérant le cas'd’une excentricité importante

Effort normal résistant

N, = (1 \.& ‘ﬁjj;wAsw

0y 58w
Moment de flexion résistant
‘ =1 2
Msw = 0 5 v (g _B) + 3 (Bcé‘:) f‘swAswhsw
/ (Bw)*

Lorsque & > ¢, , le calcul est réalisé enConsidérant le cas d’ une excentricité faible

Effort normal résistant

N, =i - [B-(1 _B“)f]z]fswz‘lsw

1. 6wB ¢
Moment de flexion résistant
- (1 - 3
M. - [0.5 B ZBC,)f] ]fswAswhsw
3.85w B¢

Les expressions des éléments de réduction N

SW N

M, ci-dessus, sont basées sur 1’ hypothese de la
conservation des sections planes et se traduisent par des lignes droites et des courbes quadriques. En

introduisant 8, =0.4, on obtient

(1.



m, =[0.5- (%jz [ A,

Les deux termes de résistance sont additionnés
Z N = Ncs + Nsw
YM=N,e+M,,

Le signe négatif de N, correspond a un effort de traction et le signe positif de N, correspond a un
effort de compression. M, est dans la méme direction que N, e, quand il est négatif, et dans la

direction opposée a N,e , quand il est positif.

5.3.8 Afin de simplifier la méthode de calcul de la résistance des-éléments de section circulaire
sollicités a la compression excentrée, la formule de la « Norme de coneeption des structures en
béton armé » ( GB50010) ( ci-apres dénommée « Norme GB50010 ») ‘a été mise a jour. Par rapport
a la version précédente, le principe de base des deux ‘formules est le méme. Les différentes
méthodes de simplification conduisent a des expressions différentes, mais les résultats des calcul
sont trés proches. Lors de 1’ application de cette formule, la résistance de la section droite peut étre

déterminée par itération sur «.

5.3.9 En raison du moment de flexion deseeond ordre;, généré par la fleche des éléments soumis
a une charge verticale, il n’ y, a pds ‘wraiment de moyen.aisé pour calculer les éléments d’
élancement important, sollicités a la. flexion excentrée. Par conséquent, la plupart des normes
chinoises et étrangeres -utilisent-upe méthode «Combinant le coefficient de majoration de 1’
excentricité avec la longueur, de“calcul-/;de "1’ €lément, afin de simplifier le calcul et de tenir
compte de 1’ influence"du moment de flexion-de-second ordre sur la résistance de la section. L’ idée
de base de cette méthode.€st de commencerpar donner 1’ expression du coefficient de majoration de
1’ excentricité i correspondant a des éléments standards bi-articulés, soumis a une compression d’
excentricité équivalente. Ensuite, la longueur de calcul [, est utilisée pour tenir compte des
conditions aux limites, au niveau des extrémités des éléments. Autrement dit, le moment de flexion
de second ordre dans la section critique de 1’ €lément, est calculé de maniere approximative par le
coefficient 17, obtenu sur les éléments standards de longueur /,. Cette méthode simplifiée est facile
a utiliser mais les résultats sont approximatifs. La valeur de [, repose sur 1’ expérience et sur une

approche théorique.

Sous charge verticale, le coefficientde majoration de 1’ excentricité des éléments bi-articulés,

sollicités a une compression d’ excentricité e,, peut &tre calculé comme suit;

+
S S (5-12)

€ €
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L’ expression donnée est basée sur la théorie de la courbure limite. Dans 1’ équation (5-12), la

fleche maximale f,, du point au milieu de 1’ élément, peut étre obtenue par intégration ;

max

12
Jun = g (5-13)
2
n =1+ :[Bl_:] (5-14)
0 c

Dans la formule,B est le coefficient li¢ a la distribution de la courbure de 1’ élément. Lorsque la

distribution de la courbure est conforme & une courbe sinusoidale, 8 =m" ~10. La valeur de — est

C

la courbure limite de la section transversale critique, qui dépend des valeurs ‘de déformation des

armatures tendues et du béton au bord comprimé dans la section transversale.

Les essais montrent que pour des éléments d’ excentricité importante), lorsque 1’ état limite ultime
est atteint, la courbure limite de 1’ état de compression limite; peut étre retenue de manicre
approximative. En tenant compte des effets de charge a long, terme, la courbure limite peut étre

exprimée selon 1’ hypothése de conservation des sections planes

LASANY (5-15)
r h,

Avec
&.,—La déformation limite en compression du béton.au niveau des fibres extrémes de la zone
comprimée, est prise égale e =0.0033
&,—La déformation limitc en<traction des,armatures tendues. Pour les armatures de classe
HRB400, est prise égale/a &, =0:0020:
¢—Le coefficient.de majoration.de défermation da aux effets de fluage du béton sous charge

de long: terme, €st pris égal T =1.25

Sous les conditions limites, les influences de 1’ excentricité et de 1’ élancement sur la courbure
limite sont exprimées par ¢, et {,

— L d)gcu + 8}' l(2) _
mete [Prn bl (5-16)

En prenant h=1. 1h, et apreés application numérique, la formule pour le calcul du coefficient 1 des

éléments sollicités a la compression excentrée s’ écrit sous la forme

— ]' lO ?
1=+ e s (517)

Dans 1’ équation (5-17), ¢, est le coefficient d’ ajustement de la courbure de la section, qui
dépend principalement de 1’ excentricité relative e,/h,. Par conséquent, il est également dénommé

coefficient d’ influence de 1’ excentricité de charge sur la courbure de la section. Comme mentionné
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précédemment, la formule de calcul de 7, est établie sur la base de la courbure limite de la section
critique, ce qui correspond aux situations d’ excentricité importante. Toutefois, les éléments
sollicités a la compression d’ excentricité faible, ne correspondent pas a ces conditions limites.
Pour ces éléments, dans 1’ état limite considéré, la contrainte dans les armatures tendues n’ atteint
pas la limite d’ élasticité, et la déformation de compression ultime du béton au bord de la zone
comprimée, diminue également avec 1’ augmentation de la hauteur de la zone comprimée. Par
conséquent, la courbure de la section diminue avec 1’ augmentation de la compression axiale.
Ainsi, ¢, est introduit pour ajuster la courbure de la section. La formule de calcul de £, est extraite

de la « Norme GBJ 10—89 » et 1’ ajustement est sans objet lorsque ¢,/h, = 0.3.

Le terme ¢, dans 1’ équation (5-17), est le coefficient d’ influence du rappert de 1’ élancement de
1’ élément, sur la courbure de la section. Des essais montrent qu“-avec 1’ augmentation de 1’
élancement, la courbure de la section critique diminue lors de 1’ atteinte de 1’ état limite. Par
conséquent, le terme ¢, =1. 15 —0. 01/,/h est introduit dans‘la formule pour ajuster la courbure.
Cette formule s’ applique lorsque 15 <[,/h<30. Si [,/h <155 1%influence de 1’ élancement n’ est
pas significative, et {, =1. Si [,/h >30, 1’ élément-est passé de 1’ état de rupture des matériaux a
1’ état de défaillance par instabilité, ce qui n’ est plus 1’ objet de*l’ étude. Lorsque [,/h =30, la

valeur minimale est prise ¢, = 0. 85.

Les « Regles des ponts JTJ 023—85»-stipulent’que 1’ influence des moments de flexion de second
ordre doit étre prise en compte lorsque.ly/i > 28 (ou I,/h"> 89~ En se référant aux réglements de
construction des batiments et aux normes, internationales, la valeur de 1’ élancement limite de /,/i <
17.5(ou I,/h<5.0) pous, lanon-prise en compte du'moment de flexion de second ordre, spécifiée

dans la version précédente’, ‘a_€té'reconduiterdans la/présente version.

5.3. 11 Lesressais montrent que la forme de rupture des éléments sollicités en compression
excentrée bidirectionnelle, est similaire a la forme de rupture des éléments sollicités en compression
excentrée unidirectionnelle. Par conséquent, 1’ hypotheése de base du calcul de la résistance de la
section droite pour des éléments sollicités en compression excentrée unidirectionnelle est également
applicable aux éléments sollicités en compression excentrée bidirectionnelle. Cependant, en raison
de la complexité de la forme de la zone comprimée au moment de la rupture, le calcul précis, selon
ces hypotheses, peut étre complexe. Actuellement, une méthode de calcul approchée est adoptée
dans les normes internationales. L’ expression de la résistance a la compression des éléments
sollicités en compression excentrée bidirectionnelle, a été établie par N. V. Nikitin et a été déduite
de celle des éléments sollicités en compression excentrée unidirectionnelle. Cette formule n’ est
utilisée que pour la vérification de la résistance, et 1’ origine de cette formule est expliquée comme

suit.

Pour un élément sollicité a la pression axiale, la contrainte de compression est o, lorsque la
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pression axiale limite dans la section transversale est N,. La contrainte de compression est o,
lorsque 1’ excentricité est e, et 1’ effort de compression limite excentré, N, . La contrainte de

compression est o, , lorsque 1’ excentricité est ey et 1’ effort de compression limite excentré est N,,.

uy ?

La contrainte de compression est o lorsque les excentricités bi-directionnelles sont

uxy
respectivement e, et e, et 1’ effort de compression limite excentrée bi-directionnel est N, . L’ aire
de la section homogénéisée est A,. Le module du moment résistant de la section homogénéisée dans
la direction de 1’ axe x, est W, , et le module du moment résistant de la section homogénéisée dans

la direction de 1" axe y est W, , on obtient:

o, = N/A, (5-18)
<m=NJi+%j (5-19)
o, =N, G . Wj (520)

Tpy = N, ;— + [f;; + W—j | (5-21)

A 1’ état limite

O-uO = a-ux . a-ruy = O-uxv
Selonl’ équation (5-19)
ex _ O-_ux h, L % O-LIO _ L v NuO . L
WOX \ Nux AO - Nux AO k, A’ONux AO

Selon 1’ équation(5-20)

e e
En introduisant'—— et —— dans 1’ équation (5-21), on, obtient:
WOx WOy
N
Oy = N(L + No 1 + N L] = ﬂ[N“O + Ny 1} (5-22)
i i AO AONux AO AONuy AO AO Nux Nuy

En multipliant les termes des deux cotés de 1’ équation(5-22) par A,, on obtient:

O-uxyAO = O-uOAO = NuO = Nuxy (xuo + % - lj (5_23)

ux uy

En divisant 1’ équation(5-23) par N, on obtient:

1 1 1
N [_ —_—]:11717’121:
"N, * N, N > hA
1 1 1 1
_ = — 4+ — - —
N., N. N, Ny
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N,,, doit étre supérieur ou égal a 1’ effort de calcul de compression excentrée bi-directionnel y,N,,

ainsi on obtient:

1 - 1 1 1 1
— = = — + — - —
YONd Nuxy Nux Nuy u0
ou en déplacant les termes de 1’ équation(5.3.11)
1
< _
PRS0 (524
Nux Nuy NuO

5.4 Eléments sollicités a la traction

Les articles5.4.3 et 5.4.4 sont établis en se référant aux-dispositions de la « Norme GB50010 »

Pour les éléments en béton armé de section circulaire, sollicités a la traction excentrée qui

comportent des armatures longitudinales uniformément<réparties l€ long du périmetre, la résistance

de la section droite est conforme a 1’ équation NAd + M—d =1,%équation qui est sécuritaire. Cette
ud ud

formule se transforme en la formuler (5. 4.4 ) et des essais montrent qu’ elle est également
applicable aux éléments en bétoniarmé de-section rectangulaire’, sollicités a la traction excentrée bi-

directionnelle, qui comportent ;des armatures Symétriques. la formule (5.4.3) est obtenue en

N2 5 2
introduisant Afl—(; = \/ [%) + (%Y—J dansilavformule (5.4.4)..

ax uy

5.5 Eléments-sollicités a la torsion

5.5.1 Actuellement, il existe deux théories de modélisation, pour le calcul du moment de torsion
de résistance ultime relatif a des éléments de section rectangulaire, sollicités a la torsion simple; ce
sont soit le modele en treillis a angle variable, soit le modele de gauchissement de la section plane.
Les sections caissons peuvent également étre calculées de la méme maniere que les sections
rectangulaires, lorsque le rapport entre 1’ épaisseur et la hauteur de 1’ Ame atteint une certaine
valeur. Le méme moment de torsion de résistance ultime peut &tre obtenu a partir des deux formules
théoriques ci-dessous ;

= Qe AN (5-25)

V

Le parametre & dans 1’ équation, est le rapport entre la capacité des armatures longitudinales et celle
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des armatures transversales qui est égale Q.

g — f;dAstSv (5—26)
fALU
sviTsvl 7 cor

La valeur de ¢, caractérise 1’ angle o qui est formé par la fissure de rupture de torsion, et 1’ axe
longitudinal de 1’ élément. Dans les « Régles des ponts JTJ 023—S85 », il est supposé de manicre
générale que 1’ angle « est d’ environ 45°, or dans le modele treillis a angle variable, « est 1’ angle

d’ inclinaison des bielles qui ne correspond pas toujours a 45° mais qui peut &tre calculé par la

]- stva Ucor
tan@ = [|— = [oowlieo (527
4 JaAys )

stTv

formule suivante

Lorsquea =45°, £ =1, selon 1’ équation (5-26) .

f;vAsvl — f;dAsl
s U

v cor

En introduisant les équations ci-dessus dans 1’'équation’( 5-25 )% on obtient les deux solutions

suivantes :
, “A_A
TV 7 2fv—s'i (5-28)
SV
A A
P = Zf‘dU# (5-29)

cor

En adoptant la convention de Signe des-«Regles des ponts JTJ 023—S85 », les formules (5-28)

et (5-29) sont identiquestaux formules 4. 1,23 (4.1.23-1) et (4.1.23-2) des « Régles des ponts
JTJ 023—85 » En''d Mautres termes, la formule de calcul du moment de torsion résistant limite des
éléments de’seetion rectangulaire, sollicités en torsion simple des « Régle des ponts JTJ 023—S85 »,
est établie sur 1’ hypothése de a =45° et { =1. Cependant, la résistance a la torsion du béton a été

négligée dans les « Regle des ponts JTJ 023—=85 » et la formule (5-25).

Des essais montrent que la formule de calcul des « Régles des ponts JTJ 023—85 » est sécuritaire
lorsque le ratio d’ armatures est faible, car la résistance a la torsion du béton n’ est pas prise en
compte. Lorsque le ratio d’ armatures est élevé, les résultats sont surévalués car les armatures
longitudinales et transversales ne peuvent pas céder en méme temps. Par conséquent, il est
nécessaire d’ ajuster les résultats des calculs des formules des « Regles des ponts JTJ 023—85 ». En
plus de I’ ajustement mentionné ci-dessus sur 1’ angle d’ inclinaison « de la fissure de rupture sous
forme de spirale, de nombreux chercheurs estiment que 1’ influence de la résistance du béton,
observée dans 1’ essai, devrait également étre reflétée dans la formule de calcul du moment de

torsion résistant ultime, et suggerent la méthode de calcul suivante .
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[ ALA

T, = T, + o " (5-30)

Le premierterme Tc sur le coté droit de 1’ équation, représente la résistance a la torsion du béton, et
le deuxieme terme représente la résistance a la torsion des armatures. Ces deux termes de 1’
équation (5.5.1-1) sont extraits de la norme nationale « Norme GBJ 10—89 ». Dans le premier
terme, la résistance a la torsion du béton est prise égale au moment de fissuration Tcr ( prendre

50% de 0.7f,W,). Dans le second terme de résistance a la torsion des armatures, le coefficient «,

est pris égal a 1.2/ . La résistance totale & la torsion, est définie par les valeurs inférieures des
résultats d’ essais. Les essais montrent que lorsque la valeur de ¢, dans<l’ équation, est comprise
entre 0,5 ~ 2,0, les contraintes dans les armatures longitudinales -€t\ transversales peuvent
généralement atteindre leur limite d’ élasticité en méme temps que la tupture de 1’ élément. Pour
que le calcul soit sécuritaire, on considere que 0. 6<{=<1.7. Les valeurs proches de { =1.2 sont
les valeurs optimales pour que les armatures atteignent lelirs limite d* élasticité. Afin d’ équilibrer
les forces internes dans la section, seules les sections des- armatures symétriques sont prises en

compte dans le calcul.

Pour le calcul de larésistance de la section caissson“des éléments en“béton armé, sollicités a la
torsion simple, et en se référant aux nermeS«internationales, leé{premier terme de résistance a la

torsion du béton est multiplié par un coefficient de réduction B, (‘pris égal a la plus petite valeur

t, . t N . AT / S
entre 4 fﬂ& 4 z',et doit étre inférieur ourégal a 1)-

Les essais des €élémentswen bétonarmé sollicités.a la‘torsion simple, montrent que la condition pour
que la précontrainte’ améliore la résistance dld torsion, est que la contrainte dans les armatures
longitudinales n’ afteignent pas la limite d "€lasticité. Lorsque la contrainte normale dans le béton,
générée par_l’ effort de précontrainte, ne dépasse pas la limite spécifiée, la résistance a la torsion de

T o . N
1’ élément sollicité en torsion simple peut étre augmentée de 0. 08 A—F’OW[. Compte tenu des effets
0

défavorables tels que la répartition non-uniforme des contraintes, le pourcentage de majoration pris
N

0
excentricité e, < h/6. Lors du calcul de {, 1’ effet des armatures de précontrainte n’ est pas pris en

W, et cette majoration est applicable uniquement si 1’

dans la présente norme est de 0. 05 ;

compte.

Des essais montrent également que 1’ effet favorable considéré de la précontrainte sur la résistance

doit étre limit€. Par conséquent, lorsque N, >0.3f, A, il est considéré que N, =0.3f A,.

Pour des structures ou des éléments en béton armé sollicités a la torsion, le moment de torsion peut
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tre calculé selon 1’ équilibre des efforts internes dans la section transversale s’ il est généré
directement par les charges appliquées. Dans ce cas, il s’ agit d’ une « torsion d’ équilibre ». Si le
moment de torsion est dii a la restriction de déformation de 1’ élément ou des éléments adjacents, et
calculé selon les conditions de continuité de déformation rotationnelle, il s’ agit de « torsion
supplémentaire ». Dans ce dernier cas, la déformation continue peut introduire une redistribution
des efforts internes ce qui a un effet réducteur sur le moment de torsion. Les formules de calcul de
la torsion, données dans le présent chapitre ne tiennent pas compte des moments de torsion

supplémentaire et sont ainsi applicables uniquement dans le cas de moments de torsion d’ équilibre.

5.5.2 Cette formule (5.5.2-1) est obtenue en supposant qu’ il existe une zone de diffusion
limite des contraintes de cisaillement, qui forme un angle a 45° avec chaque c6té de la section,
lorsque la section rectangulaire de 1’ élément en béton armé est-emticrement plastifiée, et en
calculant le moment du flux de cisaillement par rapport au centre de rotation de la section. Selon les
conditions d’ équilibre ( Figure 5-5) .

b
2

b

A b bLb b b2 08 A _ Y
T—{Zz(h—b)4 A3 +25 2[?7+~2—(h—b)]}ﬂ~— ¢ (3h=b)7,

| 4 |
igure.5-5 Distribution des flux de contrainte de cisaillement

Ainsi

W, = ”6—2(3h _b) (5-31)

Lemodule plastique résistant a la torsion de la section caisson, est calculé selon la formule ci-
dessus, et se déduit de la différence entre le module de la section rectangulaire pleine, et celui de la

section vide rectangulaire intérieure.

5.5.3 Des essais montrent que lorsque les quantités d’ armatures de torsion de 1’ élément sont
excessives, le béton peut céder avant que les armatures n’ atteignent la limite d’ élasticité et qu’ il
est ainsi nécéssaire de limiter les dimensions minimales de ces éléments. Le principe consiste a
limiter la contrainte de cisaillement du béton a une certaine valeur maximale, ce qui est similaire au

principe qui consiste a limiter la résistance du béton dans le calcul de la résistance au cisaillement de
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la section inclinée. Pour les éléments sollicités a la flexion, au cisailement, et a la torsion, en
raison de la complexité des efforts internes, la méthode de calcul adoptée actuellement consiste a
calculer les contraintes de cisaillement dues a la torsion et celles dues a la flexion et aux efforts
tranchants, et de vérifier que la somme de ces contraintes de cisaillement est inférieure a la
résistance au cisaillement spécifiée du béton. La résistance au cisaillement spécifiée du béton dans
les « Regles des ponts JTJ 023—85 » a été reconduite dans la présente norme. En conception,
lorsque la contrainte de cisaillement générée par la torsion, dépasse la limite spécifiée dans la
formule (5.5.3-1), les dimensions de la section transversale de 1’ élément doivent &tre modifiées

ou bien la classe de résistance du béton doit étre augmentée.

Cette formule (5.5.3-2)donne la limite inférieure de la contrainte de fagon similaire a celle qui est
utilisée dans le calcul du cisaillement pour les sections inclinées. Si les*conditions de cette formule
sont satisfaites, il n’ est pas nécessaire de prévoir des armatures de torsion.* Toutefois, afin d’ éviter
une rupture fragile, et de garantir une certaine ductilité lors de la‘rupture de 1’ élément, des
armatures constructives devraient étre prévues conformément .1 %article 9. 3. 13. La valeur limite
retenue dans 1’ équation (5.5.3-2) est proche de celle qui est spécifiée dans les « Régles des ponts
JTJ 023—=85 ».

5.5.4 Actuellement, la résistance des.€léments’en béton armé- sollicités au cisaillement et a la
torsion, est généralement calculée en-additionnant la résistance au cisaillement & la résistance a la
torsion, calculées séparément. Cependant, ‘pour les éléments sollicités au cisaillement et a la torsion
simultanément, 1’ effort de torsion‘eticelui de eisaillement ont tous deux une influence sur le béton
et les armatures transversales de 1*élément. Par conséquent, 1’ addition simple de la résistance a la
torsion a celle du eisaillement,” n’ est« pas, sécuritaire vis-a-vis du calcul des armatures et en
particulier pour le caleul du, béton. Des' essais-montrent que la résistance au cisaillement et a la
torsion du béton de 1’ €lément, est réduite 'sous 1’ action conjointe du cisaillement et de la torsion.
En raison de la complexité des efforts internes dans les éléments sollicités a la torsion et au
cisaillement, la résistance a la torsion et celle au cisaillement des armatures transversales sont
simplement additionnées, tandis que pour le béton un coefficient de réduction S, est introduit dans la
formule de calcul de la résistance a la torsion et au cisaillement. La formule (5.5.4-3) de calcul
de B,, de la présente norme est extraite de la « Norme GBJ 10—89 », qui est obtenue en ajustant la
courbe théorique de corrélation de la résistance au cisaillement-torsion selon les résultats mesurés sur

essais et en simplifiant son expression, comme expliqué ci-dessous:

D’ apres 1’ étude expérimentale menée sur des éléments sollicités au cisaillement et a la torsion, qui
comportent des armatures transversales, et menées sur des éléments qui n’ en comportent pas, on
peut conclure que la courbe de corrélation de la résistance du béton a la torsion et au cisaillement
(mesurée sans dimension par T./T, et V./V_ ) présente la forme d’ un quart de cercle, comme

présenté sur la figure 5-6. Les Tc et Vc ci-dessus représentent la résistance a la torsion et au
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cisaillement du béton des éléments sollicités a la torsion et cisaillement qui comportent des

armatures transversales. Le T et le V_ représentent la résistance a la torsion et au cisaillement du

béton des éléments sollicités a la torsion simple, et qui comportent des armatures transversales.

Afin de simplifier le calcul, la courbe en 1/4 de cercle EF de la figure 5-5 est remplacée de maniere

approximative par des segments de droite EG, GH, HF. L’ extension de GH intersecte les axes de

coordonnées aux points C et D. Il est supposé que £ OCD =45°, et qu’ ainsi CE =DF =b.

ViV,
¢ e B(TyT,, VV.,)
Vel Voo B
o D
L)
+ LofEH
"
Vv, A A(TJT,, VJV,,)
- G
n 4" 1ENC| B
0 T, 1.0 10 e
k 1 P
Figure 5-6 courbe de corrélation de la résistance du

Dans le triangle AAA'C

Ainsi

Selon AOAA"= AOBB",

Par conséquent

béton a la torsion etiau cisaillement

V,
VCO — 1
1+ BN \
OV
TC
V=1 +b_TCO (532)
VC TC
Vco _ Tco
Vd - Td
V(,O T(,O
Vc Tc,
Ak (5-33)

En introduisant 1’ équation(5-32) dans 1’ équation (5-33), on obtient;

T, ]Q
T 1V,

C

%=[l+b—



qui devient apres simplification ;

(L+b)V,
= —22= 5-34
¢ Vd Vco ( )
Td ’ Tco
En introduisant 1’ équation(5-32) dans 1’ équation (5-33), on obtient:
_(1+b)VCO 1 +b _(1+b)
VC = (1 + b) Vd V T VCO = ( * ) Vd TC0 VCO
od co co 1 + — —
Td Tco Td Vcn
En définissant le coefficient 3,
1 +b
5-35
B[ 1 Vd Tco ( )
]
Td Vco
Par conséquent
V. = (1 +b'=B)HJV., (5-36)
Selon 1’ équation(5-34)
14 b
I = ﬁdTCOTm & (5-37)
T,V

En prenant b = 0,5 pour les| équations (§-36 )\ et (5-37), 1’ approximation de la courbe de
corrélation est bien eilleure_que celle~obtenue par les essais. Dans cette expression, V, I T,
correspondent aux valeurs de calcul des-efforts. sollicitants de cisaillement et de torsion, appliqués a
des €léments rqui’ comportent des armatures transversales. Les valeurs de V, et T, sont
respectivement’ effort tranchant résistant des €léments sollicités a la flexion, qui comportent des

armatures transversales et le moment de torsion résistant des éléments sollicités a la torsion simple.

Dans la « Norme GBJ 10—89 », la résistance au cisaillement du béton des éléments sollicités a la
flexion, qui comportent des armatures transversales, est prise égale a V,_ = 0. 07f.bh, ( avec f.
équivalent a f,, de la présente norme). La résistance a la torsion du béton des éléments sollicités en
torsion simple, qui présentent des armatures transversales, est prise égale a 7., =0. 35f, W, (avec f,
équivalent a f,, de la présente norme). En introduisant la présente formule dans 1’ équation (5-35) :

1.5
Bo= (5-38)

]. O 5 d .
+ .
Td bho

Pour les éléments en béton armé, 1’ influence du coefficient de réductionB, sur la résistance a la
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torsion du béton peut &tre négligée.

En introduisant B, dans les équations (5-36) et (5-37)
V, =0.07(1.5 - B,)f.bh, (5-39)
T. = 0.358fW, (5-40)

Ceci est la formule de calcul de la résistance au cisaillement et de la résistance a la torsion du béton
des €léments sollicités au cisaillement et a la torsion, qui présentent des armatures transversales
selon la « Norme GBJ 10—89 » (les résistances au cisaillement et a laptorsion des armatures
transversales sont prises respectivement égales a celle des armatures transversales des éléments
sollicités a la flexion et des €éléments sollicités a la torsion simple). Dansila présente norme, le
moment de torsion résistant est extrait de la « Norme GBJ 10—89». Néanmoins, 1’ effort tranchant
résistant, qui est basé sur celui des éléments sollicités en flexion, est pris égal a la résistance
cumulée du béton et des armatures, qui se présente sous la forme d’ un produit. Ainsi dans la
présente norme, des ajustements ont été apportés a ce terme par rapport d son expression dans la «
Norme GBJ 10—89 » qui tient compte uniquement de la réduction de la résistance du béton. Apres
comparaison des résultats des calculs des différents €léments, le"pourcentage de réduction de la
résistance cumulée a la torsion du béton et ‘des armatures; peut @&tre Etabli en appliquant un
coefficient de réduction de (10 —2B,) /20 aw liew'de (1.5 — B, )hSurila résistance totale, de fagon
similaire a ce qui a été fait avec letpeoutcentage de réduction.de la résistance a la torsion selon la
méthode de calcul de la « Norme GBJ“10—89 », dans“laquelle le coefficient de réduction est

appliqué a 1’ effort tranchant tésistant'du. béton:

5.5.5 Pour le calcul des éléments en béton, armé , /sollicités a la torsion, dont les sections sont en
forme de T, de I ou en forme de caisson avec hourdis, les sections peuvent étre subdivisées en
plusieurs sections “rectangulaires, lors du‘calcul de la résistance a la torsion. Le principe de
subdivision-estide suivant: la hauteur des sections élémentaires qui correspondent aux ames ou au
caisson central est prise égale a la hauteur totale de la section de la poutre, et ensuite les sections
élémentaires qui correspondent aux parties en encorbellement du hourdis comprimé ou tendu sont
définies. Les essais réalisés sur des éléments soumis a la torsion simple, de section en forme de T
ou de I, montrent que la premiere fissure inclinée apparait au milieu de la surface latérale des ames,
lors de la rupture des €léments. Dans le cas ou la largeur des Ames est supérieure a 1’ épaisseur du
hourdis, si la partie du hourdis en encorbellement est retirée de la section, il est constaté que la
fissure sur la surface latérale des ames est reliée a la fissure du hourdis supérieur, en formant une
fissure inclinée sous forme de spirale, les fissures étant interconnectées. Ceci indique que les
encorbellements du hourdis ont peu d’ influence sur la formation des fissures dans les &mes qui sont
relativement indépendantes. Par conséquent, les calculs a la torsion des ames et du hourdis en
encorbellement, peuvent étre éffectués séparément. Apres subdivision de la section totale, la

section €lémentaire qui correspond aux ames ou au caisson est calculée en tant qu’ élément sollicité
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au cisaillement et a la torsion, et la section élémentaire qui correspond aux parties en
encorbellement du hourdis comprimé ou tendu, est calculée en tant qu’ élément sollicité a la torsion
simple en négligeant les efforts de cisaillement. L’ essai montre également que pour les parties du
hourdis en encorbellement qui comportent des armatures transversales, le moment de torsion
résistant augmente avec 1’ augmentation du porte-a-faux du hourdis. Cependant, si la longueur de
la partie en encorbellement est trop grande, la rigidité globale de la section est réduite, lorsqu’ elle
est connectée aux ames, et le risque de rupture de 1’ encorbellement est augmenté du fait de la
déformation de flexion. Par conséquent, le moment de torsion résistant des parties du hourdis en
encorbellement, sera fortement réduit du fait de sa longueur excessive. Dang la présente norme, il
est considéré que la longueur de 1’ encorbellement du hourdis ne doit dépasser,3 fois son épaisseur.
Le rapport entre le moment de torsion réparti sur chacune des sections élémentaires et le moment de
torsion total, est égal au rapport entre le module résistant plastique=a la /torsion de la section

élémentaire et le module résistant plastique a la torsion de la section ‘totale.

La formule de calculdu module résistant plastique a la ‘torsionde 1’ encorbellement du hourdis
12
comprimé W, = ?f( bi - b) s’ exprime comme suity” sélon la formule (5.5.2-1) de la présente

‘o L / . : b’
norme, le module résistant plastique a la torsion-de la‘section-tectangulaire est de W, = €< 3h-b),

: o 1 b . .
qui peut s’ écrire en ab’h, avec @-= €(3 —Z] et aest le coefficient 1ié au rapport entre la

dimension b du coté court, et la-dimension [ du ¢oté long de la section. Etant donné que la section
en encorbellement est élancée , dans/lecas de<la plastification totale des matériaux, il est considéré

que b/h =0, ce qui donne e :‘—;—, L = %bzh. Pour la section en encorbellement du hourdis, W}, =
12
?f( b;-b), avec h; dimension du coté court et (b; —b) dimension du c6té long.

5.5.6 Dans les travaux de construction des ponts, le cas d’ éléments sollicités a la torsion simple
ou d’ éléments/sollicités au cisaillement et a la torsion est trés rare. Dans la plupart des cas, les
éléments sont sollicités a la flexion, au cisaillement et a la torsion en méme temps. Les armatures
de ces éléments peuvent étre calculées selon 1’ article 5.5.5 de la présente norme, en divisant la
section totale en plusieurs sections rectangulaires élémentaires, qui sont ensuite calculées
séparément. Par exemple, les armatures longitudinales de flexion doivent €tre calculées en fonction
de la résistance a la flexion de la section droite, et ces armatures doivent étre disposées au bord de
la zone tendue. Les sections rectangulaires, les ames des sections en forme de T ou de I, la section
centrale rectangulaire de la section en caisson avec hourdis, doivent étre calculées en tant qu’
éléments sollicités au cisaillement et a la torsion. Les armatures longitudinales obtenues selon le
calcul de la résistance a la torsion doivent étre disposées uniformément et symétriquement, le long

du périmetre de 1’ ame ou du caisson rectangulaire, tandis que les armatures verticales sont calculées
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en additionnant les sections d’ armatures requises pour la résistance au cisaillement de la section
inclinée et celles requises pour la résistance a la torsion. Les encorbellements des sections en forme
de T, de I, ou de caisson avec hourdis comprimé ou tendu, doivent &tre calculés en tant qu’
éléments sollicités a la torsion simple. Les sections des armatures longitudinales et transversales
doivent étre calculées en fonction du moment résistant & la torsion requis. Les armatures
longitudinales doivent étre disposées uniformément et symétriquement le long du périmetre de 1’

encorbellement.

5.6 Eléments sollicités au poingonnement

5.6.1 Cet article concerne le calcul de la résistance au poingonnement des) dalles en béton armé
sans armatures de poingonnement. Le coefficient 0,7 dans la formule (5% 6. 1) est un coefficient
empirique. Le coefficient B, est le coefficient qui tient compte, de 1’ influence de la hauteur et qui
montre que la résistance au poingonnement de la dalle“diminue avec 1’ augmentation de son
épaisseur. Dans les dalles comportant des armatures” de précontrainte, les efforts de précontrainte
peuvent empécher 1’ apparition et le développement de fissures, et'augmenter la hauteur de la zone
comprimée du béton des éléments sollicités ‘au cisaillement. €et effet qui est favorable a la

résistance au poinconnement de la dalle,a ét€ pris en compte dans la. formule.

5.6.2 Au cours des travaux de construction, lorsque la résistance au poinconnement du béton n’
est pas suffisante ou qu’ il est difficile d” augmenter’l’ épaisseur de la dalle, la seule augmentation
de la classe de résistance-du béton; n’ est pas la meilleure solution, de sorte qu’ il est nécessaire de
prévoir des armatures’ de poingomnement. dans'ce cas. Des essais ont montré que la résistance au
poingonnement des -dalles \qui comportent des. afmatures de poingonnement, est considérablement
augmentée. Ces armatureS doivent &étre disposées pres de la surface d’ application de la charge
concentrée ,” faute de” quoi, la résistance au poinconnement n’ est pas améliorée de maniere
significative. De~plus, 1’ ancrage des armatures de poingonnement est également trés important,

faute de quoi un mauvais ancrage affecterait sa résistance.

Des essais ont montré que la forme de la rupture et la distribution des efforts internes des dalles en
béton, qui comportent des armatures de poingonnement, sont similaires a celles d’ éléments
sollicités a la flexion, qui comportent des armatures transversales Lorsque la quantité d’ armatures
de poingonnement atteint un certain niveau, la résistance au poin¢connement de la dalle ne peut plus
étre améliorée. Par conséquent, il est nécessaire de limiter la quantit¢ d’ armatures de
poinconnement selon le méme principe que celui qui a été adopté pour la limitation de la section de
cisaillement des éléments sollicités a la flexion. Les normes chinoises et internationales ont adopté
certaines dispositions a ce sujet, dispositions pour lesquelles il est considéré que la résistance au

poingonnement maximale de la dalle, comportant des armatures de poingonnement, ne doit pas
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dépasser 1,5 fois la résistance au poingonnement de la dalle sans armatures de poingonnement. De
cette facon, la résistance des armatures de poinconnement peut généralement &tre pleinement

exploitée afin d’ éviter des fissures inclinées trop ouvertes en phase de service.

D’ apres les résultats de recherches menées a 1’ étranger, il est estimé que parmi les diverses formes
d’ armatures de poingonnement, les cadres et les armatures inclinées d’ effort tranchant sont les plus
efficaces, et qu’ elles doivent étre disposées au niveau des sections ou le risque d’ apparition de
fissure est le plus grand. Dans les dalles en béton qui disposent d’ armatures de poingonnement, la
résistance au poingonnement du béton est réduite du fait de 1’ apparition et-du développement de
fissures inclinées, et la valeur de la charge qui donne lieu a 1’ apparition“des fissures dans ces
éléments, est d’ environ la moitié de celle de la charge de rupture de poingennement des dalles en

béton armé qui ne disposent pas d’ armatures de poingconnement.

Dans les sections en dehorsdu prisme de poingonnementiot-les armatures de poingonnement sont
absentes, la vérification au poinconnement du béton de la“dalle, “est toujours nécessaire pour éviter
que la défaillance par poingonnement ne se produise:” Dans ce cas, le périmetre le plus défavorable

est pris égal a celui situé a 0.5k, du prisme de peingonnement.

5.7 Eléments sollicités par des efforts concentrées

5.7.1 Cet article conserve pour 1’ essentiel lasforme de la version précédente, certains parametres

sont explicités comme suit :

1. Lors du caleulideyla valeur B_du ceefficient de majoration de la résistance aux efforts
concentrés-du, béton, les aires des trous ne sont pas déduites des sections A, et A,. Dans le
méme temps, "la valeur de A, des plaques d’ ancrage avec tromplaque qui résulte des

congeptions précédentes et de 1’ expérience, a été prise en compte, .

2. Aux états limites ultimes et aux états limites de service, le coefficient de majoration de la
résistance aux efforts concentrés des bétons a haute résistance, est inférieur a celui des
bétons de classe normale. Cet effet de diminution de la valeur du coefficient avec 1’
augmentation de la classe du béton (C50 ~C80) , a été pris en compte par le coefficient d’

ajustement 7,.
3. Les valeurs de calcul sont adoptées a la fois pour les charges et pour les matériaux. Le

coefficient partiel, pour les efforts de précontrainte dans la zone comprimée de la plaque d’

ancrage des éléments précontraints par post-tension, est pris égale a 1,2.

280



5.7.2 Cet article conserve pour 1’ essentiel 1’ expression de la version précédente mais certains
parametres sont explicités comme suit ;

1. Lors du calcul du coefficient de majoration de la résistance aux efforts concentrés 8B, ., les

cor ?

aires des trous ne sont pas déduites des sections A_ et A,.

2. Le coefficient d’ influence des armatures de confinement k a été introduit dans le deuxieme
terme du coté droit de 1’ équation (5.7.2-1). Ce coefficient indique que la majoration de la
résistance vis-a-vis des efforts concentrés, apportée par les armatures de confinement,

diminue avec 1’ augmentation de la classe du béton.



6 Etats-Limites de Service ( ELS)

6.1 Généralités

6.1.1 Dans la conception, aux états limite de service, les effets des charges doivent étre calculés
sous combinaison fréquente et sous combinaison quasi-permanente. La combinaison fréquente est
basée sur la valeur caractéristique des chargespermanentes, 1a, valeur fréquente des charges
variables dominantes, et la valeur quasi-permanente des charges variables d’ accompagnement, ce
qui équivaut a la combinaison d’ actions-G.court\terme de la version précédente de cette norme. La
combinaison quasi-permanente est contituée de’la valeuricaractéristique des charges permanentes et
de la valeur quasi-permanente de la,charge variable dominante;,“ce qui équivaut a la combinaison d’

actions a long terme de la version précédente de cette, norme.

La prise en comptede 17 impact-dynamique. deswvéhicules et des efforts de la précontrainte dans les
combinaisons d’actions; a été spécifiée dans-les « Regles générales pour la conception des ponts
routiers et desrponceaux-», de sorte que ces dispositions ne sont pas répétées dans la présente

norme.

6.1.2 Pour les éléments en béton précontraint de section entierement comprimée, la contrainte de
traction n’ est pas autorisée en bord de zone tendue dans les sections des éléments, sous
combinaison fréquente des charges, de sorte qu’ il est nécessaire de maintenir un effort de
précontrainte important. Pour les éléments en béton précontraint de section partiellement
comprimée, les contraintes de traction ou les fissures, sont autorisées en bord de zone tendue, dans
les sections des éléments sous combinaison fréquente des charges. Ainsi, les efforts de précontrainte
des éléments de section partiellement comprimée, sont moins importants que ceux des éléments de
section entierement comprimée, ce qui permet de diminuer la quantité des armatures de
précontrainte. Ceci est également 1’ objectif de 1’ utilisation des éléments en béton précontraint de
section partiellement comprimée. Pour les éléments en béton précontraint de section partiellement

comprimée de catégorie A, la contrainte de traction, au bord de la zone tendue de la section
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critique, doit &tre inférieure a la valeur limite. Les éléments pour lesquels ces contraintes de
traction dépassent cette valeur limite, et ceux qui présentent des fissures de traction, sont des

éléments précontraints de section partiellement comprimée de catégorie B.

L’ utilisationd’ €léments en béton précontraint a section partiellement comprimée, permet de réduire
la contrainte de compression dans les zones comprimées, d’ économiser des armatures de
précontrainte, et méme de réduire la hauteur de la section. Ces avantages permettent d’ éviter des
contre-fleches trop importantes, particulierement pour les ponts de portées faibles, qui sont soumis
a des charges d’ exploitation importantes. Pour les éléments en béton précontraint, de section
partiellement comprimée, de classe B, les fissures restent fermées pendant la,plus grande partie de
la durée de vie de service. L’ ouverture des fissures n’ est possible uniqguement que pendant de
courtes durées, lorsque la valeur maximale de charge de calcul est.atteinte. Selon les dispositions de
la présente norme, pour les éléments en béton précontraint de sectjon partiellement comprimée, les

armatures de précontrainte doivent se situer a 1’ intérieur’ des zones occupées par les armatures

passives de maniére a ce qu’ elles ne soient pas corrodées‘du-faitides fissures.

6.1.3 Les fissures types des ponts-caissons, \ainsi-"que la rélation entre les fissures et les
contraintes, sont présentées dans le « Guide technique,pour la coneeption et la construction de ponts
a poutres en béton précontraint de grande portée»-dont des extraits sont présentés dans le tableau 6-1

ci-dessous.

Tableau 6-1 fissares types des ponts-caissons et contraintes correspondantes

Tlustration des fissures Contraintes

Fissures transversales sur le hourdis . L
. . . Contrainte normale dans la direction
supérieur -et, fissures verticales sur la o Lo
. . R . longitudinale générée par les moments
partie supérieure des &mes au niveau | =
. ) négatifs
des sections sur appuis

Fissures transversales sur le hourdis . o
o . Contrainte normale dans la direction
inférieur et fissures verticales sur la o oy
. . . longitudinale générée par les moments
partie inférieure des dmes au niveau des .
positifs

sections a mi-travée

\\\\\ \\\\\ . o ) Contrainte normale dans la direction
Fissures longitudinales sur le hourdis
N

) . ; . . transversale générée par les moments
supérieur au niveau des jonctions avec

R locaux  négatifs sur les hourdis
les ames .
supérieurs
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suite

Illustration des fissures

Contraintes

Fissures longitudinales sur le hourdis

supérieur au niveau de la mi-travée

Contrainte normale dans la direction
transversale générée par les moments

locaux positifs sur les hourdis supérieurs

Fissures longitudinales sur le hourdis
inférieur au niveau des jonctions avec

les dmes

Contrainte normale dans la direction
transversale générée par la poussée au

vide de la’ptécontrainte

Fissures longitudinales sur le ‘heurdis

inférieur a4 mi-travée

Contrainte normale dans la direction
transversale générée par la poussée au

vide de la précontrainte

/

Fissares inclinées™qui traversent le
hourdis supérieury, les “ames et le

“hotirdis inféfiur dang la phrtic L/4 ~

3L/4 deslartravée

Contrainte principale de traction dans
le hourdis supérieur

Contrainte principale de traction dans

le hourdis inférieur

Fissures inclinées sur les ames au

niveau de L/4 et en extrémité de poutre

Contrainte principale de traction dans

les ames

Si les facteurs aléatoires liés aux matériaux, a la température, ou aux procédés de construction sont

exclus, les dispositions du tableau 6. 1.3 sont suffisantes du point de vue de la conception, pour

assurer la vérification de la résistance a la fissuration des poutres-caissons.

6.1.4 Par rapport a la version précédente de cette norme, les modifications des dispositions

relatives a la limite de contrainte lors de la mise en tension des armatures de précontraintes sont les
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suivantes :

1. Par expérience, la qualité de la conception et de la construction, est assurée par application
des dispositions de la version précédente pour ce qui concerne la limite de contrainte lors de
la mise en tension des armatures de précontrainte intérieure, par fils ou torons. De sorte

que, ces dispositions n’ ont pas été modifées dans la présente version.

2. La contrainte limite, lors de la mise en tension des armatures de précontrainte extérieure par
torons, est liée a la perte de tension de la précontrainte extérieure, & 1’ augmentation de la
contrainte due aux charges d’ exploitation, et a la contrainte limite de,traction, en service.
Par exemple, pour les ponts a poutres de portées 30m, S0m, et 75my, si la contrainte limite
maximale dans les armatures de précontrainte, est de 0. 605 on peut en déduire que la
contrainte limite lors de la mise en tension doit étre de 0. 68f;,\~0.71f,,. Par conséquent, la
contrainte limite & la mise en tension des armatures desprécontrainte extérieure spécifiée par

la présente norme, est de 0.70f,,. .

3. Des ruptures de barres de précontrainte, mervurées, ont ét€ constatées lors de la mise en
tension. Par conséquent et en se référant aux « Regles.de eonception des structures en béton
armé » ( GB 50010) , la contrainte_limite 4 la mise en tension des barres de précontrainte

nervurées a été diminuée dans-eétte version de la norme.

Il convient de souligner que pour les/€léments précontraints par post-tension, la contrainte limite a
la mise en tension, spéeifiée dans la présente “norme; est la contrainte dans les armatures de
précontrainte, a la sortie des.dispositifs-d “ancrage. Lorsque les blocs d” ancrage sont installés a 1’
extrémité des poutres ,“la’contrainte limite auniveau des blocs d” ancrage est égale a la somme de la
contrainte dans-les’armatures de précontrainte a la sortie des dispositifs d” ancrage, et de la perte de
tension due-aurottement entre les armatures et les blocs d’ ancrage. Si cette perte est importante,
il faut s’ assurer que la contrainte limite au niveau du bloc d’ ancrage ne dépasse la contrainte limite
a la mise en tension. Par exemple, pour les fils et les torons, la contrainte limite est de 0. 8f,,.
Dans ce contexte, la contrainte limite au niveau du bloc d’ ancrage, est la valeur de la contrainte
obtenue en divisant la force de tension totale affichée par le manometre du vérin, lors de la mise en

tension, par la section des armatures de précontrainte.

6.1.6 Cet article présente la formule de calcul de la contrainte normale du béton, générée par les

efforts de précontrainte.

1. Les éléments en béton, précontraints par pré-tension, sont utilisés uniquement dans les

structures a travées isostatiques. Par conséquent, la ligne de pression des efforts de

précontrainte coincide avec la ligne des centres de gravité des armatures de précontrainte. La

25



contrainte normale du béton, générée par les efforts de précontrainte, peut étre calculée en

utilisant les formules de calcul des éléments sollicités a la compression excentrée.

2. Lorsque les éléments en béton précontraints par post-tension, sont utilisés dans les structures
isostatiques, la contrainte normale du béton, générée par les efforts de précontrainte, peut
étre calculée en utilisant les formules de calcul des éléments sollicités a la compression
excentrée. Lorsque ces éléments sont utilisés dans les structures hyperstatiques, telles que
les poutres continues, ,la ligne de pression des efforts de précontrainte ( constituée des
centres de gravité des contraintes de compression due a la précontrainte dans chacune des
sections transversales) ne coincide plus avec la ligne des centres de gravité des armatures de
précontrainte du fait de 1’ action des moments hyperstatiques de précontrainte. Dans ce cas,
si les formules de calcul des éléments sollicités a la compression excentrée, sont toujours
utilisées pour calculer la contrainte du béton, 1’ excentricité utilisée dans le calcul, doit étre
prise égale a la distance entre le centre de gravité des contraintes de compression du béton,
et le centre de gravité de la section nette. Par conséquent, lorsque les éléments en béton,
précontraints par post-tension, sont utilisés dans les structures a travées hyperstatiques telles
que les poutres continues, il est nécessaire,deprendre en compte les moments hyperstatiques

dis a la précontrainte et de calculer fa distribution des contraintes normales dans le béton.

3. Pour les éléments en bétom,—précontraints paripost-tensions intérieure et extérieure, la
contrainte normale dans le béton,, générée par les efforts-de précontrainte, peut étre calculée
en se référant a la méthode utilisée pour les éléments en béton, précontraints intérieurement

par post-tension.

6.1.7 Cet article présente la formule' qui~permet de calculer la résultante des efforts dans les
armatures de précontrainte et dans les armatures passives, ainsi que 1’ excentricité de cet effort
résultant. Lorsque des armatures passives sont présentes dans les éléments en béton précontraint,
des contraintes-opposées a 1’ effort de précontrainte, sont générées dans ces armatures, en raison du
retrait et du fluage du béton, ce qui réduit la contrainte de pré-compression du béton dans la zone
tendue des sections transversales, et réduit la résistance a la fissuration des éléments. Cet effet doit
étre pris en compte dans le calcul. Afin de simplifier le calcul, il est supposé que la contrainte dans
les armatures passives est égale a la perte de tension dans les armatures de précontrainte, due au
retrait et au fluage du béton. Cette hypothese n’ est pas réaliste lorsque le centre de gravité des

armatures de précontrainte ne coincide pas avec celui des armatures passives.

6.1.8 Dans les zones proches des sections d’ ancrage des éléments en béton précontraint par pré-
tension (a 1’ exclusion de la partie non-fonctionnelle d’ extrémité de la figure 5. 1), la contrainte
réelle dans les armatures de précontrainte, suit une loi de variation courbe mais on fait 1’ hypothése

d’ une variation linéaire sur la longueur de transfert de la précontrainte /. Cette longueur, précisée

2806



au tableau 6. 1.8, est calculée selon la formule suivante :

I = B%d (6-1)

Avec .
o ,.—Contrainte effective dans les armatures de précontrainte a la fin de la mise en tension
B—Coefficient de forme géométrique des armatures de précontrainte. Pour les torons a 7
fils, B =0.16. Pour les fils adhérents, B =0. 14.
fi—Résistance caractéristique en traction du béton

d—Diameétre nominal des fils ou des torons, (voir tableau 3-2 dans les commentaires de 1’

article 3.2.1). Lorsque des paquets d’ armatures sont utilisés ,le diamétre équivalent /n
d doit étre utilisé avec pour n, le nombre de fils ou de torons individuels, et pour d, le

diametre du fil ou du toron individuel.

La longueur de transfert dela précontrainte /_, indiquée au tableau 6.1. 8, est précisée en fonction
de la classe de résistance du béton et de la contrainte effective‘er, jindiquée dans le tableau. A la fin
de la mise en tension, si la résistance du béton n”est pds €gale aux valeurs données dans ce
tableau, la longueur de transfert de la précontrainte, doit étre calculée par interpolation linéaire
entre les classes de résistance, et ensuitet multipli€ée par un coefficient de majoration ou de
minoration qui est égal au rapport entre”la contrainte effective. réelle, et la contrainte effective

donnée dans le tableau.

6.2 Pertes de précontrainte

6.2.1 Les pertes de précontrainte o, _~ 0 présentées dans cet article, sont des pertes que 1’ on
trouve couramment dansle calcul des éléments en béton précontraint. Ces contraintes ont une
incidence importtante sur la conception a 1’ état limite de service. De nombreux facteurs sont a
prendre en compte pour le calcul de ces pertes. Par conséquent, les valeurs de ces pertes de
précontrainte ,doivent étre déterminées en procédant a des essais dans les conditions spécifiques
correspondant a celles du projet, et notamment pour les grands projets. Lorsqu’ il n’ est pas
possible d’ effectuer des essais ou que les données des mesures ne sont pas disponibles, on peut

utiliser les parametres et les méthodes de calcul indiquées dans la présente norme.

S’ il estnécessaire de prendre en compte d’ autres pertes de précontrainte, dont les valeurs n’ ont pas
été indiquées dans la présente norme, telles que la perte due au frottement entre armatures de
précontrainte et bloc d’ ancrage, ou celle due a la déformation du banc de préfabrication des
éléments précontraints par pré-tension, les valeurs de ces pertes doivent étre d’ abord vérifiées
préalablement par essai, ou doivent étre prises égales a celles proposées par les fabricants ou les

entreprises de travaux, sur la base de leurs expériences respectives.
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6.2.2 Dans la formule (6.2.2), la somme des déviations angulaires 6, pour les tracés de
précontrainte, paraboliques, ou circulaires, ou autres cette somme peut tre segmentée, cumulée et

calculée selon la formule suivante

Tracés de précontrainte paraboliques ou circulaires

0= .Jo +a (6-2)

Tracés de précontrainte suivant une courbe générale
0=Y . /Ad +Aa; (6-3
Avec

o, . a,—Angle de déviation verticale, de la projection dans le plan vertical, du tracé de la

précontrainte selon une courbe parabolique, ou | citculaire angle de déviation
horizontale, de la projection dans le plan horizontal ,_du tracé de la précontrainte selon
une courbeparabolique ou circulaire
Aa, Aa,—Variation de 1’ angle de déviation verticale’, de'la projection dans le plan vertical, du
tracé de la précontrainte selon une courbe générale Variation de 1’ angle de déviation
horizontale, de la projection dans ‘le.planshorizontal, ‘du’tracé de la précontrainte selon

une courbe générale

Dans cetteversion de la norme, les<valeurs des parameétres w-et k, ont été augmentées sur la base d’
une comparaison des résultats d’ essais,réalisés en |Chine et a 1’ étranger, et de données de suivi ,en

phase de construction.

Les effets liés aux<procédés de réalisation| tels que positionnement des trongons des gaines en
feuillards, ou facteurs aléatoires tels qu’ erreur d’ horizontalité ou fuites de coulis d’ injection, ont
également été pris en compte dans les valeurs de ces parametres. Pour les gaines en feuillards
plastiques, les valeurs du coefficient de frottement, w sont prises égales & 0. 15 ~0. 20 en lieu et

place de 0.14 ~0. 17, qui sont les valeurs adoptées dans la version précédente de cette norme.

Dansla présente version, les valeurs des parametres w et k pour les armatures de précontrainte,

extérieures, ont été complétées sur la base des données fournies par les fabricants.

6.2.3 Le calcul de la perte de tension due a la déformation des dispositifs d’ ancrage, et a la
rentrée des armatures de précontrainte, présenté dans cet article et dans 1’ Annexe G, est
fondamentalement le méme que celui présenté dans la version précédente. Seul le jeu d’ écrou pour
les dispositifs d’ ancrage a écrou a été modifi€¢; lorsque les armatures sont ancrées en une seule
phase de mise en tension, il convient de prendre Al = 2 ~3mm. Lorsque les armatures sont ancrées

en deux phases de mise en tension, il convient de prendre A/ = I mm.
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6.2.4 La formule de calcul de la contrainte o, présentée dans cet article, est identique a celle de
la version précédente. Il s’ agit d’ une formule générale de résistance des matériaux, qui est établie
en prenant en compte le coefficient de dilatation linéaire des armatures de précontrainte o, =1 x
10 °/C, et un module d’ élasticité E,=2.0x 10°MPa. 1l est considéré que le module d’ élasticité
des fils est de 2.05 x 10> et que celui des torons est de 1.95 x10°. La valeur moyenne des deux

modules d’ élasticité est de 2.0 x 10°, ce qui est conforme & la valeur de la version précédente.

Lorsquela cure du béton est réalisée par étuvage pour les éléments précontraints par pré-tension, la
perte de tension due a la différence de température entre les armatures de précontrainte et le banc de
préfabrication ne peut se produire avant que les armatures soient adhérentes au béton. Une fois que
les armatures sont adhérentes au béton, elles travaillent avec le béton, ¢t il n’y aura plus de perte
de tension du fait de la différence de température. Ainsi, la pertel de-tension des armatures de
précontrainte, peut étre réduite en adoptant une cure par €tuvage en plusieures phases. Pendant la
premiere phase de cure a basse température, la différence de température est limitée a environ
20C, valeur qui peut étre prise en compte pour calculer la perte de tension correspondant a cette
phase. Une fois que le béton a atteint un certain niveaw de résistance et que les armatures de
précontrainte sont suffisamment adhérentes au ‘béton ; les pertes de tension liées a la variation de
température n’ ont plus lieu de se produire, ‘et on peut ainsi efféefuersla deuxieme phase de cure a

haute température.

6.2.5 Les armatures de/précontrainte dans les*.éléments précontraints par pré-tension sont
généralement rectilignes;=et-Tes ‘armatures<de précontrdinte sont coupées pratiquement en méme
temps d la fin de la’ mise en _tension etide la vérification de la conformité des coefficients de
transmission. Dans-a formule (6.2.5-2)., lors-du calcul de la contrainte normale o, du béton, au
barycentre desrarmaturesy” contrainte générée par les efforts de précontrainte, la contrainte effective

0, des armatures de précontrainte doit €tre prise égale a o, —0, —0; —=0.50.

Leséléments en béton précontraints par post-tension disposent souvent d’ armatures de précontrainte
longitudinales inclinées dans le plan vertical, et mises en tension par séries. Si la perte de tension
est calculée selon la formule (6.2.5-1), il est nécessaire de calculer la contrainte normale AO'pC du
béton au niveau du barycentre des armatures déja tendues, générée par la mise en tension de la série
suivante. Ce processus de calcul est compliqué et généralement réalisé a 1’ aide de programmes

informatiques.

En Annexe H on présente une méthode simplifiée du calcul des pertes de précontrainte dues a la
déformation élastique de compression du béton. Cette méthode est basée sur une hypothese
simplifiée selon laquelle les contraintes dans chacune des séries de cébles sont identiques, et selon

laquelle la perte de tension, est liée a la valeur moyenne de leur perte de tension due a la
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déformation élastique de compression du béton. En supposant que la variation de contrainte normale
du béton au niveau du barycentre des armatures déja tendues, variation générée par la mise en

tension de la série suivante de cable, est Ao, la déformation Elastique en compression du béton

pc 2
sera de Ao /E,, qui est également la déformation des armatures de précontrainte dé€ja tendues, et

qui induit une perte de tension.

o, = E == aylo, (6-4)

Si 1’ élément dispose de m cables de précontrainte, la perte de tension dans le i ¢éme cable due a la
déformation élastique de compression du béton, sera générée par la mise enytension des (m — i)
cables suivants. En supposant que tous les céables sont des armatures de précontrainte de méme
type, et qu’ils sont tous positionnés au niveau du centre de gravité des-armatures de précontrainte,
la perte de tension dans le i eéme céble sera donc

Tuy = (mei) o Ao (6-5)

La variation de contrainte Ao, est la contrainte normale de, compression du béton, au centre de

gravité des armatures de précontrainte, générée par la_mise en tenSion d’ un céble individuel.

De touteévidence, les pertes de tension dues’ a“la déformation €lastique de compression du béton
dans les m cables de précontrainte sont-différentes. Le céable gui a'été tendu en premier présente la

perte de tension maximale, qui est égale a\o,,, ={m~1)agAo , et le cable qui a été tendu en

pe?
dernier, ne présente pas de pérte de ténsion o3, = (m ~m) ag, Ao, =0. Pour simplifier le calcul,
la valeur moyenne de la. perte de stensiony des # cébles de précontrainte due a la déformation

élastique de compression du béten est prisé en‘compte :

T N= '[0'140) tOuny o + Oy J/m = 210'14(5)/’"
= i;(m-i)aEPAa'pc/m = aEPAUPCi;(m—i)/m (6-6)
m
= ?aEPAa-pc

Ceci est la formule de calcul de laperte de tension due a la déformation élastique de compression du

béton présentée en Annexe H.

Deux explications supplémentaires sur le calcul de la contrainte normale de compression du béton au

centre de gravité des armatures de précontrainte, sont présentées ci-dessous.

1. Lorsque les valeurs de Ao, ou o, ont ét€ déterminées, la contrainte effective des armatures

de précontrainte est prise égale a o, -0, —0p;
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2. Pour les armatures de précontrainte inclinées dans le plan vertical, les valeurs de Ao, sont
différentes selon les sections disposées le long de 1’ axe longitudinal de la poutre, et il existe
deux méthodes de calcul. Dans la présente version, le calcul est effectué dans les sections
critiques , pour vérifier les contraintes dans les sections dont les caractéristiques géométriques
et les pertes de tension sont connues. Cependant, si le calcul est effectué selon les normes
de conception des ponts ferroviaires, la valeur de Ao doit étre prise égale a celle de la
section qui se situe au 1/4 de la portée, dans le cas de poutres isostatiques, et doit étre prise
€gale a la moyenne des Ao, dans les sections critiques de vérification, dans le cas de

poutres continues.

6.2.6 Pour la perte de tension due a la relaxation des armatures de précontrainte, des recherches
approfondies ont été menées par 1’ ancien Institut des chemins “de.fer de Shanghai. Selon les
résultats de leurs essais et analyses, la formule suivante est présentée pout calculer la valeur finale
de la perte de tension due a la relaxation des fils et des torens.

T = w(o. 52 7 26)% (6-7)
fpk

N

Cette formule est applicable uniquement pout. les fils\et torons & relaxation normale. Selon les
exemples de calcul des dalles creuses ensbéton précontraint de portées'10 ~20m, et des poutres
isostatiques en béton précontraint de portées 25y~ 50m, lorsque les armatures sont mises en tension
en une seule fois, o /f, = 0.63 ~0.68et la'valeur finale d¢|la perte de tension due d la relaxation
est de o5 = (0.07 ~0.093) o,..” La norme nationale en vigueur stipule que pour les fils et torons a
relaxation normale, la contrainte de tension -initiale doit €tre prise €gale a 0. 7f,, et le taux de
relaxation a 10004 doit étre inférieur ou égale a 8% . En comparant les résultats des calculs selon
les dispositions desnormes nationales.. il est eonsidéré que 1’ équation (6-7) est acceptable. Dans

cette formule, lorsque o, 7f, =0.5,05=0.

Actuellement, les fils et torons a basse relaxation sont largement utilisés dans les travaux de
construction. Afin de répondre aux situations réelles, la perte calculée selon la formule (6-7) est
multipliée par un coefficient de relaxation &

T, = ‘//5 (0. 52

Upe

Joe

- 0. 26)% (6-8)

Selon le document « Structures de batiment moderne en béton précontraint » rédigé par Xu Jinsheng,
la diminution de contrainte due a la relaxation dans les fils et torons a basse relaxation, est d’
environ 1/4 de celle des fils et torons & relaxation normale. La norme nationale en vigueur, stipule
que la diminution de contrainte due a la relaxation dans les fils et torons a basse relaxation, est d’

environ 0. 31 fois celle des fils et torons a relaxation normale. Dans la présente norme, il est

considéré que ¢ = 0.3 de maniere sécuritaire.



Pour les barres de précontrainte, nervurées,la perte de tension due a la relaxation est prise égale a

celle des armature laminées a froid, telle que spécifiée dans les « Regles des ponts JTJ 023—=85 ».

Lorsqu’ il est nécessaire de calculer les pertes de tension dues a la relaxation par phases, les
rapports entre les pertes intermédiaires et la perte finale, donnés en Annexe C peuvent &étre utilisés.
Ces rapports ont été extraits de la base de données du Ministere des chemins de fer et sont

applicables uniquement aux fils et torons.

6.2.7 Les formules (6.2.7-1) et (6.2.7-2) sont utilisées pour calculer la-perte de précontrainte
lorsque les armatures de précontrainte longitudinales sont disposées dans.da zene tendue et dans la
zone comprimée. Dans le cadre de 1’ utilisation d’ un béton pompé, la perte de précontrainte due au

retrait et au fluage, devrait étre augmentée en fonction de la situation-réelle.

6.3 Maitrise de la fissuration

6.3.1 Depuis des années, la vérification de la'résistance a la fissuration des éléments en béton
précontraint des ponts routiers, consiste @ ‘comparer, la contrainte de. traction du béton dans les
sections avec la contrainte limite spécifiée. \Cette-vérification deit étre effectuée dans les sections

droites ainsi que dans les sections inelinées.
1. Vérification de la résistance arla“fissuration des sections droites

Pour leséléments en béton précontraint @ section partiellement comprimée de catégorie A, la
condition_demon-fissuration a vérifier-sous charges de long terme, spécifiée dans la présente
norme est’'oy, = o, <0, ot o estlla contrainte normale de traction du béton au bord de la
section critique de 1’ élément, générée par les efforts de la combinaison quasi-permanente.
La combinaison quasi-permanente tient compte du poids propre de la structure et des charges
variables directement appliquées sur la structure. Les actions qui sont appliquées sur la

structure de maniere indirecte, ne sont pas prises en compte.

La vérification de la résistance des sections droites, a la fissuration, doit également étre
effectuée pour les éléments en béton précontraint a section partiellement comprimée de
catégorie B. Bien que les fissures soient autorisées pour ces éléments, sous combinaison
fréquente, il est toujours souhaitable que le bord de la section critique reste comprimé sous

poids propre de la structure.

2. Vérification de la résistance a la fissuration des sections inclinées
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Contrairement aux fissures dans les sections droites, qui sont fermées dans la plupart des cas
en phase de service, les fissures inclinées dans les ames des ponts en béton précontraint, ne
peuvent pas se fermer automatiquement. Par conséquent, la vérification de la résistance a la
fissuration dans les sections inclinées, devrait &tre plus stricte et devrait attirer 1’ attention
des ingénieurs. La vérification de la résistance a la fissuration dans les sections inclinées est
prescrite par la présente norme, pour tous les éléments sollicités a la flexion. Pour les
éléments en béton, précontraints par post-tension en particulier, les armatures de
précontrainte doivent étre disposées de maniere efficace. Pour les ponts de grandes portées et
dans les segments de poutre ou la contrainte principale de tractionpest importante, il est
souvent nécessaire de prévoir des armatures de précontrainte verticales qui peuvent réduire
considérablement la contrainte principale de traction et répondre-ainsi ‘aux exigences de

résistance a la fissuration des sections inclinées.

Cependant, il convient de souligner que 1’ analyse statistique des essai§ montre que la dispersion de
la résistance a la traction du béton, est tres grande. Sachantwque la résistance caractéristique en
traction du béton est prise égale a celle qui garantitan intervalle’ de confiance de 95% (1’ intervalle
de confiance est de 85% selon les « Regles des pents JTJ 023—85.») , dans le cas d’ un défaut de
qualité du béton ou d’ un défaut de conception , la possibilité pourquela contrainte principale réelle
de traction dépasse la valeur limite spécifiée , Sera-augmentée. Les limites de la contrainte principale
de traction du béton, dans les normes-chinoises ‘et internationales sont proches. Par exemple, la «
Norme GBJ 10—89 » stipule que poursles éléments dans lesquels les fissures sont strictement
interdites, o, <0. 85f, et que pour lgs El€ments danslesquels les fissures sont interdites de maniere
générale, la condition limite preserite par la « Norme GBJ 10—89 » est ,o, <0.95f, ,et que celle
prescrite par les norpies ferroyiaires est-of S fy, tandis que les « Regles des ponts JTJ 023—85 »
stipulent que o, <0. 8f. »Au cours des dernicres années, des fissures inclinées ont €té€ observées
sur des ponts @ poutres.continues de grande portée et des ponts construits par encorbellement.
Certaines de ces fissures se sont produites pendant la phase de construction. Les fissures inclinées
régulieres, indiquent que la contrainte principale réelle de traction dans le pont a dépassé la
résistance a la traction du béton. C’ est pourquoi, sur la base de 1’ analyse des données résultant d’
investigations menées sur ces ponts, des dispositions complémentaires plus strictes ont été précisées

dans la présente norme pour essayer d’ éliminer ou réduire ces pathologies.

Dans les prescriptions relatives dla limitation de la contrainte principale de traction dans les sections
inclinées du paragraphe 2 de cet article, o, est la contrainte principale de traction du béton,
calculée selon la formule de 1’ article 6. 3.3, sous combinaison fréquente.

Dans le cas des ponts a poutres continues en béton précontraint et des ponts construits par
encorbellement, en plus des charges directement appliquées telles que les charges permanentes et les

charges de véhicule, il est important de prendre en compte également des charges indirectes telles
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que le gradient thermique ainsi que les effets du retrait et du fluage du béton. Cependant, les effets
défavorables ne sont pas tous pris en compte dans le calcul, du fait de la complexité de la contrainte
principale de traction dans les sections-caissons. Par conséquent, les contraintes réelles dans les
sections de pont, sont souvent supérieures a celles obtenues par le calcul. Au cours des dernieres
années, un grand nombre de pont a poutres isostatiques ont été construits. Les fissures inclinées
régulieres ont été peu observées sur ce type de structure en béton, précontraint par pré-tension ou
par post-tension. C’ est pourquoi différentes limites de contraintes principales a la traction, ont été

prescrites selon le type de structure.

Pour les pontsde grande portée, d poutres continues ou construits par encorbellement, coulés en
place, la plupart du temps, la contrainte principale de traction maximale ‘doit*étre inférieure ou
égale a 1.0MPa. Ceci signifie que la condition limite sur la contrainteprincipale de traction est de
0, <0.4f, pour les €léments en béton précontraint a section entierement comprimée, et de o, <0.
5f, pour les éléments en béton précontraint, a section partiellement comprimée de catégorie A et de
catégorie B. Pour les ponts de faible portée constitués de_peutres préfabriquées, la limite de la

contrainte principale de traction est réduite par rapport & celle\des « Regles des ponts JTJ 023—85 ».

6.3.3 Cet article est fondamentalement identique ‘aux dispositions'de la version précédente de
cette norme. Au cours des dernieres années,. de“nombreuses fissures inclinées régulieres ont été
constatées sur les ponts de grande port€e, @ _poutres continues ou construits par encorbellement,
ponts qui comportent des armatures »de “précontrainte” verticales, supposées réduire les effets
défavorables des contraintes principalesvde tractions Dans le cas ol ces armatures verticales de
précontraintes ne travaillent pas de la maniere souhaifées la contrainte de traction principale dans 1’
ame du pont risque dé dépasser lés limitestdes contraintes spécifiées dans la présente norme, et des
fissures inclinées risquent de se produire: Les. investigations montrent qu’ en général la qualité de
mise en place de ces.armatures de précontrainte verticales n’ est pas satisfaisante, ce qui conduit a
avoir en réalitéides contraintes verticales dans le béton, inférieures a celles du calcul. Compte tenu
des conditions téelles et notamment des difficultés de mise en place des armatures de précontrainte
verticales, le coefficient de minoration de 0.6, appliqué sur la contrainte verticale o, prescrit dans
la version précédente, a été reconduit dans la présente norme. Par ailleurs, 1’ article 9.4. 1, stipule
que 1’ espacement longitudinal des armatures de précontrainte verticales est de S00 ~ 1000mm. Des
investigations ont également révélé que dans les trongons de poutres, coulés en place en travée de
rive, des ponts a poutres continues, ou construits par encorbellement, les armatures de
précontrainte longitudinales sont rectilignes la plupart du temps et que ceci est fortement 1li€¢ a 1’
apparition de fissures inclinées. C’ est pourquoi, 1’ article 9. 4. 7 stipule qu’ il est obligatoire de
prévoir des armatures de précontrainte inclinées dans ces trongons de poutre, ce qui peut contribuer

a réduire la contrainte principale de traction.

Le deuxiéme terme, a droite de la formule (6.3.3-2) représente la contrainte normale du béton au
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point de contrainte principale de traction, générée sous combinaison fréquente, ou M, représente le
moment obtenu sous combinaison fréquente. Cependant, certaines charges produisent non
seulement un moment de flexion M, mais aussi une force axiale N, qui a un effet sur la contrainte
normale, au point de contrainte principale. Par conséquent, la contrainte normale, au point de
contrainte principale, doit étre calculée séparément pour ces charges, et superposée a la contrainte

normale générée par d’ autres charges.

Laversion précédente de cette norme, stipule que lors du calcul des contraintes verticales, seul 1’
effet des armatures de précontrainte verticales est pris en compte. En se référant au « Guide
technique pour la conception et la réalisation des ponts a poutres en bétonprécentraint », la présente
norme présente une méthode de calcul qui tient compte également des-efforts de précontrainte
transversale, du gradient de température transversal, et des charges de~véhicule sous la combinaison

fréquente.

6.4 Calcul de I’ ouverture des fissures

6.4.2 Dans cet article, la limite d’ ouverture des\fissures, concerne les fissures verticales des
éléments sous combinaison fréquente, en_prenant en compte les effets a long terme. Les autres
fissures, qui ne sont pas générées:-par, des.efforts sollicitants, telles que celles dues au retrait
excessif du béton pendant la conmstructiony d une. mauvaise~eure du béton, ou a 1’ infiltration
excessive de sels chlorure, ne sont'pas traitées dans la présente norme. La limitation de 1’ ouverture
des fissures, est précisée pour “satisfaire «a des comnsidérations de durabilité et d’ esthétique.
Cependant, des mesures pratiques, telles quetla qualité du béton et le respect de 1’ épaisseur d’

enrobage sont plus importantes que le calcul-pour limiter ces ouvertures de fissures.

Leséléments engbéton précontraint a section partiellement comprimée de catégorie B, devraient étre
utilisés de maniere prudente. Dans les environnements ol les matieres corrosives sont présentes, ces

€léments ne doivent pas étre utilisés.

6.4.3 La formule (6.4.3) est obtenue suite une modification de la formule de la version
précédente, qui a pris en compte 1’ analyse des facteurs d’ influence sur 1’ ouverture des fissures
ainsi que des connaissances internationales. Dans cette formule, le ratio d” armatures longitudinales
tendues, p, utilisé dans la version précédente a été remplacé par le ratio effectif d’ armatures

longitudinales tendues p,, .

Pour le calcul del’ ouverture des fissures des éléments en béton armé de section circulaire, de
nouvelles formules, différentes de celles des éléments de section rectangulaire, en forme de T ou de

I, ont été adoptées. Compte tenu du caractére empirique de la formule relative a 1’ ouverture des
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fissures, obtenue apres essais, et afin d’ uniformiser les formules, la formule (6.4.3) a été
également adoptée pour le calcul de 1’ ouverture des fissures d’ éléments de section circulaire, en
jouant uniquement sur la différence entre le ratio d’ armatures longitudinales tendues et le ratio d’
armatures effectives, voir article 6.4.5.

Afind’ uniformiser la méthode de calcul, la formule (6.4.3) a été également adoptée pour le calcul
de 1’ ouverture de fissures des €léments en béton précontraint, sollicités a la flexion. Dans ce cas,
E_ dans la formule originale, doit &tre remplacé par E_, et la contrainte o des armatures de

précontrainte, doit étre prise égale & la variation de contrainte dansy ces armatures apres

décompression de la section.

6.4.4 Cet article présente la formule de calcul de la coatraint¢ o dans les armatures
longitudinales tendues, dans la section fissurée.

1. Eléments en béton armé de section rectangulaire, en forme de T ou de I

La formule de calcul des « Regles des ponts JTJ 023—S85 %, a été reconduite pour le calcul
des contraintes dans les armatures des ‘€léments en béton{armé, sollicités a la flexion en
ajustant le bras de levier des efforts internes dans la‘“section fissurée a 0. 87h,. cette
hypothese a été confirmée par-les travaux. Pour le ealeul des contraintes dans les armatures
passives des autres éléments en béton armé ou des éléments en béton précontraint sollicités a

la flexion, les dispositions prescrites dans la version précédente, ont été reconduites.

La formule de calcul de la‘contraintedans les armatures passives des éléments en béton armé,
sollicités a la traction excentrée , a été-€tablie en prenant en compte le moment de 1’ effort de
tractionraxiale N_par rapport au barycentre des armatures, dans la zone de compression de la
section.y Cette"formule est applicable dans le cas de traction d’ excentricité importante et d’
excentricité faible, en prenant pour bras de levier des efforts internes dans les sections

fissurées, Z = h, —a de maniere approximative.

Pour les éléments en béton armé sollicités a la compression excentrée, des essais montrent
que 1’ influence de la déformation de 1’ élément sur 1’ excentricité des efforts axiaux, doit
étre prise en compte de maniere approximative selon la formule (5.3.9-1) lorsque /,/h >
14. Dans le cas de sections fissurées, le coefficient d’ influence de 1’ excentricité sur le
rayon de giration de la section ¢, , et le coefficient d’ influence de 1’ élancement sur le rayon
de giration de la section ¢,, peuvent étre négligés en prenant pour ces deux coefficients la
valeur 1.0. Le rayon de giration de la section critique doit €tre pris égal a 1/2. 85 celui
calculé aux états limites ultimes selon la « Norme GBJ 10—89 ».
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2. Eléments en béton armé de section circulaire, sollicités a la compression excentrée

La formule de calcul de la contrainte maximale des éléments en béton armé de section
circulaire, sollicités a la compression excentrée, a été précisé¢ dans la version précédente.
Cette formule a été établie d’ apres essais, et il est constaté que la classe de résistance du
béton a une influence importante sur ce calcul. Or en réalité, le module d’ élasticité du
béton varie trés peu selon la classe de résistance du béton, et ainsi la contrainte longitudinale
des armatures passives ne devrait pas varier beaucoup avec la classe de résistance du béton.
Dans 1’ article 6. 4. 4 | la formule simplifiée de calcul de la contrainte des armatures des
éléments en béton armé de section rectangulaire, en forme de T ou/de L, est indépendante de
la classe de résistance du béton. Sur la base de 1’ hypothése de comservation des sections
droites, la formule de calcul de la contrainte maximale des armatures des éléments en béton
armé de section circulaire, sollicités a la compression d’ excentricité importante en est
déduite. Cette formule est la combinaison de deuxiéquations transcendantales non-linéaires,
difficile a appliquer dans la pratique. La formule simplifiée, est obtenue apres analyse des
solutions de ces équations et en ajustant les coefficients obtenus apres essais réalisés sur des

éléments de sections fissurées.
3. Eléments en béton précontraint sollicités a-la flexion

La formule de calcul des‘contraintes, dans les armatures=des éléments en béton précontraint,
sollicités a la flexion;, est’similaire a«cellendes €léments en béton armé, sollicités a la
compression excentrée.| Elle se base également sur 1’ équilibre des moments générés par les
forces interne§ et ‘externes au niveausdu centre de gravité de la zone comprimée. La
contrainte calculée correspond d.Ja variation de contrainte, obtenue en déduisant le moment
de Ny (Z <'e,) généré par 1’ effort résultant N, , du moment M, généré par les efforts
externes,, N, €tant 1’ effort résultant de compression lorsque la contrainte du béton au niveau
du barycentre des armatures passives et des armatures de précontrainte est égale a zéro. Par
ailleurs, pour les structures hyperstatiques telles que les poutres continues en béton
précontraint, le moment hyperstatique M, di a 1’ effort de précontrainte, doit étre pris en
compte. Pour les éléments en béton armé sollicités a la compression excentrée, et les
éléments en béton précontraint, sollicités a la flexion, le bras de levier Z des efforts internes
dans la section fissurée, est calculé par la méme méthode que celle qui est présentée dans

cette norme.

6.4.5 Pour les éléments en béton armé, de section rectangulaire, en forme de T ou de I, le ratio
d’ armatures effectif, est calculé en prenant en compte les armatures qui se situent dans la zone
tendue et dont la hauteur est égale a deux fois la distance entre le centre de gravité des barres

tendues et le bord tendu de la section. Cependant, pour les éléments en béton précontraint de
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section circulaire, sollicités a la compression excentrée, les contraintes de traction dans les
armatures longitudinales sont différentes. Comme illustré a la figure 6-2, plus la distance par
rapport a 1’ axe neutre est grande, plus la contrainte de traction dans les barres est forte, et plus la
maitrise des fissures est importante. La zone comprimée de la section se situe de 1’ autre c6té de 1’
axe neutre, car les contraintes dans les armatures uniformément réparties sur le périmetre de la
section circulaire, sont proportionnelles a leur distance par rapport a 1’ axe neutre, la section d’
armatures efficaces pour la maitrise des fissures peut étre obtenue selon une analyse théorique. La
formule (6.4.5-2) relative au ratio d’ armatures efficaces des éléments en béton armé de section
circulaire, est obtenue en divisant la section d’ armatures efficaces par la surface hachurée de la
figure 6-2. Le coefficient B représente la contribution des armatures longitudinales tendues a la
maitrise des fissures. Ce coefficient est lié a 1’ angle ¢ de la figure 6-2, qui est,déterminé par les
conditions de chargement de 1’ élément. La formule simplifiée du-ealcul du coefficient B, est

donnée dans la présente norme.

;.
74,4,

Esy

Figure 6-2 - Zone tendue d’ un-€lément a section circulaire

6.5 Limitation'des fleches

6.5.2 Dans la-présente norme, lors du calcul de la fleche des éléments en béton armé sollicités a
la flexion, la formule (6.5.2-1) est utilisée pour calculer la rigidité a la flexion de la section
homogénéisée. Cette formule résulte des recherches menées par 1’ Université du Sud-Est de Chine.
Selon les essais réalisés sur 198 éléments en béton armé, sollicités a la flexion, le rapport moyen
entre la valeur de 1’ essai et la valeur de calcul est de u =1,106, avec un écart type o =0,153 et un

coefficient de variation 6 =0,138.

Unélément fissuré soumis a la flexion est considéré comme un élément a rigidité non-linéaire [ voir
figure. 6-3 a) ], dont la rigidité est minimale au niveau des sections fissurées et maximale au
niveau des sections non-fissurées, qui se situent entre les fissures. Cette variation de rigidité a la
flexion est illustrée dans la figure 6-3 b. Par simplification, 1’ analyse est effectuée sur une longueur
de /

constituée par une partie non-fissurée de longueur de «,/, , et une partie fissurée de longueur

tr tr
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de a,l,[ voir figure 6-3C]. D’ aprés 1’ analyse des essais, les coefficients «, et a, sont liés au

rapport entre le moment de fissuration M, et le moment de flexion sollicitant M_, dans la section
transversale, et peuvent étre déterminés selon les formules suivantes

a, = (M _/M,)* (69)

o, =1-(M/M)* (6-10)

(A——

(R N )

Figure 6-3 Illustration.des sections équivalentes de 1’ élément

En transformant 1’ élément de rigidité/de flexion variable comme présenté dans la figure 6-3 ¢) en
une rigidité de flexion constante-équivalente, les<angles-de rotation au niveau des extrémités de 1’
élément, doivent étreridentiques.dans ces.deuxicas, et la rigidité a la flexion équivalente B, peut en

étre déduite.

L’ angle detotation €, , au niveau des sections d’ extrémité de 1’ élément de section variable figuré

en 6-3 ¢), peut €tre calculé selon formule .
al M, ol M,
= +

5 5 (6-11)

0,

cr

L’ angle de rotation 6, au niveau des sections d’ extrémité de 1’ élément de section constante figuré
2

en 6-3 d) , peut étre calculé par la formule suivante .
0, =1l .M/B (6-12)

En considérant 6, =6, , on obtient 1’ équation suivante

1L _ % % ]
B_BO+B (6-13)

cr



En introduisant les équations(6-9) et (6-10) dans 1’ équation (6-13) .
B
Mc
(3

0
2 2 B
o[- (B T

Dans 1’ équation ci-dessus, le moment de fissurationM, =yf, W,

(6-14)

Selon les données fournies parl’ Université du Sud-Est, pour les éléments en béton précontraint,
sollicités a la flexion, dont les fissures sont autorisées, en introduisant Mg = M, + M,  dans 1’
équation (6-14) (ou M, est le moment de décompression de la section, €t M,  est le moment de
fissuration de 1’ élément en béton armé de section équivalente a celle de 1’€lément en béton
précontraint) et en ajustant 1’ équation selon les résultats des essaisy=la formule de calcul de la
rigidité a la flexion dans la section équivalente de 1’ élément eén béton précontraint, peut étre
obtenue. Cependant, en appliquant cette formule de rigidité¢ équivalente, dans le calcul de fleche
des éléments des ponts routiers sollicités a la flexion, les fleches obtenues sont nettement plus
grandes que celles calculées selon les « Régles des ponts JTJ 023—85 ». Dans la présente norme, la
méthode de calcul des « Régles des ponts JTJ 023-—385 » a*été reconduite et des ajustements ont été

apportés sur la base d’ essais effectués sur des ponts ‘existants en ‘béton, précontraint.

Pour le calcul de la rigidité a la flexion, des.él€ments en béton armé, de section constante, il est
considéré que la rigidité a la flexion est.également constante dams la zone de poutre dans laquelle les
moments de flexion sont de méme signey et que la valeur de la rigidité a la flexion est €gale a celle
obtenue dans la section ol le“moment de flexion<estimaximal. Dans une travée, lorsque la rigidité
a la flexion de la section au miveau des appuis j.est comprise entre 1/2 et 2 fois celle de la section a
mi-travée, la fleche de Ja‘portée peut étre caleulée, en considérant une rigidité constante en toutes

sections, égale-a celle'dela section a mi<travée ou le moment de flexion est maximal.

6.5.3 L’ influerice des effets a long terme a été pris en compte dans le calcul de la fleche des
éléments sollicités a la flexion, en multipliant la fleche élastique par un coefficient de majoration de
long terme. Ceci indique qu’ au fil du temps, la rigidité a la flexion va diminuer et que la fleche va
augmenter. Ceci résulte de plusieurs facteurs, et notamment du fluage du béton dans la zone
comprimée, de la dégradation de 1’ adhérence entre le béton et les armatures dans la zone tendue,
de 1’ augmentation de la contrainte moyenne dans ces armatures, du retrait non-homogene dans la
zone comprimée et dans la zone tendue, ainsi que de la diminution du module d’ élasticité du

béton.

Dans cet article, le coefficient de majoration a long terme 7,, est extrait de la formule donnée dans
les « Recommandations pour la conception des structures en béton précontraint a section

partiellement comprimée » publiée en 1985 .
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M6+ (M, - M)

(6-15)

Pour simplifier le calcul .

Selon le rapport entre les charges permanentes et les charges d’ exploitation courantes pour les ponts

routiers, la valeur moyenne est de M,/M, =0.56. Ainsi, on peut considérer que M, =0. 56 M.

Dans la formule ci-dessus, 6 est le coefficient d’ influence des charges a,long terme. Pour les
éléments en béton armé sollicités a la flexion, € est lié au ratio d’ armaturestlongitudinales p’ dans
la zone comprimée de la section. Lorsque p’ =0, 6 =2.0. Dans les ponts routiers, les éléments en
béton armé, sollicités a la flexion, comportent peu d’ armaturés—lengitudinales dans la zone
comprimée de la section, et de maniere approximative on considere que @=2.0. Pour les éléments
en béton précontraint sollicités a la flexion, on considere; également que 6 =2.0. Cette valeur est
surévaluée mais sécuritaire pour les éléments en béton précontraints de catégorie B, pour lesquels
les fissures sont autorisées. Pour les éléments en bétom, de ¢lasse de résistance supérieure a C50),
1’ effet du fluage est faible et par conséquent 1’ augmentation de la‘fleche est aussi faible. De plus,
les armatures dans la zone comprimée, sont peu efficaces pour réduire les fleches a long terme.
Selon le « Guide de conception et de constriction de la structur€ em béton a haute résistance »,
lorsque p' =0,0=1.85 ~1.65.

Le coefficient de majoration de longterme 7, des éléments en béton armé et des €léments en béton
précontraint sollicités a la, flexioryy s’ obtient en introduisant M, =0. 56M_ et la valeur de 6 dans 1’
équation (6-15). Les limites defleches. des_«Regles des pont JTJ 023—85 » ont été reconduites
dans la présente norme, ot les fleches calculées sont augmentées par la prise en compte des effets de
long terme, en-particulier’pour les éléments en béton précontraint. Par conséquent, il est considéré
que la méthode de calcul de n, pour les bétons a haute résistance est également applicable aux
bétons de classes supérieures ou égale a C40, ce qui permet d’ appliquer cette méthode a certains
éléments en béton précontraint. Lorsque le béton est de classe C40, n, =1.45. Lorsque le béton
est de classeC80, n, = 1. 35. Pour les bétons de classes intermédiaires, le coefficient 7, est

déterminé par interpolation.

6.5.5 Le calcul des fleches, et la comparaison des fleches avec les valeurs limites, doit permettre
de vérifier la rigidité a la flexion des poutres. La contre-fleche doit permettre de garantir des
conditions de circulation confortables en service, objectif qui doit &tre pris en compte par les

ingénieurs des la conception.

Pour les ponts en béton armé, lorsque la fleche générée par le poids propre de la structure et les

autres charges permanentes est supéricure a /1600, il est nécessaire de prévoir une contre-fleche
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qui a la méme valeur absolue que la fleche a long terme, générée par la combinaison fréquente des
charges de poids propre et de la moitié des charges variables. De cette facon, la valeur absolue de
la contre-fleche ascendante a mi-travée, en fin de construction, sera égale a celle de la fleche
générée par la moitié des charges variables. Cette valeur est également recommandée du point de
vue esthétique. Les effets des charges a long terme ont été pris en compte dans les dispositions des

contre-fleches de la présente norme.

Pour les éléments en béton précontraint, on considere généralement que la fleche initiale est
ascendante, et qu’il n’ est pas nécessaire de prévoir des contre-fleches. Cela-peut &tre vrai pour les
poutres en béton précontraint de section entierement comprimée pour lesquelles, le moment de
décompression M,, dépasse largement le moment généré par le poids proprevde la structure, ce qui
correspond @ A = M,/M_ = 1. Cependant, pour les poutres en béton précontraint de section
partiellement comprimée, en particulier pour celles dont les fissures sont autorisées, la fleche
initiale est faible. Si le rapport entre les charges permanentés et les charges variables est important,
la fleche descendante augmentera au fil du temps. Par‘censéquent, les contre-fleches doivent
également étre prévues pour les ponts en béton précontraint lorsque nécessaire. Deux situations

suivantes sont prises en compte dans la présente normie

1. Losque la fleche ascendante a long terme, générée par’ les efforts de précontrainte est
supérieure a la fleche descendante d-leng termey générée \sous combinaison fréquente des
charges, il n’ est pas nécessaire ‘de préveir de ‘Contre-fleche, car la fleche ascendante
résiduelle aprés application des‘charges permanentes est toujours supérieure a la fleche
descendante générée par les charges variables. fréquentes a long terme. Au contraire, les
effets défavorables des fleches—ascendantes’ doivent étre pris en compte, en particulier
lorsque le_rapport sentre charges' permanente et charges variables est faible. Dans cette
situation, des mesures telles que, la diminution des efforts de précontrainte ou la mise en

ceuyre d’ une contre-fleche initiale descendante, peuvent étre considérées.

2. Lorsque la fleche ascendante a long terme, générée par les efforts de précontrainte est
inférieure a la fleche descendante a long terme, générée sous combinaison fréquente, le
fleche ascendante résiduelle, aprés application des charges permanentes est faible et il
devient nécessaire de prévoir une contre-fleche dont la valeur est égale a la différence entre
la fleche descendante a long terme, générée sous combinaison fréquente et la fleche
ascendante a long terme, générée par les efforts de précontrainte. L’ objectif est de
maintenir, sous charges permanentes, une fleche ascendante qui est égale a la fleche

descendante, générée par les charges variables fréquentes.

6.5.6 De maniere générale pour les ponts routiers, il n’ est pas nécessaire de calculer les fleches en

phase de construction. Cependant, lorsque la durée de construction est importante pour certains

Biz%4



ponts de grande portée, ou lorsque les ponts sont coulés en place, ou construits a 1’ aide de
voussoirs préfabriqués par encorbellements successifs, il est nécessaire de calculer les fleches afin de
les contrdler. Dans ce cas, les déformations finales dues au retrait et au fluage du béton ne sont pas
atteintes. Ainsi, la fleche doit étre calculée en fonction de 1’ 4ge de mise en tension du béton et de
1’ age de calcul de 1’ élément.
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Calcul des contraintes en phase de
service et en phases proviso ires

7.1 Calcul des contraintes dans les éléments-en béton précontraint en
phase de service

7.1.1 Par convention, les contraintes élastiques, doivent &tre calculées, et la résistance des
¢éléments vérifiée. Ces contraintes comprennent s contraintesshormales de compression du béton
dans les sections droites, les contraintes de traction dans les armatures et les contraintes principales
de compression du béton dans les sectionsuinclinées. Le calcul de ces contraintes est un complément
au calcul de la résistance de ces éléments. Pour cés-ealculs, les valeurs caractéristiques des charges,
les effets dynamiques des charges des véhicules, ‘ainsi que les effets de la précontrainte doivent étre
pris en compte. Un coefficient” partiel de«l40 doit étre appliqué a toutes les charges. Pour les
structures isostatiques<en béton précontrainty seul 1’ effet principal di a la précontrainte est pris en
compte. Pour les struetures hyperstatiquesitelles que les poutres continues en béton précontraint, les
effets secondaires dus aux efforts de précontrainte et aux charges variables tels que le gradient

thermique” doivent.€galement étre pris en compte.

7.1.4 Pour calculer la contrainte dans la section fissurée des éléments précontraints sollicités a la
flexion, les €léments qui sont soumis au moment de flexion extérieur M, et a 1’ effort résultant N, ,
peuvent étre considérés comme étant sollicités a une flexion excentrée ou le point d” application de
1" effort normal agissant N, est situé a une distance e, par rapport au centre de gravit€ de la
section. Pour les structures hyperstatiques telles que les poutres continues précontraintes par post-
tension, le moment de flexion extérieur M, doit comprendre les moments de flexion générés par

toutes les charges, y compris les moments hyperstatiques M, généré par la précontrainte.

Selon 1’ article 7. 1.4
NyoCh, +ey) =M M, (7-1)
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ey = B _} (7-2)

Avec
h,,—Distance entre le barycentre des armatures passives et des armatures de précontrainte, et
le bord extérieur de la zone comprimée
ey—Distance entre le point d” application de 1’ effort normal excentré N, et le bord extérieur

de la zone comprimée.
Les formules(7.1.4-1) et (7.1.4-5) sont des formules générales de la résistance des matériaux.

La contrainte de traction dans les armatures passives, disposées dans la zone tendue, est faible du

fait de la décompression de la section. Son calcul n’ est pas traité dans-cet article.

7.1.5 La contrainte des éléments précontraints sollicités < la flexion, obtenue par superposition
des contraintes calculées a 1’ aide des formules des articles./7.4. 2, 7.1.3 et 7. 1.4, est présentée

dans cet article. Les contraintes maximales limites-y-sont également données.

Pour les éléments non-fissurés, la contrainte'de' compression maximale du béton dans la zone
comprimée de 1’ élément, en phase de serviee, est prise égale &, la somme algébrique de la
contrainte de compression du béton-gy, sous combinaison-des charges caractéristiques, et de la

contrainte de traction du béton &/ , dans la zone tendue,” a'la mise en tension, générée par les

Pl
efforts de précontrainte. Pourrles €léments fissurés, la contrainte de compression maximale du béton
dans la zone comprimée.-est égalea.o ., qui estla contrainte du béton dans la section fissurée sous

combinaison des charges caractéristiquess

Pour les éléments “non-fissurés, la contrainte de traction maximale dans les armatures de
précontrainte dans la“zone tendue, est prise égale a la somme de la contrainte effective des
armatures de préeontrainte o, apres réduction due aux pertes de tension, et de la contrainte o, dans
les armatures de précontrainte, sous combinaison des charges caractéristiques. Pour les éléments
fissurés, la contrainte de traction maximale dans les armatures de précontrainte dans la zone tendue,
est prise €gale a la somme de la contrainte effective o, des armatures de précontrainte lorsque la
contrainte normale du béton au barycentre des armatures de précontrainte est égale a zéro, et de la
contrainte o, qui est I” augmentation de contrainte dans les armatures sous combinaison des charges
caractéristiques. Pour les armatures de précontrainte extérieures, en torons, la contrainte effective
apres déduction de toutes les pertes de tension, est de o, ..
La contrainte de compression maximalelimite du béton est de 0,5 fois la résistance caractéristique a
la compression du béton. La contrainte de traction maximale limite des fils et des torons est de 0,65

N

fois leur résistance caractéristique a la traction. Ces limites de contraintes maximales sont
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équivalentes a celles des « Regles des ponts JTJ 023—=85 ».

Dans cette révision, la limite de contrainte des torons dans les armatures de précontrainte extérieures
a été complétée. La performance en fatigue est le principal facteur qui détermine la limite de
contrainte des armatures de précontrainte extérieures sous forme de torons, en phase de service.
Dans ce cas, 1’ amplitude de la contrainte de fatigue sous les charges de véhicule ainsi que 1’
incertitude des efforts locaux au niveau des dispositifs d’ ancrages et des déviateurs, doivent &étre
prises en compte. Les limites de contraintes dans les torons, données dans les normes
internationales, sont trés différentes. Comme indiqué dans le tableau 7-1, Ja limite de contrainte
dans les torons pour les armatures de précontrainte extérieures, prescrite dans'la présente norme, est
de 0. 60f,,. Pour les barres de précontrainte nervurées, la limite de contraintevde traction de O.
80/, prescrite dans la version précédente de la norme, a ét€ réduite<a 0. 75f,, dans la présente

norme.

Tableau 7-1 limites de contrainte dans les torons de-précontrainte extérieure,

en service prescrites par lesinormes internationales

Pays d’ origine de .
Etats Unis Japon Allemagne France
la norme

limites de contrainte 0.72f, 0.90f,, 0. 707, 0. 60f,,

7.1.6 Deux regles ont été prescrit€s‘dans cet article :

1. Dispositions relatives aucalcul de la,contrainte de compression principale dans la section
inclinée des‘éléments en béton-préconteaint sollicités a la flexion. Cette vérification est un
complément, au-calcul de la résistance a la flexion des sections inclinées, et son objectif est
d’ éviterda rupture dans les ames des éléments sous les efforts de précontrainte en phase de
service. \Une/contrainte principale de compression trop élevée diminuera la résistance a la

fissuration de la section inclinée.

2. Les contraintes principales de traction dans les ame de 1’ €lément, sont calculées en phase
élastique, ce qui est un complément au calcul de la résistance au cisaillement des sections
inclinées. La quantit¢ d’ armatures transversales d’ effort tranchant ainsi que leurs
dispositions dans 1’ élément, doivent étre déterminées selon les exigences de cet article. La
section des armatures transversales d’ effort tranchant, obtenue par le calcul, doit étre
comparée a celle obtenue pour assurer la résistance au cisaillement des sections inclinées, et

¢’ est la plus grande des deux sections qui doit &tre mise en place.
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7.2 Calcul des contraintes dans les éléments en béton précontraint en
phases provisoires

7.2.1 Le calcul de la contrainte en phases provisoires est par nature, un calcul élastique. Sauf
indication contraire, les valeurs caractéristiques des charges de construction doivent étre prises en
compte. Dans le cas général, la nature des vérifications qui sont faites aux états limites de service,
ne sont pas nécessairement effectuées pour les phases provisoires. Par conséquent, les déformations
excessives ou les fissures, peuvent &tre évitées en recourant a des dispositions- constructives ou des

procédés d’ exécution particuliers.

7.2.3 Le béton doit présenter un certain niveau de résistance|et, demodule d’ élasticité, au

moment de la mise en tension.

1. Si les armatures de précontrainte sont mises efitension trop tot, pendant la phase initiale de
retrait et de fluage du béton, la perte de tension sera impottante. Ceci diminuerait donc 1’
efficacité des armatures de précontrainte et pourrait donmer lieu a des fissures de faible

ouverture dans les éléments, ce qui diminuerait sa résistance @ la fissuration.

2. Certaines entreprises rajoutent”des “accélérateurs”de” prise dans le béton. De sorte que le
niveau de résistance du béton!peut étre atteint rapidement, mais son module d’ élasticité

rester insuffisant,.ce qui résulte des,déformations’ excessives apreés mise en tension.

En se référant a 1’ article?. 7. 4 et 7. 8.5 des-« Spécifications techniques des travaux des ponts
routiers » JTG/T ‘F50=—2011, la résistangce du béton a la mise en tension des armatures de
précontrainte prescrite' dans la présente norme, est de 80% de sa résistance caractéristique a 28

jours. Les exigences li€ées au module d’ élasticité ont également été complétées.

Les dispositions de calcul ainsi que les limites de contraintes dans les éléments en béton armé,
sollicités a la flexion, en situation provisoire sont précisées dans les articles7.2.4 ~7.2.6. Les

explications sont les suivantes ;

1. Les hypotheses de base pour le calcul élastique des éléments sollicités a la flexion ainsi que
les formules de calcul des contraintes élastiques dans les sections droites et les sections

inclinées sont applicables.

2. Lorsque les armatures longitudinales sont disposées dans les zones comprimées, la contrainte

dans les armatures comprimées, doit satisfaire a la condition de ag o, <f!, , avec pour x, la
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hauteur de la zone comprimée et /_ pour moment d’ inertie.

!

N A < sd N
Dans le cas olag o, > f7,, le terme a A’ dans les formules, doit étre remplacé par U%AS’ , ol f, est

cc

la résistance dans les armatures et o, la contrainte du béton au niveau du barycentre des armatures
comprimées. Lorsque plusieurs lits d” armatures sont disposés dans la zone tendue de la section, le

terme ag A, (h, —x,)” dans les formules de calcul du moment d’ inertie de la section homogénéisée

n

. Pl LA 7 2 N :

fissurée, doit étre remplacé par oy > A, (hy —x,)", ou n est le nombre de lits d’ armatures
i=1

tendues, A est 1 aire de la section totale du i eme lit d’ armatures, et h,, lacdistance entre le centre

de gravité de la section A du i éme lit d’ armatures et le bord extérieur’de la zone comprimée.

7.2.8 Pour les éléments précontraints sollicités a la flexion, les limites de contrainte dans les
zones comprimées et dans les zones tendues, a la mise en tension, Sont prescrites dans le présent

article.

La limite de contrainted la compression du béten-au bord de la zone comprimée, a la mise en
tension, est déterminée en s’ appuyant sur 1’ expérience en Ching.et en se référant aux normes
chinoises et internationales. Cette limite de contraintevest égale a ‘eellespécifiée dans les « Regles
des ponts JTJ 023—85 ». Cependant, dans.a‘présente norme, cette limite est valable pour le béton
a haute résistance et pour le béton a résistance normale. \Si la contrainte de compression du béton
dans la zone comprimée, a la mise en tension, est trop élevée, des fleches ascendantes excessives
ainsi que des fissures longitudinales pourraient, apparaitre.dans 1’ €lément. Les retours d’ expérience

montrent que la limite de contrainte’ donnée'dans la présente norme, est appropriée.

La contrainte de-traction, 0”4 du béton au'\bord de la zone tendue, a la mise en tension, doit &tre
inférieure ou égale a'1.-45f) ,qui est également la limite prescrite dans les « Regles des ponts JTJ
023—85 »<yLorsqueso:, <0. 7, la zone tendue a la mise en tension, ne va pas fissurer du fait de
la qualité du béton. Cependant, en raison de la faible résistance a la traction du béton, une certaine
quantité d’ armatures longitudinales doit étre disposée dans cette zone pour limiter et répartir les
fissures éventuelles. Cette disposition est plus stricte par rapport aux exigences des « Regles des
ponts JTJ 023—S85 ». Lorsque o, =1. 15f},, la contrainte de traction est toujours inférieure a yf;, ,
et la section ne va pas fissurer selon 1’ analyse théorique. Cependant, si le niveau de contrainte est
déja élevé, alors il est nécessaire de prévoir des armatures longitudinales en quantité suffisante, afin
d’ éviter d’ éventuelles fissures, qui seraient dues a 1’ incertitude sur les efforts de précontrainte et a

la petitesse des déformations liées a la traction du béton.

Il est souhaitable de prévoir des armatures de faible diametre dans les zones tendues a la mise en

tension, ce qui est favorable a larépartition uniforme des fissures.
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8 Regles de calcul des éléments

8.1 Eléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en
place, sollicités a la flexion

8.1.1 Dans le présent article, un élément constitué¢-decomposants préfabriqués et de béton coulé
en place sollicité a la flexion, désigne un élément qui est sollicité'a la flexion et qui est constitué en
partie inférieure d’ un composant en béton préfabriqué sur lequel une, couche de béton frais est

coulée, 1’ ensemble formant un tout.

8.1.2 Lors du calcul des éléments.constitués.décomposarnts préfabriqués et de béton coulé en
place sollicités a la flexion,” la” contrainte générée par la différence de retrait entre la couche de
béton coulé en place, et’l’ €élément/préfabriqué, doit ‘€tre prise en compte. La méthode de calcul
consiste a supposer. une‘diminution de température dans la couche de béton coulé en place, selon un

principe de calcub similaire @ celui du calcul de la contrainte sous gradient de température.

8.1.6 Les essais montrent que les principaux facteurs d” influence sur la résistance au cisaillement
de 1’ interface entre la partie préfabriquée et la partie coulée en place, sont la résistance du béton, le
ratio d’ armatures transversales et la résistance a la traction des armatures. D’ aprés les données
expérimentales, 1’ influence du ratio d’ armatures transversales sur la résistance au cisaillement, est
d’ autant plus importante que ce ratio est supérieur ou égal a 0,001. Cet effet peut étre évalué par la

formule de régression suivante;

fa

* sV
.f;;d

7 (8-1)

Avec
7,—Contrainte maximale de cisaillement au niveau de 1’ interface
f.s—Résistance caractéristique a la traction des armatures transversales

f..—Résistance de calcul en compression du béton
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p,,—Ratio d’ armatures transversales, p., =A,,/bs, pour lequel A, est la section totale des brins
des armatures transversales dans la section verticale de la poutre, s, est 1’ espacement des
armatures transversales, et b est la largeur de 1’ interface entre la partie préfabriquée et la

partie coulée en place.

Selon la figure 8-1, 1’ effort de cisaillement agissant au niveau de 1’ interface entre la partie
préfabriquée et la partie coulée en place dans la section inclinée étant F, 1’ effort de la réaction d’
appui étant V, la contrainte de cisaillement au niveau de 1’ interface étant 7, la distance entre 1’
appui et la section de calcul étant a, la largeur de 1’ interface b, le bras levier des efforts internes

étant z, la formule d’ équilibre des efforts internes s’ écrit de la facon suivante:

Va = Tabz
P Vv
Par conséquent ; T= be (8-2)

a
V] ER :

Figure 8-1 Illustration de 1’ éffort de cisaillement au 'niveau de 1’ interface entre la
partie préfabriguée et la partie coulée en place
F- Effort de cisaillement hérizontal.at niveausde A interface ; V-Effort de cisaillement vertical ;

T-Effort de traetion dans lés armatares principalés ;z-Bras levier des efforts internes

En prenant en compte le.coefficient d” importance de la structure y, et en introduisant 7 =7,, V =
V,,z2=0. 85k dans la-formule (8-2), et en 1’ introduisant dans la formule (8-1) avec p,, = A,/

bs,, on obtient'la formule suivante

A
vV, < 0.12f,bh, +0.85(, —h, (8-3)
SV

Qui constitue la formule(8.1.6).

8.1.7 Les formules (8.1.7-1) et (8.1.7-2) du présent article, ont été établies en se référant a
1’ article 8. 16. 6. 5. 3 des regles AASHTO, Edition 14, 1989 (ci-aprés dénommées « AASHTO
Edition 14 »).

8.1.11 Compte tenu des caractéristiques des €léments constitués de composants préfabriqués et de
béton coulé en place, cette formule (8. 1. 11-1) se présente sous une forme différente de 1’
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expression du calcul C2 de 1’ article 6. 4. 3 de la présente norme. La formule (8. 1.11-2) est
établie en référence a la formule (7.5.9-1) des « Regles de conception des structures en béton armé
»(Norme GBJ 10—89). La valeur limite de 0. 75f,, dans la formule (8.1.11-2), a été donnée en
prenant en compte le fait que pendant la phase de construction, les charges de construction sont
appliquées sur 1’ élément préfabriqué, dont la hauteur est faible, de sorte que la contrainte de
traction dans lesarmatures est supérieure a celle des armatures dans la section complete finale. Ce
phénomene est souvent dénommé « surtension des armatures ». Lorsque la couche de béton coulée
en place atteint la résistance de calcul et forme un ensemble monobloc avec la partie préfabriquée,
le moment M, agit sur toute la section et génere une augmentation de contrainte dans les armatures
tendues. Dans ce cas, la contrainte de traction dans les armatures des” €léments constitués des
composants préfabriqués et du béton coulé en place, est toujours supérieure a eelle qui s’ exerce
dans les armatures des éléments fabriqués en une seule phase de mémersection transversale. Il est
possible que la limite d’ élasticité des armatures tendues, soit atteinte plus tot que prévu sous 1’
action de M, =M, + M,,. Par conséquent, la valeur maximale de la contrainte o est limitée a O.
75f,.. Lorsque M, <0.35M
formulé en référence a 1’ article 7.5.9 de la « Norme GBJ 10—=89 » et a la publication de 1’ article

on considere que h, = h'dans la formule (8.1.11-2). Ceci est

lu>

« Structures en béton armé ( €léments structuraux 'de”base )» rédigéspar Wang Yijun.

8.1.12.8.1.13 La fléche des éléments constitués de composants préfabriqués et de béton coulé en
place, sollicités a la flexion, est généralement Supérieure a-celle des éléments coulés en une seule
phase, et par conséquent, la rigidité de calcul de ces éléments, est inférieure a celle des éléments
coulés en une seule phase. Les analyses.ont été effectuées en comparant les formules de calcul de la
rigidité a court terme des_€léments coulés en une séule phase dans 1’ article 5. 3.3 de la « Norme
GBJ 10—89 » avec les formules de calcul de 1a rigidité a court terme des éléments coulés en deux
phases tels que présentés’dans 1’ article 7.-5:.15 .de la « Norme GBJ 10—=89 ». Il est considéré que
les rigidités des éléments” en béton armé ‘et en béton précontraint, constitués de composants
préfabriqués-et_de béton coulé en place, sollicités a la flexion, doivent étre calculées selon les
formules (6.5:2-F) et (6.5.2-4) de la présente norme, en multipliant les rigidités des éléments

coulés en une seule phase, par des coefficients de minoration de 0.9 et 0. 85 respectivement.

8. 1. 14  Le coefficient de majoration de la fleche a long terme des éléments constitués de
composants préfabriqués et de béton coulé en place, sollicités a la flexion, a été déterminé en
comparant les formules de calcul de la rigidité a long terme des éléments coulés en une seule phase
de 1’ article 5. 3.2 de la « Norme GBJ 10—89 » et les formules de calcul de la rigidité a long terme

des éléments coulés en deux phases de 1’ article 7.5. 14 de la « Norme GBJ 10—89 ».

8.1.15 Cet article est établi en référence a 1’ article 7.5. 13 de la « Norme GBJ 10—89 ».

S77



8.2 Zone d’ancrage des éléments précontraints par post-tension

8.2.1 La zone d’ ancrage des éléments post-tendus, est soumise aux efforts concentrés de 1’
ancrage de précontrainte. Les effets des charges concentrées et de la diffusion des contraintes,
doivent &tre pris en compte dans cette zone de régularisation des contraintes. En référence aux
regles « AASHTO LRFD », on distingue dans la zone d’ ancrage, le prisme local et la zone d’
équilibre général ( voir Figure 8-1) pour lesquelles, les calculs sont effeetués en fonction des

caractéristiques des efforts.

JRERIX

G012

Figure 841" prisme-Jocal et zoned’ équilibre général

Le prisme local est directement sowmis auxwefforts dancrage. En plus de la vérification du béton
sous compression locale, les dispositifs ‘d*, ancrage doivent également répondre aux exigences
mécaniques des _essais',préserits dans les « Spécifications des dispositifs d’ ancrage des torons

précontraints des ponts‘routiers »(JT/T 329).

La zone d’ équilibre général est la zone résiduelle de la zone de régularisation de contrainte dont on
déduit le prisme local. Le sujet principal dans cette zone réside dans le calcul des armatures d’
éclatement vis-a-vis des efforts de traction générés par la diffusion des contraintes dans le béton.
Les résultats des recherches montrent que les armatures qui satisfont aux exigences de la résistance
du tirant de 1’ article B. 3.3, peuvent aussi satisfaire aux exigences relatives a 1’ éclatement. En
faisant référence aux « Regles de conception des structures en béton » ( GB50010) et aux regles «
AASHTO LRFD », on considere que 1’ effort d’ ancrage de calcul P,, doit étre pris égal a 1,2 fois
1’ effort limite, a la mise en tension, lors du calcul des contraintes de traction dans la zone d’
équilibre général. Dans le méme temps, sous 1’ effort d’ ancrage de calcul, la contrainte de traction
dans les armatures, ne doit pas dépasser la résistance de calcul en traction des armatures passives.
Selon le principe de calcul ci-dessus, 1’ ouverture de fissure dans la zone d’ ancrage ne dépasse pas

0,15 mm, ce qui répond aux exigences de service. Ceci a été démontré par de nombreux essais,
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notamment dans les régles « AASHTO LRFD », qui font référence aux résultats expérimentaux de
recherches de 1’ Université du Texas ( plus de 100 pieces essayées au total ) , et aux « Regles de
conception des structures en béton » ( GB50010) qui font référence aux résultats expérimentaux de
recherches menées par 1’ Université Tsinghua et 1’ Académie chinoise de recherche sur le batiment

(plus de 50 pieces essayées au total ).

Il existe plusieurs zones tendues dans la zone d’ équilibre général de la zone d’ ancrage des éléments

en béton, précontraints par post-tension

1. Lors de la diffusion del’ effort appliqué sur la plaque d’ ancragewersila section complete,
des contraintes de traction transversales (ou contrainte de fendage) ‘sont'générées, dont la
résultante est dénommée effort de fendage. Selon les principesde la mécanique, les chemins
de transmission de 1’ effort d’ ancrage a 1’ extrémité, peuvent €tre réprésentés par deux
lignes de flux d’ effort. L’ effort de fendage serait” généré au niveau du changement de
direction de ces flux, en application du principe ‘d“équilibre des efforts internes ( voir
figure 8.2a). En outre, la répartition des contraintes transversales, au niveau de 1’ axe de
1’ effort d’ ancrage, peut également étre \obtenue par des analyses tridimensionnelles aux
éléments finis, et 1’ effort de fendage peut étrewobtenu €n intégrant ces contraintes de traction

transversales ( voir figure 8.2b) ..

2. Lorsquel’ effort d” ancrage est.appliqué en dehors du_noyau central de la section transversale
(la zone ou 1’ application des ‘efforts “normaux ne géneére aucune contrainte normale de
traction dans la seetion)) , il existe des contraintes normales de traction sur le bord tendu de

la zone d’ ancrage [ veir-figure 833a’}, et 1’ effort résultant constitue la traction de bord.

3. Les contraintes d*€clatement sont générées au niveau du bord de la surface d’ ancrage, et 1’
effort résultant de 1’ ensemble de ces contraintes constitue 1’ effort d’ éclatement | voir la
figure 8.3b] .
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a)tracé des contraintes et flux d’effort interne b)répartition des contraintes transversales

sur I’axe de ’effort d’ancrage

Figure 8-2 mécanisme de 1’ effort de fendage dans la zone d’ ancrage
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|
a)contrainte de traction longitudinale générée b)déformation et effort d’éclatement au
par ’effort d’ancrage excentré niveau de la surfacerd’ancrage

Figure 8-3 mécanisme de 1’ effort de traction longitudinal au bord et mécanisme

de I’ effort d’ éclatement dans la zone d’ ancrage d’ about

8.2.2 Cet article présente la méthode de calcul de 1’ effort-de fendage/a 1’ arriere de la section d’
ancrage d’ about. Pour la zone d’ ancrage d’ about de lacpoutre en. T (ou poutre-caisson) , 1’ dme
sur laquelle agit 1’ effort d’ ancrage d’ about, peut étre considérée comme une plaque de section
rectangulaire. L’ excentricité e est calculée a partir da centre de gravité de la section d’ origine en

forme de T (ou de poutre-caisson).

La formule de calcul del’ effort de fendage,” généré par un/seul ancrage (8.2.2-1) est une formule
dérivée des dispositions des reégles « AASHTO LRFD »,\qui‘a été ajustée en tenant compte de 1’
influence de 1’ excentricité de 1’ anerage, Cette formule permet de calculer 1’ effort de fendage dans
le plan principal d’ ancrage; et'présente une préeisionssuffisante lorsque le rapport entre la hauteur
et la largeur de la section est supérieur a 3. Les résultats de recherches, montrent que les contraintes
de fendage, générées par la diffusion.de I effort d’ ancrage dans la direction de la largeur, sont

faibles, et qu’ elles sont réparties dansla\zone locale sous la plaque d’ ancrage, et qu’

La distanced, entre 1’ ancrage et le point d’ application de 1’ effort de fendage, est déterminée en
prenant en compte 1’ influence de 1’ excentricité de 1’ ancrage, et 1’ angle d’ inclinaison du céble.
Le signe de 1’ angle d’ inclinaison du cable, est déterminé selon la figure 8-4 . Dans la zone ou la
ligne de 1’ effort d” ancrage est dirigée vers le centre de gravité de la section, 1’ angle est considéré
comme positif. Dans la zone ou la ligne de 1’ effort d” ancrage s’ écarte du centre de gravité de la

section, 1’ angle est négatif.

L’ analyse par é€léments finis, montre que lorsque 1’ espacement de plusieurs ancrages est faible, 1’
effet de la diffusion des contraintes dues a un effort d’ ancrage équivalent, est identique a celui de
la diffusion des contraintes dues a un groupe d’ ancrages. Selon les régles « AASHTO LRFD »,
lorsque la distance entre les centres des dispositifs d’ ancrage adjacents, est inférieure a 1,5 fois la
largeur a de la plaque d’ ancrage a (soit s < 1.5a), ces ancrages peuvent étre considérés comme

formant un groupe d’ ancrages denses. Des études montrent que cette hypothése est également
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valable lorsque s < 2a.
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Figure 8-4 signe de 1’ angle d’ inclinaison du céable de précontrainte

8.2.3 Dans la zone d’ ancrage d’ about, 1’ effort d’ éclatement fest-généré par la déformation
locale de la surface de contact, sous compression de 1’ ancrage. Cette contrainte d’ éclatement peut
parfois atteindre 0. So, (o, étant la contrainte moyenneé,de compression dans la section totale,
générée par 1’ effort d’ ancrage) , mais elle est rapidement atténuée lorsque la section s’ éloigne de
la surface d’ about vers le centre de la poutre. LI effort @’ éclatement de surface, peut &tre obtenu
en faisant 1’ intégrale des contraintes d’ éclatement, surila surface de'répartition ( voir figure 8-5).
Selon 1’ étude de Leonhardt sur les types.d “jancrages, IV effortd’ éclatement ne dépasse
généralement pas 2% de 1’ effort d’ ancragey, Les regles '« AASHTO LRFD » prescrivent des
armatures d’ éclatement, en vue.de contréler la fissuration en considérant que la valeur maximale

de 1’ effort d’ éclatement est égale, &.0:02, fois 1™ effort maximal de 1” ancrage.

wendf Lo
b
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Figure 8-5 déformation a 1’ about de 1’ ancrage et effort d’ éclatement

8.2.4 Dans la zone d’ ancrage d’ about, la diffusion des efforts d’ ancrage présentant un grand
espacement, peut provoquer un effort d’ éclatement de la surface d’ about. Par exemple, lorsque la
distance entre deux groupes d’ ancrages, situés en haut et en bas de la section d’ about de la poutre
en T est grande, les contraintes d’ éclatement générées sur la surface d’ about peuvent provoquer
des fissures d’ éclatement | voir figure 8.6a) |. Dans le cas d’ ancrages sur 1’ Ame du caisson, une
partie des efforts d’ ancrage est transmise dans le hourdis supérieur et dans le hourdis inférieur. Par
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conséquent, des contraintes d’ éclatement seront générées dans la partie centrale des hourdis, et

peuvent provoquer des fissures d’ éclatement longitudinales [ voir figure 8.6b) ].

% Py
T s,d
g
f <
&
ELY
m -
a)effort d’éclatement dans 1’dme de la poutre en T b)effort d’éclatement.dansiles hourdis du caisson

Figure 8-6 effort d’ éclatement dans le cas d’ ancrages espacés-et de fissures d’ éclatement

8.2.5 Cet article présente la méthode du calcul de la traction ensbord pour des ancrages d’
excentricité importante. Lors de la mise en tension des armatures-de précontrainte par phase, il peut
exister un ancrage d’ excentricité importante, de sorte qu’ il est-alors nécessaire de calculer 1’ effort

de traction le plus défavorable sur le bord tendu.

8.2.6 La zone d’ ancrage du bossage de la précontrainte ‘par post-tension, est une zone de
régularisation des contraintes, et le calcul des armatures, doit étre effectué en prenant en compte 1’
effort d’ ancrage concentré, la wariation ‘géométrique, -ainsi .que 1’ effet dG a 1’ inclinaison des

cables de précontrainte, afin de répondre’aux exigences de maitrise de fissuration et de résistance.

L’ analyse aux éléments fifis volumiques ,“mentre que les effets locaux typiques suivants existent
dans la zone d’ ancrage du bossage ( voir-la figure 8-7) .

1. Efort-defendage a la sortie des dispositifs d’ ancrage

2. Effort de traction au niveau de la base du bossage

3. Effort de traction par entrainement derriere le bossage

1 5T BE RN

o 2 BmRER
g 3 iR A B

4 JRHRES RN

Figure 8-7 cinq types d’ effets locaux dans la zone d’ ancrage du bossage
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4. Effort de traction sur la paroi extérieure, da a la flexion locale
5. Effort de traction généré par le changement de direction de la précontrainte

La formule de calcul des efforts de traction dans les cing zones tendues du bossage, s’ applique dans

le cas d’ un bossage courant. La méthode de calcul des armatures nécessaires pour résister a ces

efforts de traction, est donnée dans 1’ article 9.4.20 avec les explications complémentaires suivantes

1. L’ effort de traction au niveau de la base du bossage T\ ,, est créé principalement par la
déformation de compression de la surface sous la plaque d’ ancrage, ainsi que par la
concentration des contraintes, au niveau de 1’ angle concave a la base\du bossage. Selon des

études aux éléments finis, la valeur de cet effort est similaite a celle des efforts d’

éclatement, et doit étre prise égale a 2% de 1’ effort d’ ancrage. .

2. L’ effort de traction par entrainement derriere le bessagey est généré au niveau des parois
intérieures pres du bossage. La répartition de cet effort est treés localisée, mais la valeur de
la résultante T, , est relativement importante , €t"peut provoquer des fissures de traction. L’
effort de compression longitudinale dans les parois, peut €quilibrer une partie de cet effort
de traction, mais cet effet favorable est généralement négligé par sécurité. Les regles «
AASHTO LRFD » prescrivent-de prendre en compte,25% de 1’ effort limite de mise en
tension pour 1’ effort de fraction, par entrainement derricre le bossage. Dans le présent
article, on considere que 1 effort.de traction par entrainement derriere le bossage, est égal a

0.2P,, ou P, repiésente 1™ effort d «ancrage.

3. Les formules de calcul des trois autres-efforts de traction, dérivent de 1’ analyse des surfaces
d’ ancrage 0" “extrémité d’ un bossage individuel. La méthode de calcul de 1’ effort de
fendageqa la sortie des dispositifs d’ ancrage T, ,, et de 1’ effort de traction sur la paroi

extérieure"da a la flexion locale T

€

..a» est similaire a celle que 1" on utilise pour le calcul de
1’ effort/de fendage et 1’ effort de traction au bord, dans le cas d’ ancrages d’ excentricité
importante. La formule de calcul de 1’ effort de traction T} ,, généré par le changement de
direction de la précontrainte, est établie conformément au principe d’ équilibre des efforts

internes équivalents a la précontrainte, soit Ty , =2Psin(a/2) =P,a.

Ilest a noter que les sections d’ armatures calculées selon cet article, sont des sections minimales
théoriques permettant de résister aux cinq types d’ effort de traction, sections qui ne comprennent
pas les sections des armatures constructives. Par exemple, dans le cas d’ un bossage d’ ancrage sur
le hourdis inférieur, si la section des armatures constructives longitudinales dans le hourdis
inférieur, est plus grande que la section des armatures requises par le calcul pour résister a 1’ effort

de traction par entrainement derri¢re le bossage et a 1’ effort de traction sur la paroi extérieure di a
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la flexion locale, aucune armature supplémentaire ne sera nécessaire. Dans le cas contraire, il est

nécessaire de mettre en place des armatures complémentaires.

8.3 Entretoises sur appuis

8.3.1 Lesentretoises sur appuis sont en général dimensionnées par les efforts dans la section
transversale. Pour les entretoises d’ un caisson a cellule unique, si les axes des appareils d’ appui
coincident avec les axes verticaux des ames, les charges seront transmises directement aux appareils
d’ appui sans passer par 1’ entretoise, et les armatures de 1’ entretoise serontsuniquement calculées
pour satisfaire aux exigences des dispositions constructives. Si les axes des ‘appareils d’ appui sont
décalés par rapport aux axes verticaux des Ames, les armatures de.l entretoise seront calculées pour

résister aux efforts internes.

Les résultats montrent que les charges sur tablier sont transmises ‘aux entretoises principalement par
effort de cisaillement dans les dmes. Le calcul des armaturesitransversales de 1’ entretoise, doit étre
effectué principalement en fonction de 1’ effort de, tractionven partic haute de 1’ entretoise, généré
par la flexion dans la direction transversale:, L’ analyse montre<queslorsque le rapport entre la
largeur et la hauteur de 1’ entretoise est’devB ## > 2, les comfraintes normales dans la section
centrale de 1’ entretoise sont répartiés-dé, maniere linéaire, €typeuvent étre calculées en considérant
1” entretoise comme une poutre. Lorsquele,rapport-entre la largeur et la hauteur de 1” entretoise est
de B,/h < 2, les contraintésyde traction en “partie-haute de la section centrale de 1’ entretoise
peuvent étre calculées selon1’ article 8. 3¢ 2, en considérant 1’ entretoise comme une zone de
régularisation des contraintess Ces contraintes 'de traction peuvent également étre calculées par la
méthode bielle-tirant_ou. par, la méthode,'aux~€léments finis. La figure 8-8 montre le schéma du
modele bielle-tirant dans<le cas d’ une entretoise sur appui unique et d’ une entretoise sur deux
appuis. Ces schémas montrent le trajet de transmission du flux des efforts de réaction d’ appui dans
1’ entretoise et 17 effort de traction généré. En général, les nceuds du modele bielle-tirant dans 1’
entretoise sur appuis, sont des nceuds approximatifs ( nceuds sans limites géométriques claires) et la
résistance a la compression du nceud n’ est pas une condition dimensionnante pour la conception.

Seule la vérification des armatures du tirant est requise.
lnn nnl lnn nnl

?{ ;7 {1 \?
\ / \ !
| \ / | Y /|
L \\O/JJ ‘% 8 :fl
_YP._{_ ———————
o1 10.5R,

V.2 ¥ 05;TTJ YV, nn#LTz LTE#%Q

a)appareil d’appui unique b)deux appareils d’appui

Figure 8-8 modele bielle-tirant au niveau de 1’ entretoise sur appuis



8.3.2 Les résultats des études montrent que lorsque le rapport entre la largeur et la hauteur de 1’
entretoise est de Bw/h > 2, les contraintes normales dans la section centrale de 1’ entretoise
peuvent étre calculées en considérant 1’ entretoise comme une poutre. Lorsque le rapport entre la
largeur et la hauteur de 1’ entretoise est de Bw/h < 0.5, 1’ effort de traction devient stable et tend
vers 0.2Vd. Or en réalité, des entretoises de faible largeur et de grande hauteur sont rares. Les
entretoises de 0. 5 < Bw/h < 2 sont courants dans les tabliers-caissons a cellule unique, et 1’
attention doit étre attirée sur le calcul de la résistance a la fissuration en partie haute et le calcul des
armatures de précontrainte, transversales dans ces entretoises. Cette formule est établie pour les
entretoises sollicités par des efforts uniformes de cisaillement sur les cotés latéraux dans les tabliers
en encorbellements qui sont considérés comme des poutres de grande hauteur. Lorsque le rapport
entre la largeur et la hauteur de 1’ entretoise, est compris entre 0 ,5-et2, 1’ effort de traction en
partie haute de 1’ entretoise varie de maniére presque linéaire. En comparant les résultats du calcul
par cette formule, et les résultats issus de calculs élastiques-aux éléments finis( voir figure 8-9) , on
peut conclure que cette formule représente de maniere satisfaisante 1’ influence du rapport entre la
largeur et la hauteur de 1’ entretoise, 1’ influence=derla distance entre appareils d’ appui, et 1’

influence sur le niveau de contrainte de traction en pattie haute dewl’ entretoise.

1.2

— A RIT
= - - »54(8.3.2-2)

1.0—

0.8

0.6 -

0:4 |-

TREL IR KA (T, V)

0.2 -

ooL— v
0.4 0.6 038 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 2.0

BERER R S (B./h)

Figure 89 Comparaison des résultats du calcul par cette formule et

aux résultats par calcul élastique aux éléments finis

L’ analyse aux €léments finis volumiques, montre que la diffusion dans le hourdis supérieur des
efforts de traction en partie haute de 1’ entretoise, générés par les efforts de réaction doit étre prise
en compte. Ces efforts de traction transversaux existent dans les zones du hourdis supérieur de part
et d’ autre de 1’ entretoise. Dans la direction longitudinale, les sections d” armatures passives ou d’
armatures de précontrainte sur une zone de longueur égale a trois fois 1’ épaisseur de 1’ entretoise

centré sur le plan moyen de ce dernier, doivent étre prises en compte dans la résistance a cet effort
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de traction Tt,d ( voir la figure 8-10). Dans la direction verticale, les sections d’ armatures
passives ou d’ armatures de précontrainte, situées dans 1’ épaisseur du hourdis supérieur, doivent

&tre prises en compte dans la résistance a cet effort de traction.

Armatures transversales
en partie haute
de ’entretoise

Armatures
transversales
dans I’4me

a)Disposition dans I’espace b)Dispositioﬁ dans la section longitudinale

Figure 8-10 étendue des armatures passives transyversales qui résistent aux efforts

de traction en partie haute de,l” entretoise

8.4 Chevétres sur piles et sur cu’lée‘s

8.4.1 Les chevétres supportés 'par' des piles-pieux forment des portiques dans la direction
transversale. Selon les dispositioyn‘s' de l‘alrvb"version; brécédente, le chevétre peut étre calculé comme
une poutre isostatique lorsque‘le rappoft entre ‘la rigidité en flexion par metre linéaire ( EI/I avec [
longueur entre les nceuds dé‘sélém'ents) du‘chevétre, et celle des poteaux, est supérieur a 5. Dans
le cas d’ un chevéfﬁe"Sﬁpporté“ par plusieurs-poteatix, le chevétre peut étre calculé comme une poutre
continue. En réalité, Te rap‘port entre la rigidité en flexion par metre linéaire du chevétre et celle des
poteaux , eSt enf‘ généralr inférieur a 5. Par conséquent, les chevétres supportés par des piles-pieux,
peuvent é&tre caleulés comme des portiques rigides.

Afin de faciliter le calcul, chacun des pieux de fondation peut &tre considéré en tant que pieu
équivalent, encastré a la base de la fondation, comme le montre la figure 8-11. La profondeur du
point d’ encastrement est généralement prise égale a 1.8/« ol « est le coefficient d’ encastrement
du pieu, qui doit étre pris conformément aux dispositions des « Regles de conception des fondations
des ponts routiers » JTG D63.
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a)Structure réelle b)Structure équivalente

Figure 8-11 Modélisation de la fondation des chevétres supportés par'des piles-pieux

1-Chevétre ;2-Poteau ;3-Pieu;4-Terrain

8.4.2 Au cours des 20 dernieres années, des études réalisées en Chine et a 1’ étranger, ont
montré qu’ une poutre doit étre considérée comme une poutre eourte dans le cas ou 2.0 <I/h<5.0
pour les poutres isostatiques, ou dans le cas ol 2. 5 <[/h<5+0"y pour les poutres continues. Ces
poutres courtes doivent étre analysées de maniére Similaire aycelle des poutres cloisons, ce qui est
différent de celle des poutres normales. Pour ‘les” structures Hydrauliques [ voir « Regles de
conception des structures hydrauliques en béton » (DL/T 5057=-1996 ) ( ci-aprés dénommées «
Regles DL/T 5057—1996 ») | et des batiments 'y les poutres dontd/A<5 sont dénommées €léments
de grande hauteur sollicités a la flexion( comprenant lesipoutres courtes et les poutres cloison). Le
calcul des sections de ces éléments est difféent de celui-des éléments normaux sollicités a la flexion

et la structure poutres cloisons doit répondre ades exigences constructives spécifiques.

Aprésenquétes et analyses, le.rapport entre la, portée et la hauteur des chevétres des appuis des ponts
routiers, est généralement, compris entre 3~ 5. Par conséquent, ces chevétres sont classés en
éléments de grandée hauteur sollicités a la flexion et appartiennent a la sous-catégorie des poutres
courtes. Cependant,"ils n’ appartiennent pas a la sous-catégorie des poutres cloisons. Par
conséquent, ces Chevétres doivent &étre calculés selon la méthode des éléments de grande hauteur
sollicités a la flexion, mais leurs structures ne répondent pas forcément aux exigences constructives

spécifiques aux poutres cloisons.

Les élémentsde grande hauteur sollicités a la flexion sont différents des éléments normaux. La

limite du rapport entre la portée et la hauteur de [/h <5 est définie pour les raisons suivantes ;

1. Selon des essais et des calculs aux éléments finis, lorsque [/h <5, la distribution des
déformations dans les sections non-fissurées a mi-travée et dans les sections non-fissurées sur
appuis, ainsi que la distribution des déformations moyennes dans les sections fissurées n’ est

plus conforme a 1’ hypothése de conservation des sections planes.
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2. D’ apres des essais de cisaillement, les poutres ne présentent pas de rupture a la traction

inclinée lorsque I/h<5.

3. D’ apres 1”7 analyse élastique, lorsque [/h<5, 1’ effet de la déformation par cisaillement sur

la fleche de la poutre est d’ environ 7,8 % , ce qui est négligeable.

4. Des dispositionssimilaires sont prescrites dans les « Norme Américaine ACI 318—89 », «
Norme Canadienne CAN3-A23-3-M84 » et « Norme Néo-Zélandaise NZS3101 1982 ».

8.4.3 Pour les éléments massifs sollicités a la flexion, le bras de levier des efforts internes est
toujours utilisé dans 1’ expression de la résistance a la flexion. Les deux formuleside cet article, ont
été établies en référence aux informations du Ministere du logement et*du déyveloppement urbain et
rural. Etant donné que les sections des éléments de grande hauteur sollicités a la flexion ne sont pas
conformes a 1’ hypotheése de conservation des sections planes, le bras de levier des efforts internes z
est plus petit que celui des éléments normaux sollicités a la flexion, de sorte qu’ un coefficient d’

ajustement est appliqué sur le bras de levier.

8.4.4 Les conditions limites de la géométrie 'de 1a section des chevétres en béton armé, sollicités
au cisaillement, ont été déterminées selon’la formule (5.2.11) de’la présente norme et en référence
aux informations du Ministere du logemeént ét.du développement urbain et rural. Lorsque I/h<5, le
résultat du calcul selon la formule du/présent article, est identique a celui obtenu selon la formule
(5.2.11) de la présente norme. Lorsque [/h =2\, le.résultat du calcul selon la formule du présent
article est 0,8 fois celuiwobtehu“selon la formule (5.2. 11). Ces rapports sont conformes aux

données du Ministere/du logement et du-développement urbain et rural.

8.4.5 La formule'de calcul de la résistance au cisaillement de la section inclinée des chevétres en
béton armé; est formulée conformément a la formule (5.2.9-2) et en référence a 1’ article 10. 6.4
de la « Norme DL/T 5057—1996 », ainsi qu’ aux informations du Ministere du logement et du
développement/urbain et rural. Lorsque [/h =5, le résultat du calcul selon cette formule est
identique a celui obtenu selon la formule (5.2.9-2). Ce résultat augmente avec la diminution du
rapport entre la portée et la hauteur du chevétre. Lorsque I/h =2, le résultat obtenu est 1,33 fois
celui obtenu lorsque I/h = 5. Ce qui est proche du rapport de comparaison des formules
correspondant aux informations du Ministere du logement et du développement urbain et rural.

8.4.6 Lorsque la partie en porte-a-faux du chevétre, est soumise a un effort concentré, si la
distance entre le point d’ application de 1’ effort et le bord du poteau est inférieure ou égale a la
hauteur de la section du chevétre, le chevétre est considéré comme une poutre courte ou massive en
porte-a-faux, et peut &tre calculé selon la méthode bielle-tirant. Cet article donne la méthode de

calcul des efforts internes, des résistances des bielles et des tirants.



En référence a 1’ article 4. 2. 8 des « Régles de conception des semelles en béton armé » CECS88 .97
(ci-apres dénommées « Regles CECS88:97 ») , lors du calcul de la résistance au poingonnement et
de la résistance au cisaillement des sections inclinées de la semelle, les poteaux de section circulaire
peuvent étre considérés comme des poteaux de section carrée de coté égal a 0. 8 fois le diametre des
premiers. Selon 1’ analyse plastique de la résistance au poingonnement de la plaque sous les poteaux
de section circulaire ou carrée, il existe une relation de conversion b = (7/4)d entre le diamétre d
de la section circulaire et le coté b de la section carrée. Des essais réalisés a 1’ étranger, montrent
une relation b = (7/4)d. Par conséquent, la relation de conversion de b =0. 8d entre la section

circulaire du poteau et la section carrée du poteau, a été adoptée dans laprésente norme.

8.4.7 Les chevétres qui supportent deux appareils d’ appuig au-dessus /d’ une pile colonne
constituent un cas courant. Le présent article donne la configuration du’ modele bielle-tirant ainsi
que la méthode de calcul des efforts internes dans le tirantpour ce type de structure, pour lequel le
mécanisme de calcul est similaire a celui des poutres cloisens-et des consoles courtes. De maniere
générale, la section transversale effective des bielles” de.compression inclinées, est grande dans le
modele bielle-tirant appliqué a ces chevétres, et lagésistance a la compression des nceuds des bielles
ne constitue pas une condition limite pour la\conception. Ainsi, Seulela vérification des armatures

du tirant est requise.

8.4.8 La formule de calcul de 1< ouverture des fissures™des éléments normaux, peut &tre
également utilisée pour calculersl” ouverture des, fissures.de chevétres en béton armé. Dans ce cas,

le coefficient caractéristique.de 17 effort [ équivalent ‘au-Coefficient C3 dans la formule (6.4.3) ]

doit étre égal a % [O—l + 1] et cette formule est'identique a celle des éléments normaux, lorsque [/

h
h est égal a5.yLaformule ci-dessus est établie en référence a1’ article 10. 6. 10 de la « Norme DL/

T 5057—1996 », pour laquelle des essais de vérification ont été effectués sur 34 poutres isostatiques.

8.4.9 Pour Igs poutres en béton armé dont le rapport entre la portée et la hauteur est de [/h<5.
0, les rigidités par metre linéaire sont grandes et leurs fleches peuvent satisfaire a 1’ article 6. 5. 3.

Par conséquent, les calculs de vérification ne sont pas requis dans ce cas.

8.5 Pieux et Semelles

8.5.1 La formule (8.5.1) est une formule simplifiée. Pour les ponts de grande portée et les
ponts spéciaux de treés grande portée, et en particulier pour les pieux-colonnes de grandes hauteur,
soumis a des efforts horizontaux importants, tels que les efforts de séisme, des méthodes plus

précises doivent &tre utilisées telles que la méthode avec prise en compte de la déformation du sol
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( méthode m, par exemple. ).

8.5.2 Le modele poutre et le modele bielle-tirant sont utilisés pour calculer la résistance des
semelles. Le premier modele a été adopté par les normes chinoises et le deuxieme modele a été
adopté par 17 article 5. 6. 3. 1 des regles « AASHTO-LRFD ». Dans 1’ article 5. 13. 2. 4. 1 des
« AASHTO-LRFD y», il est indiqué que pour les corbeaux dont le mécanisme de transmission des
efforts est similaire a celui des semelles, le calcul de la résistance doit étre effectué en considérant 1’
élément comme une poutre en porte-a-faux lorsque la longueur de la partie en porte-a-faux est
supérieure a sa hauteur, et le calcul de la résistance doit étre effectué selon la méthode bielle-tirant
dans le cas contraire. Dans 1’ ouvrage « La conception et la réalisation des struetures en béton armé et
en béton précontraint » publié¢ en 1982 par la fédération internationale de la précontrainte (FIP), les
poutres dont le rapport entre la longueur de la partie en porte-a-faux et-lahauteur est inférieur ou égal
a 1, ces poutres sont considérés comme des poutres cloisons en porte-d-fanx. Sur cette base, il est
prescrit que lorsque la distance entre le centre des pieux detla rangée la’plus extérieure, et le bord du
ftt de la pile ou de la culée, est supérieure a la hauteur de la‘semelle, le calcul doit étre effectué selon

le modele poutre et dans le cas contraire, le calcul doit étre effectué selon le modele bielle-tirant.

Lemodele poutre correspond a la méthode de ‘calcul traditionnelle, de la semelle. Selon les
illustrations de la « Norme JGJ 94—94 » -des’fléches et des fissure$ sont constatées sur les bords de
la semelle, parallelement aux bords;-de-la ‘pile lors de la rupture de la semelle. Ce mécanisme de
rupture est similaire a celui de poutres’).ct est différent de celui.de dalles bi-directionnelles. Pour les
ponts routiers qui sont soumis & des efforts horizontaux dans les deux directions, et qui sont soumis
aux moments de flexion.en méme temps,. les'réactions dans chacun des pieux sont différentes.
Lorsque les efforts horizontaux ou les moments changent de direction, les réactions dans les pieux
vont également changer de valeur et de direetion. Par conséquent, 1’ effort vertical maximal d’ un

pieu individuel.dans.une rangée, est considéré comme 1’ effort de calcul des pieux de cette rangée.

8.5.3 On ne-prévoit pas de disposer des armatures transversales ou inclinées dans les semelles sur
pieux des ponts routiers, de sorte que 1’ effort de cisaillement dans les sections inclinées sont
principalement repris par le béton. En référence a la formule (5.1.10-2) des « Regles des ponts
JTJ 023—=85 », le premier terme a droite de la formule est

0, 0.008(2 + P) Rbh, (8-4)

m

Avec
Q,—Effort de cisaillement appliqué au béton (kN)
R—Classe de résistance du béton selon les « Regles des ponts JTJ 023—85 »
b—Largeur minimale de 1’ 4me qui traverse la zone comprimée en partie haute de la section
inclinée.

h,—Hauteur utile de 1’ élément
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m—Rapport entre la moment de flexion et le produit de 1’ effort tranchant par la hauteur utile

Dans cette formule, P est le taux d’ armatures longitudinales tendues, ce qui indique que les barres
longitudinales jouent un certain role dans la résistance au cisaillement et peuvent contribuer a limiter
le développement de fissures inclinées et empécher la remontée de 1’ axe neutre de la section. En
remplagant le terme (2 + P) par (2 +0,6P) (voir article 5.2.9), en tenant compte de la
conversion des classes de résistance, et en introduisant le coefficient d’ importance de la structure
Y,, on obtient la formule (8.5.3)
0.9 x10™ x (2 +0.6P) meh
0

m

(8-5)

YoVa <

Il est recommandé d’ adopterm =0,5 lorsque m <0,5, aprés comparaison avecla formule (5.6.8-2)
de la « Norme JGJ 94—94 », de maniere a éviter une trop grande sollicitation au cisaillement dans
le cas ou le rapport entre la moment de flexion et le produit’ de’l’ effort tranchant par la hauteur utile
est faible.

Lessemelles peuvent étre assimilées a des poutres.de faible longueur et de grande hauteur dont le
rapport entre la moment de flexion et le produit de 1™effort tranchant-par la hauteur utile est faible.
Compte tenu du fait que les essais sont trop peusnombreux actuelfement, on a établi la formule du

présent article en référence a la « Norme, JGJ.94—94 » ‘comme indiqué dans le tableau 8-1.

Tableau 8-1 Comparaison de'la résistance au cisaillement des sections inclinées

Rapport entre
Rapport entre
le moment de
. le moment
flexion et le .
) Norme ) de flexion et le Norme .
produit de Présente norme Présente norme
) JGJ 94—94+ produit de JGJ 94—94
1’ effort ( xbh,)N ) ( xbhy)N
(X bhy)N 1’ effort ( xbhy)N
tranchant
tranchant par
par la .
. la hauteur utile
hauteur utile
0.3 2.50 P=0.20 1.91 1.1 1.07 P=0.60 0.97
0.5 1.88 P=0.30 1.96 1.3 0.94 P=0.70 0.84
0.7 1.50 P=0.40 1.44 1.5 0.83 P=0.80 0.74
0.9 1.25 P=0.50 1.15 1.7 0.78 P=0.90 0.67

NOTA ;1. classe de résistance du béton dans le tableau est C25. b est la largeur de calcul de la semelle (mm). hO est la
hauteur utile de la semelle (mm). La valeur P n’ a pas d’ influence sur la résistance au cisaillement car la
contribution des armatures longitudinales n’ est pas prise en compte, voir ¢ Norme JGJ 94—94 y).

2. Selon la formule de la présente norme, lorsque le rapport entre le moment de flexion et le produit de 1’ effort
tranchant par la hauteur utile est inférieur a 0.5, on adopte un rapport égal a 0. 5.
3. La valeur de P a été déterminée en tenant compte de sa correspondance avec le rapport entre le moment de

flexion et le produit de 1’ effort tranchant par la hauteur utile dans les cas courants de conception.



Lorsqu’ on calculeV,, 1’ effort vertical maximal d’ un pieu individuel faisant partie d’ une rangée,
est considéré comme 1’ effort de calcul pour les pieux de cette rangée, comme illustré sur la
figure 8-12

Y
N 11d sz H
-~ =S N - -
& & )] 1} 19
1 Nig Ny 1
) ) T I I
\\ J \\_, \\ J \\’, \\’;
r I"!"I F‘!"I 17 F‘!"I I"!"I
Noa Nool | | . v vl i
o= \’T) o= X 1d | 2d | I |
Af 14d Afud M ~ =
OEEORERONEGIES
Af 15d A{zsd B B
oo D O W
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Figure 8-12 Illustration du calcul de V,

Effort vertical de calcul de la premiere rangée de pieux,V,, =5 max(N,,y, Npgs Nisgs Niuas Nisy)
Effort vertical de calcul de la deuxieme rangée'de picux V,; =5 max(Ny,, Novys Nygs Nosgs Nasg)

L’ effort vertical de calcul d’ un—pieu individuel Ny (N4, Ny, oo ) doit étre calculé

conformément a 1’ article 8.5. 1.

8.5.4 Généralement les semelles,des ponts routiers.sont épaisses. Lorsque la distance entre le
centre des pieux de la rangée:la plus extérieure ), et le’bord du fit de pile ou de la culée est inférieure
ou égale a la hauteur de-1a semelle, la.résistance limite peut étre calculée selon la méthode bielle-
tirant. Pour les semeclles supportées parwdeux pieux, la méthode bielle-tirant de la version
précédente de cette norme a été reconduite ( voir figure 8.5.4) , dans laquelle 1’ effort exercé sur la
semelle par/la pile a été remplacé par deux efforts concentrés appliqués a une distance a, par rapport
aux bords de la pile, et les points d’ application des efforts de réaction ont été considérés au centre

des pieux.

Pour déterminer les points d’ application des efforts de la pile, il a été supposé dans la version
précédente que les centres des pieux étaient positionnés par rapport aux bords de pile, a une
distance égale a la hauteur de la semelle. Les sections d’ armatures dans le tirant en bas de la
semelle, calculées respectivement en utilisant modele poutre ou le modele bielle-tirant doivent donc

étre identiques et on peut en déduire la condition a =0. 154,.

Dans le cas ou les efforts de réaction sont inégaux dans les deux pieux, la version précédente de la

norme suggérait d’ utiliser un « modele bielle-tirant avec montant vertical », en se reportant a la
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description des dispositions ( voir figure 8-13).
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Figure 8-13 Modele bielle-tirant avec montant vertical

Ce modele peut étre illustré par 1’ exemple suivant; ;
Il est supposé que N,, = 6000kN, N,, = 5000kN, x,¥= x, = 1250mm, s, = 1880mm, ¢ =
3000mm,a =0. 15k, =282mm,

Les angles sont calculés selon les conditions“géométriques ehtre bi€lles et tirants: 6, = 6, = tan”~'

hy 1880 o o1 AN Fo 1880
a0 1550 408y 08276 S0 =@ T A 5000 — 2 x 282

=27.66°,

N
Sur la base de 1’ équilibre des ¢fforts au niveau du sommet du pieu gauche, on obtient:C, , = sinlg =
1
Nld Tl‘ d
7740.3kN, T, , == =4890. 0kN, C!" ;=5 = 6177. OkN;
' _tanf, 5N CosO,
N
Sur la base-de"}*équilibre des efforts au niveau du sommet du pieu droit, on obtient:C, , = sinzg =
2

N T
6450kN, T, , = tarf; =4075.0kN,C; , = CO;;, =5147.5kN;
2 2

Sur la base de 1’ équilibre des efforts au niveau des nceuds, au milieu de la partie basse de la
semelle, on obtient: 7| , = C| ;sinf; =3774.0kN, T, , = C, ;sinf, =3145. 0kN,

Les efforts concentrés appliqués en haut de la semelle peuvent étre obtenus de la maniére suivante
F =C, ssinf, + C{ jsinf; - T| ; =6629.0kN; F,, = C, ;sinf, + C, ;sin¢, — T, , =4371. 0kN,

En procédant a un simple calcul de vérification on obtient F,, + F,, =N, + N,; = 11000kN, ce qui
indique que le modele bielle-tirant répond bien aux conditions d’ équilibre des efforts internes.
Enfin, les armatures en bas de semelle sont calculées a partir de 1’ effort de traction du tirant 7, =

max(T, ,,T,,) =4890kN. La largeur des bielles de compression peut également étre déterminée
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selon la figure 8.5.4 et la résistance des bielles de compression peut ainsi étre vérifiée.

En fait, lorsque lesefforts de réaction des pieux dans les deux rangées ne sont pas égaux, le modele
bielle-tirant de la semelle peut également étre appliqué en référence a la poutre cloison sollicitée par
deux efforts verticaux inégaux ( voir figure 8-14). En comparant au modele bielle-tirant trapézoidal
auquel s’ appliquent deux efforts verticaux égaux, ce modele présente une pente au niveau de la

bielle supérieure afin d’ assurer 1’ équilibre des efforts internes.

‘\\
| X, a, c . a X, ,
‘ [ I
Fld FZd
y o r
7 —~—— ®
/ ~\\_r
3 C‘*"// \ C
-~
7 \:' =
1 /<91 T4 92/\ ]
Nld Nld

Figure 8-14 Modele bielle-tirant avec une pente au niveau de.la bielle supérieure

Dans les exemples précédents et selon;les relations géométriques et 1’ équilibre des efforts internes,

h , N , N
on obtient:, = tan ' —— = 50.82,€,", = —+=7740. 3kN, T, = —= =4890. OkN; §, = tan "'
X, +a “ sing, tand,

N, ,
% =45.67°,C, 4 = /Nyt T, 6993. 7kN; e =h, - (a +x, ) tanf, =314mm,
d

En comparant les deux, modeles bielle-tirant ci-dessus, on peut constater que les efforts de calcul
dans les tirants-au bas'de la semelle sont identiques et que les efforts de compression dans les bielles

sont tres proches:

Dans cette révision de la norme, en référence a 1’ article 8. 5.2 des « Régles de conception des
structures en béton »( GB 50010—2010) , le ratio minimal pour les armatures de traction dans les

semelles a été€ réduit, en passant de 0,20% dans la version précédente & 0,15% .

8.5.5 Dans la présente norme, la formule (5.6.1) de la résistance au poingonnement est la
suivante ;

Yol =< 0.78,/,U,.h (8-8)

Pour les semelles
B,=0.85,



Cette formules’ applique au cas ou 1’ angle entre la surface inclinée du prisme de poingonnement, et
le plan horizontal est de 45°. Dans la figure 8.5.5a), 1’ angle entre la surface inclinée du prisme
de poingconnement descendant, et le plan horizontal n’ est pas inférieur a 45°, et les coefficients d’
ajustement de la résistance au poingonnement, « et «, , doivent €tre appliqués. Lorsque le ratio
A, ou A ,obtenu en divisant la distance entre le centre de poingonnement et les centres des points d’
appui, par la hauteur utile de la semelle, est égale a 1 ( correspondant a un angle d’ inclinaison égal
a45°), il est considéré que a,, ou a, est égal a 1, ce qui est cohérent avec la formule (8.5.5-1)
et la formule (8-17) du présent article. Selon le méme principe, dans la figure 8.5.5b), 1’ angle

entre la surface inclinée du prisme de poingonnement ascendant, et le planshorizontal, n’ est pas

!

inférieur a 45°; et les coefficients d’ ajustement de la résistance au poingonnement o, et ', ,

doivent étre appliqués. Les dispositions relatives au calcul de la résistance au poingonnement, ont

été établies en se référant a celles des « Spécifications CECS88:97 »:

Tout d’ abord, cet article présente le calcul de 1’ effort de-poinconnement descendant, pour lequel
le prisme de poingonnement en-dessous des poteaux et des piles’, est formé en reliant le bord des
poteaux et des piles, aux bords des sommets de§ pieux eoncernés. Dans ce cas, 1’ angle entre la
surface inclinée du prisme de poinconnement et leplan-horizontal ne doit pas étre inférieur a 45°.

Si cet angle est inférieur a 45°, il convient'de tracer une ligne*@'435¢ vers la surface inférieure de la

b

semelle depuis le bord de la pile, qui peut-ne pas-intersecterrles bords des pieux. Dans ce cas, les

pieux sont a 1’ extérieur du prisme de’ poingonnement.

Ensuite cet article présente lé calcul devl’ effort de poingonnement ascendant, pour lequel le prisme
de poingonnement est formé en reliant les bords aux sommets des pieux dans 1’ angle ou sur le bord
de la semelle, aveéc- le bord™ des pilesy, L% angle entre la surface inclinée du prisme de
poingonnement, et le plan horizontal , fie\doit pas &étre inférieur a 45°. Si cet angle est inférieur a
45°, il convient de tracer une ligne a 45° vers la surface supérieure de la semelle depuis le bord du
pieu, qui peut ne pas intersecter les bords des piles. Dans la figure 8.5.5b) , les lignes sont tracées
vers la surface supérieure de la semelle depuis les bords au sommet du pieu central, avec une

inclinaison a 45°.

8.6 Articulations

8.6.1 Pour les articulations cylindriques, la contrainte maximale de compression doit étre calculée

conformément a la formule de Hertz.

X (89)
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Avec
P—Effort de compression au niveau de la surface de contact
E, .E,—Module d’ élasticit¢ du béton de la partie supérieure et de la partie inférieure de 1’
articulation cylindrique, E, =E, = E,.
v, .v,—Coefficient de Poisson de la partie supérieure et de la partie inférieure de 1’ articulation
cylindrique, v, =v, =v,.

Les définitions des autres symboles sont donnéesdans 1’ article 8. 6. 1.

Selonl” article 3.1.8, v, =0.2. En 1’ introduisant dans 1’ équation (8-9) ,“en ebtient;

PE
o = 0.407 —(l . lj (8-10)

max l r] r2
La contrainte moyenne de compression dans 1’ articulation c¢ylindrique est de .

PEW
fon = 2o, =0.32 °(L - i) (8-11)
4 I \rNAT,

A 1’ état limite ultime, il est possible quela section ‘de 1 €lément. ne soit pas conforme a la formule

de Hertz ci-dessus. Ainsi, il convient de~déterminer la résistance de.1’ articulation selon le calcul a
1’ état élastique, et selon la contrainte admissible." En se référant aux « Régles des ponts JTJ 023—
85 » et aux « Regles de conception| des, ponts' routiers’» 'de 1975, on considere que la contrainte
admissible du béton de 1’ articulation est'de 0. 75f et que 1” effort de compression appliqué sur 1’
articulation est de P =vy,F,/1.3. En prenant en‘compte le coefficient de majoration de la résistance
du béton aux efforts concentrés B,/et son ceefficient d’ ajustement 1, (voir 1” article 5. 7.1 de la
présente norme ), Aa formule=f, =.0."75B8nf,, €st obtenue avec f,, résistance de calcul en
compression du -béton, 7y, coefficient -d * importance de la structure, et F,, effort de calcul de
compression dé€ 1’ articulation. En 1’ introduisant dans 1’ équation (8-11) avec le signe “=", on
obtient la formule suivante;

FE
0.758m.1. 20.32J%(1 1],

r T

La solution est la suivante:

7.14 (Bn.f.,)’1

YoFy < 1 1 (8-12)
[2-5
T r
La largeur de la surface de contact comprimée est de .
F,,/1.3
p = Po_ Yo ha (8-13)

Jul 0 2 vthdEc(L_Lj
' 130\, T
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8.6.2 La formule de calcul de 1’ effort de traction transversal, dans 1’ articulation, a été établie en
référence au « Manuel de conception routier-ponts en arc ( Volume I)» ( édition 1978). L’ effort de
traction transversal dans 1’ articulation est calculé selon la formule de E. Morsch .
a—-b
4h

2=1.5 P (8-14)

Avec
z—Effort de traction transversal dans 1’ articulation
P—Effort de compression au niveau de la surface de contact comprimée

a.b .h—Voir figure 8.6.1 de la présente norme

La formule de E. Morsch s’ applique aux calculs élastiques. Selonles «Regles des ponts JTJ 023—
85 » et en se référant aux « Regles de conception des ponts routiers » de-1975, on considére que la
contrainte moyenne admissible des armatures est de 0,68fsd’;et que 1 ’effort de compression de 1’
articulation est de P =y, F,,/1.3 ou f,, est la résistance decaleul a'la traction des armatures, vy, est
le coefficient d’ importance de la structure, et Fy, €st 1’ effort de calcul de compression de 1’

articulation. En supposant que la section d’ armatures €st A, et en introduisant les équations ci-

dessus dans la formule (8-14) avec le signg'«=», on obtient latelation 0. 68f A =1.5 a 4_hb X
Yo na . N
|3 pour laquelle la solution est la-suivante .
Yo < —h—f A (8-15)
BT 0,425 (an-b)

Selondes données expérimentales et des tésultats de recherches menées en 1977, produites par
quatre institutions, dont'la deuxieme filiale de la Société de Construction Municipale de Beijing, il a
été considéré que ‘levrapport entre 1’ effort- de traction transversal et 1’ effort de compression au
niveau de la sutface de contact comprimée de 1’ articulation, était compris entre 0.25 et 0.3, et que
1’ effort de traction latéral (dans la direction de la longueur de 1’ articulation) pouvait étre pris égal
a 0,1 fois 1’ effort de compression au niveau de la surface de contact comprimée. Ainsi, le rapport
entre 1’ effort de traction transversal et 1’ effort de traction latéral est de 2,5:3,0. Par conséquent,
apres avoir déterminé la section d’ armatures dans la direction transversale de 1’ articulation, la

section d’ armatures dans la direction latérale est prise égale a 0,4 fois la premiere.

La hauteur del’ articulation est de 0,8 a 1,25 fois sa largeur, ce qui reconduit les dispositions de 1’
article 329 des « Spécifications techniques pour la conception des chemins de fer, des autoroutes et
des routes urbaines » CH200-62 de 1’ ex-Union soviétique. Cette valeur a été adoptée par les

secteurs routier et ferroviaire dans les années 1950.
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8.7 Appareils d’ appui

8.7.1 Les appareils d’ appui sont des dispositifs de liaison entre le tablier et les appuis, qui
transmettent les descentes de charge provenant du tablier. Le choix du type et de la gamme des
appareils d’ appui ainsi que leur mise en place, ont une influence importante sur le mécanisme de
transmission des efforts dans la structure, et sont par conséquent des facteurs importants pour la

conception.

Par exemple, les appareils d’ appuis sphériques permettent des angles de rotation importants mais
leur rigidité a la torsion est faible. Par conséquent, les appareils”d’ appui néoprénes sont
généralement adoptés pour la conception des ponts courbes, afin de garantir la rigidité a la torsion
du tablier, et les appareils d’ appuis sphériques sont uniquément adoptés dans le cas particulier de

rotations importantes.

Lors de la conception de la structure, latempérature @ la mise en place des appareils d’ appui, ainsi
que les facteurs d’ exécution tels que miseien tension’ de la” précontrainte, doivent étre pris en
compte. En cas d’ omission de ces facteurs , les.efforts ainsi que des‘déformations des appareils d’
appui, peuvent dépasser les valeurside-ealcul.qui risquent d’” entrainer des pathologies telles que des

déformations excessives au cisaillement.

8.7.2 Les parametres -caractéristiques de«conception _des appareils d’ appui en élastomere fretté,
sont établis d’ apres/des résultats d’ essai portant sur les performances mécaniques de différents
types d’ appareils d appuiylors de 1’ établissement en 1992 de la norme industrielle JT/T 4—1993.
Ces résultats portent, sur<147 essais de ‘module de compression, et 105 essais de modules de
cisaillement, 61 essais d’ angles de rotation, 24 essais de coefficient de frottement entre la couche
téflon et les plagties métalliques, et 51 essais destructifs. Ensuite, les parametres caractéristiques
ont été déterminés par statistique. Lors de la révision de la norme JT/T 4—93 en 2003, certains
parametres ont ét€ mis a jour selon les retours d’ expérience des travaux et selon les résultats
complémentaires de 42 essais de modules de compression et 30 essais de modules de cisaillement en
laboratoire et en usine chez les fabricants. Les paramétres dans le présent article, ont été établis sur
la base des résultats de ces essais, et en se référant aux normes internationales telles que «
AASHTO-LRFD » norme européenne CEN/TC 167 N185 et BS5400.

8.7.3 Les calculs des appareils d’ appui en €lastomere fretté sont effectués pour les phases de
service et aux états limites de service. Ce principe est également adopté dans les normes
internationales. Par exemple, la vérification de la résistance a la compression des appareils d’ appui

est effectuée sous contrainte moyenne de compression dans 1’ article 14. 7. 5. 3. 2 des régles
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« AASHTO-LRFD ».

Dans le premier paragraphe de cet article, la surface comprimée des appareils d’ appui est la surface

effective qui est égale a celle qui s’ inscrit a 1’ intérieur des frettes d’ acier.

Dans les formules(8.7.3-2) ~ (8.7.3-5) du deuxiéme paragraphe, la déformation longitudinale
au cisaillement des appareils d’ appui A, se décompose en deux parties. La déformation de
cisaillement des appareils d’ appui, diie a la variation de température, au retrait et au fluage du
béton, peut étre calculée en fonction de la variation de longueur du tablier. La déformation au
cisaillement de 1’ appareil d’ appui, dle aux efforts longitudinaux et a la.composante de la réaction

d’ appui dans la direction longitudinale, peut étre calculée en fonction de 1\ effert de cisaillement

F
repris par 1’ appareil d’ appui. La formule de calcul de la déformation est tana = — = 2 (k;
e g e

laquelle F, est la valeur caractéristique de 1’ effort longitudinal, ?, est 17 épaisseur totale des couches

dans

en élastomere, A, est la déformation longitudinale de cisaillement de 1’ appareil d’ appui, G, est le
module de cisaillement de 1" appareil d’ appui, A -est.la sutface brute de 1’ appareil d’ appui, et
tana est la valeur de la tangente de 1’ angle de rotation/dd au cisaillement. Dés qu’ une valeur parmi
A, F, tana est connue, les autres valeurs peuvent étre calculéesiselon cette formule. Voir
figure 8-15.

Fi

o]

Figure 8-15_ Déformation de cisaillement.des couches en élastomere des appareils d’ appui

Les parametres’ caractéristiques d’ un appareil d’ appui individuel peuvent étre adoptés pour le

calcul.

La déformation au cisaillement de 1’ appareil d’ appui en élastomere fretté, diie a la composante de
la réaction d’ appui dans la direction transversale, doit étre prise en compte lorsque 1’ appareil d’
appui est placé au-dessus du chevétre, et présente une pente transversale suivant la méme pente.
Lorsque les appareils d’ appui sont posés parallelement au chevétre, il n’ y a pas de déformation
non-homogeéne de compression. Dans ce cas, la déformation transversale au cisaillement est

calculée de la méme maniere que pour la direction longitudinale.

Les formules (8.7.3-6) et (8.7.3-7) et (8.7.3-7) du paragraphe 2, stipulent la relation
entre 1’ épaisseur totale 7,, et les dimensions des appareils d’ appui. L’ épaisseur de 1’ appareil

d’ appui doit étre contenue dans une plage de valeurs appropriée, parce que si 1’ épaisseur est



trop élevée, cela peut étre défavorable a la stabilité du tablier sous trafic et si 1’ épaisseur est
trop faible, cela peut ne pas &tre compatible avec la déformation au cisaillement a reprendre et

a 1’ angle de rotation.

En se référant aux normes américaines et européennes, le module de 1’ élastomere a été pris en
compte dans le calcul de la déformation moyenne de compression du paragraphe 3 du présent

article, et sa valeur a été prise égale a 2000Mpa. Ce module n’ a pas été pris en compte dans le
[
calcul de 1’ article 3. 5. 6 des « Régles des ponts JTJ 023—85 ». La condition limite &, ,, =6 5“ a été

prescrite pour éviter la décompression des appareils d” appui. La condition limite de 6,  <0.07¢, a
été prescrite pour limiter la déformation verticale de compression, afin d’ assureg la stabilité de 1’

appareil d’ appui, voir figure 8-16.
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Figure 8-16 Déformation de ‘compression des appareils d’ appui

La contrainte de traction est reprise par les frettes en acier augsein du néoprene. Cette contrainte est
die aux efforts verticaux et horizentaux: 1la valeur de la-contrainte de traction est calculée en
fonction des efforts de compression werticale et de,_cisaillement, ainsi que des épaisseurs des
couches d’ élastomere depart et.d’ autre de\la frette’, “Ie coefficient K de la formule (8.7.3-10)
du paragraphe 4, est/ un coeffieient d’ajusternent dont la valeur est prise égale a 1.3 dans les

Eurocodes, a 2 dans_les normes UIC, -et\a 173 dans la présente norme.

8.7.4 Les dispositions des « Regles des ponts JTJ 023—85 » concernant la vérification de la
stabilité au/glissement, en service, ont été reconduites dans la présente norme. Le coefficient
dynamique des’charges de véhicule de la formule (8.7.4-5), a été pris égal a 0.5 fois sa valeur
caractéristique. L’ objectif est de prendre en compte la valeur minimale de la réaction d’ appui de

maniere sécuritaire, ceci ayant été déterminé par des calculs de vérification.

8.7.5 Pour les appareils d’ appui en néopréne-téflon, la déformation générée par 1’ effort de
frottement ne doit pas dépasser la déformation de cisaillement admissible dans les couches d’

¢élastomere.

Dans le terme G A tana = F\ ( voir commentaires de 1” article 8.7.3) a droite du signe “ <" des
formules (8.7.5-1) et (8.7.5-2), F, est 1’ effort horizontal maximal lorsque tana est prise égale a

sa valeur limite admissible. Dans ce cas, la valeur de A, est déterminante pour que 1’ effort F, soit



supérieur a 1’ effort de frottement. Si la valeur de A, est trop faible pour les appareils d’ appui en
néoprene-téflon, les dispositions du présent article ne seront pas satisfaites et une déformation au
cisaillement excessive dans les couches d’ élastomére risque de se produire lorsque 1’ effort de

frottement devient important.

8.8 Joints de dilatation

8.8.1 Selon les conditions de service des ponts existants, les joints de dilatation de nombreux
ponts ont été endommagés avant la fin de leur durée de service attendue lors deda conception. Outre
des raisons telles que les matériaux ou des mises en ceuvre non-conformes, ‘certains plans d’
exécution n’ indiquent pas nécessairement les consignes a respecter pour avoir une bonne mise en
place de ces dispositifs, ce qui peut porter préjudice a la qualité de T’ installation des joints de
dilatation. Cet article précise les précautions a prendre eni.compte lors'de la conception, du choix,

et de 1’ établissement des plans des joints de dilatation.

8.8.2 Outre les facteurs énumérés dans le présént article, “de nombreux facteurs peuvent
également affecter le déplacement du joint de‘dilatation tels que’l “angle.de rotation de la poutre a 1’
extrémité, les gradients verticaux et transversaux-de température, 1 effort centrifuge sur les ponts
courbes, les longueurs inégales des-petutresten travées ‘de rive des ponts biais. Le coefficient de
majoration du déplacement [3, “doit. étre “appliqué dans “le.‘ealcul du déplacement du joint de
dilatation. La valeur de {3 est"prise’égale.d 1. 3-dans les normes allemandes « Joints de dilatation des
ponts routiers ». Dans la-présente™norme, il est' stipulé.que la valeur de 3 doit &tre prise dans une

plage allant de 1.2 a/l. 4, en fonction derfacteurs favorables ou défavorables de conception.

Le retrait et le fluage.du béton sont des effets continus qui vont s’ étaler sur des années. Au moment
de leur finitiony une ouverture additionnelle sera générée au niveau du joint de dilatation, ce qui
crée une marge supplémentaire pour sa fermeture. Compte tenu du fait que le retrait et le fluage du
béton sont des effets de long terme, le racourcissement du tablier, di a ces effets, n’ est pas pris en
compte directement dans le calcul, mais peut étre considéré en tant que facteur favorable, lors de la

détermination de la valeur du coefficient de majoration du déplacement 3.

La déformation au cisaillement des appareils d’ appui en néopréne, dlie aux efforts de freinage, va
entrainer des déplacements des joints de dilatation dans la direction des efforts de freinage, selon les
travures du tablier, et la fagcon dont les appareils d’ appui en néopréne ont été mis en place. Les
déplacements d’ ouverture et de fermeture du joint de dilatation, doivent &étre calculés selon des

conditions spécifiques.

Lorsqueles appareils d’ appui néopréne sont posés au-dessus des chevétres supportés par des piles-
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pieux, la rigidité des néoprenes et la rigidité des chevétres supportés par les piles-pieux sont
montées en série, le déplacement di aux efforts de freinage peut étre calculé en prenant en compte
la rigidité résultante du montage en série, selon les « Exemples de calcul des appuis de VIPP a
hourdis continu( version révisée ) ».
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9 Dispositions constructives

9.1 Généralités

9.1.1 Selon les études de la durabilité effectuée sur des<structures en béton en Chine, et en se
référant aux dispositions des « Spécifications pourla” eonception des ouvrages routiers en béton
durables » et aux dispositions des normes internationales, les ajustements suivants ont été apportés

sur 1’ épaisseur d’ enrobage :

1. L’ épaisseur d’ enrobage ne ‘doit pas étre inférieure au diametre de la barre afin d’ assurer 1’

adhérence entre la barre et'le béton.

2. En prenant en compte les effets de la“carbonatation du béton et de la corrosion des
armatures, 1 €paissetr minimale~d? enrebage n’ est plus calculée a partir du bord extérieur
des barres, longitudinales principales, 'mais a partir du bord extérieur des armatures qui sont

situées te plus & 1”7 extérieur ( barresslongitudinales, cadres, ou armatures de diffusion).

3.3 Les exigences sur 1’ épaisseur d’ enrobage ont été établies selon la classe d’ exposition

(article’4.5) et en fonction de la catégorie de 1’ élément et de sa durée de vie.

9.1.2 I est également recommandé que 1’ enrobage ne soit pas trop épais. Sinon, des mesures
efficaces doivent étre prises pour éviter 1’ éclatement du béton de surface. L’ utilisation d’ un béton
fibré ou d’ armatures de peau en treillis soudé, sont les moyens les plus courants. Afin de s’ assurer
que le treillis ne devienne pas un vecteur de corrosion, des mesures efficaces d’ isolation et de
positionnement doivent étre prises. Dans le méme temps, 1’ épaisseur d’ enrobage prise en compte

pour les treillis peut &tre réduite.

9.1.3 En se référant a 1’ article 18. 11 de la « Norme allemande pour la conception et de la

construction des structures en béton armé DIN1045, 1978 » ( ci-aprés dénommée « Norme

5374



allemande DIN1045 ») , cet article stipule quelles sont les dispositions a mettre en ceuvre pour les
armatures de peau en treillis soudé, dans 1’ enrobage des armatures de diametre supérieur @ 36mm.
Ces dispositions sont indépendantes de 1’ épaisseur de 1’ enrobage et sont applicables a toutes les

épaisseurs d’ enrobage.

Les limites de diametre et le nombre de barres qui constituent un paquet d’ armatures, ont été

déterminées en référence aux normes américaines et allemandes.

9.1.4 La longueur d’ ancrage minimale /, des barres doit étre calculée selon la formule suivante;

md’ 1 fud

b=l X adr T

(9-1)

Avec
f.—Résistance caractéristique a la traction des armatures
d—Diametre de la barre
7—Contrainte d’ adhérence limite entre 1’ armatare et le“béton, prise selon la « Norme
anglaise de conception des ponts en béton BS5400 ;1984 »( ci-aprés dénommée « Norme
anglaise BS 5400 ») , voir tableau 9-1

Tableau 9-1 La contrainte d’adhérence limite entre‘armature et béton (MPa)

Classes de béton
Armatures = i .
25 C30 C35 =C40
Barre lisse en traction 4 1.6 1.8 1.9
Barre lisse en compression 1,7 1.9 2.1 2.1
Barre nervurée en traction 2.5 2.8 3.1 3.3
Barre nervurée en compression: 3.1 3.5 3.8 4.1

Dans le cas;des, barres comprimées, les normes américaines et allemandes stipulent que les effets
des crochets d’jextrémité, peuvent étre négligés et doivent étre considérés en tant qu’ extrémité
rectiligne. Dans le cas de barres tendues, la longueur d’ ancrage de 1’ extrémité en crochet, est
prise égale a 0,7 fois celle prescrite dans 1’ article 18.5.2.2 de la « Norme allemande DIN1045 ».

9.1.59.1.6 Les dimensions des crochets et des cadres ont été prescrites en référence a la «
Norme de contrdle de la qualité des travaux de structures en béton armé »( GB 50204 ) ( ci-apres
dénommée « Spécification GB 50204 ») et « Spécification des travaux des ponts routiers » ( JTG/T
F50).

9.1.7 Les limites de diametre des barres ligaturées ont été prescrites en référence a 1’ article 8. 4.2
de la « Norme GB 50010 ».



9.1.8 Les dispositions relatives au soudage par raboutage des barres ont été établies en référence a
17 article 5.4.5 de la « Norme GB 50204 ».

9.1.9 Les dispositions relatives aux barres ligaturées ont été établies en référence a 1’ article 5.4.6
de la « Norme GB 50204 ». Les dispositions relatives a la longueur de recouvrement des paquets d’
armatures ont été établies en référence a 1’ article 18. 11.5 de la « Norme allemande DIN1045 ».
Selon 17 article 5. 4. 6 de la « Norme GB 50204 » et en référence aux normes américaines et
allemandes, dans des conditions de réalisation difficile, le pourcentage des barres ligaturées peut
étre supérieur a 25% , mais la longueur de recouvrement doit &tre augmentée. Ces dispositions sont
prescrites selon le tableau 8.4.4 de la « Norme GB 50010 ».

9.1.10 Les « Spécifications techniques relatives a la liaison desbarres’ par coupleurs »(JGJ 107)
ont été promulguées en 1996, et révisées partiellement en 1998. 'Dans' la derniere révision en
vigueur, il est stipulé que 1’ épaisseur d’ enrobage des coupleurs ne“doit pas étre inférieure a 1’
épaisseur minimale d’ enrobage des barres principales et ne deit pas étre inférieure a 15mm. Les

dispositions du présent article ont été établies en référence a‘lanorme ci-dessus.

9.1.12 Les dispositions de la version précédente de’ cette norme,~ont été reconduites dans le

présent article.

1. En cas de rupture d’ un élément.sous un effort de’compression, il est important d’ éviter une
rupture fragile soudaine du’béton, rupture qui dépend du taux d’ armatures longitudinales
minimal et de la.dispesition des cadges."En outre, du fait du fluage du béton sous un effort
de compression, unewpartic de 1>-effertvde compression repris initialement par le béton sera
transmise aux 'armatures. Ainsi, le~tauXx d’ armatures comprimées est plus élevé. Les
normes,-américaines et allemandes, stipulent respectivement que le taux d’ armatures
principales dans les éléments sollicités a la compression, ne doivent pas étre inférieurs a 1%
et & 0,87 % . Toutefois, si la section transversale de 1’ élément en béton, a été
surdimensionnée lors de la conception, la quantité d’ armatures requise peut étre calculée en
fonction de la section transversale réduite qui est réellement nécessaire. L’ article 5. 8. 4. 1
de la « Norme anglaise BS 5400 » stipule que la section transversale de 1’ armature A, dans
un poteau, ne doit pas étre inférieure a la valeur minimale entre les deux valeurs que sont,
1% de la section transversale du poteau et 0. ISN/f, (N étant la valeur limite de la charge
axiale, f, étant la limite d’ €lasticité de 1’ armature. Par exemple, pour un poteau de 1,5 m
de diametre, N = 25000kN, f =335MPa, A = 11194mm” et le taux d’ armature équivalent
est de 0,6 % ). En réalité, les taux minimaux d’ armatures des éléments sollicités a la
compression, prescrits par les normes étrangeres, sont de 1’ ordre de 0,6 % . Dans les
normes étrangeres, les éléments sollicités en compression axiale, et les éléments sollicités en

compression excentrée, sont tous dénommés éléments sollicités en compression, ou
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poteaux. De méme, les éléments sollicités en compression axiale et les éléments sollicités
en compression excentrée, ont été considérés comme étant d’ un méme type dans la présente
norme, et leur taux minimal d’ armatures est le méme. Il est stipulé dans les « Regles des
ponts JTJ 023—=86 » que le taux minimal d’ armatures longitudinales des éléments sollicités
en compression axiale est de 0,4% . Ce taux a ét€ augmenté a 0,5% dans la version
précédente de la présente norme. Il a été également stipulé que les bétons de classe de
résistance supérieure ou égale a C50, doivent &tre considérés comme béton a haute
résistance et que dans ce cas le taux minimal d’ armatures longitudinales doit étre augmenté
a0,6%. Les dispositions de la version précédente ont été reconduites dans la présente

norme.

2. Le taux minimal d’ armatures tendues des éléments sollicités en flexion a été déterminé en

supposant que le moment de fissuration est égal au moment résistant de la poutre en béton
armé de mémes dimensions. L’ objectif est d’ éviter la.rupture’ fragile de 1’ élément lorsque
des fissures apparaissent au bord tendu du béton du fait'de 1’ insuffisance des armatures.
Selon les exigences ci-dessus, le taux minimal d’ atmatures tendues pour les éléments en

béton armé sollicités a la flexion, est de 45f,/f.,.

9.1.13 Les exigences de la formule (9.1..¥3 ssur le taux minimal 'd” armatures pour les éléments

en béton précontraint, sollicités a la-flexion, sont similaires @ celles des éléments en béton armé

sollicités a la flexion, présentées,ci-dessus et peuvent étre“exprimées par M =M.

9.2

Dalles

9.2.6 Les dispositions.des barres dans les 'dalles biaises présentées dans la version précédente de

cette norme, ont été" reconduites. Ces dispositions ont été Etablies en se référant aux normes

internationales et aux explications complémentaires suivantes:

S70

1. 11 est stipulé dans 1’ article 5. 8. 10. 1 de la « Norme anglaise BS 5400 » que les barres

principales dans les dalles biaises doivent étre disposées aussi proches que possible de la

direction du moment de flexion principal.

.11 est indiqué dans 17 article C9.7. 1.3 de la « Norme Américaine relative a la conception des

ponts routiers - méthode de conception par application de coefficients partiels aux charges et
aux résistances, 1994 » (ci-apres dénommée « Norme Américaine AASHTO-LRFD ») , que
si 17 angle biais de la dalle n’ est pas supérieur a 25°, les armatures principales de la dalle
peuvent étre disposées parallelement a 1’ axe longitudinal du pont, et que 1’ influence de

cette disposition sur la résistance de 1’ élément, est uniquement d’ environ 10%. Il est



stipulé dans 1’ article 5. 8. 10. 2 de la « Norme anglaise BS 5400 » que les armatures
principales et les armatures de répartition sont généralement disposées dans la direction
perpendiculaire a la ligne d’ appui et dans la direction parallele a la ligne d’ appui, avec des
barres paralleéles a 1’ axe longitudinal du pont, disposées sur chacun des cotés libres de la
dalle.

3. Les dalles monolithiques préfabriquées, sont des dalles dont le rapport entre la largeur et la
longueur est faible, et dont le mécanisme de transmission des efforts de flexion, est similaire
a celui des dalles orthogonales de portée égale a la portée biaise. Il est stipulé dans 1’ article
5.8.10. 2 de la « Norme anglaise BS 5400 », que pour les dalles” présentant un biais
important, et pour lesquelles le rapport largeur/longueur est faible, ‘les barres peuvent étre

disposées parallelement et perpendiculairement aux coOtés libres=des dalles.

4. Selon les études de Vogt, les sommets correspondant,aux angles obtus des dalles biaises
isostatiques, sont sollicités par des moments négatifs -dans, la direction perpendiculaire a la
bissectrice de 1’ angle obtus. Selon les études.de Homberg, les efforts de réaction aux
sommets « obtus » des dalles biaises isostatiques’, sont pluSieurs fois supérieurs a ceux des
dalles orthogonales isostatiques. Par conséquent, des barres perpendiculaires a la bissectrice
de 1’ angle obtus, sont disposées au niveau de la face supérieure, pour résister aux moments
négatifs, et des barres parallgles’a la'bissectrice de 1’ angle obtus, sont disposées au niveau

de la face inférieure pour résister'a‘la traction.

9.3 Poutres

9.3. 1 Des rentretoisesd’ about doivent’ étre prévues dans les tabliers constitués de poutres
préfabriquées em T. Selon les conventions de conception chinoises, des entretoises intermédiaires
doivent étre également prévues dans les tabliers constitués de poutres préfabriquées en T. Il est
stipulé dans 1 article 8. 12. 2 de la « Norme Américaine AASHTO-LRFD, 14" Edition » que lorsque
la portée de calcul des poutres de section en T, est supérieure a 12m, une entretoise doit &tre placée
dans la section de moment de flexion maximal a mi-travée. Cette disposition est similaire a celle

adoptée dans les conventions de conception chinoise.

Des entretoises d’ about doivent &tre prévus dans les tabliers constitués de poutres-caissons. Des
entretoises intermédiaires doivent étre également prévus dans les tabliers courbes de section caisson.
Il est stipulé dans les articles 8.12.1.8.12.3, 9.10.3.3, et 9.10.3.5 de la « Norme Américaine
AASHTO 14th Edition » que les entretoises intermédiaires doivent étre prévues pour les tabliers
courbes de section caisson dont les rayons de courbure intérieurs sont inférieurs a 240m. Pour les

tabliers courbes en béton armé de section caisson, 1’ espacement entre les entretoises intermédiaires
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ne doit pas étre supérieur a 12m. Pour les tabliers courbes en béton précontraint de section caisson,
1’ espacement entre entretoises intermédiaires doit étre déterminé en tenant compte des conditions

réelles.

9.3.2 1l est stipulé dans les « Regles des ponts JTJ 023—=85 », que pour les poutres en T ou en I,
1’ épaisseur du hourdis, au niveau de la jonction entre hourdis et ame, ne doit pas étre inférieure a
1/12 de la hauteur de la poutre, ce qui est une épaisseur faible par rapport a celles adoptées dans les
conceptions courantes. En se référant a 1’ article 5. 3. 15 de la « Norme des ponts ferroviaires » TBJ
2—_85 (ci-aprés dénommée « Normes TBJ 2—85 ») , il est stipulé dans la présente norme, que 1’
épaisseur du hourdis, au niveau de la jonction entre hourdis et ame, ne dgit pas étre inférieure a 1/

10 de la hauteur de la poutre, et que 1’ épaisseur du gousset peut étre prise en compte.

Pour les ponts-caissons, 1’ épaisseuren section centrale du hourdis supérietr et du hourdis inférieur,
ne doit pas étre inférieure a 1/30 de la portée nette transversale du“hourdis, et ne doit pas étre
inférieure a 200mm. Les exemples de 17 ponts-caissons rectangulaires illustrent que les épaisseurs
des hourdis sont proches de la valeur ci-dessus. "Des. dispositions similaires ont été également
présentées dans les articles 9.9.1 et 9.9.2 de la ¢ Norme ‘Américaine AASHTO 14th Edition ».

Dans la version précédente de la présente.norme. il est stipulé que1’ épaisseur de 1’ ame des poutres
en T, en I et en caisson, ne doit pas-étre inférieure a 140 mm. Dans cette révision, il est stipulé
que 1’ épaisseur de 1’ ame des poutres en.T, en I et en caisson, ne doit pas étre inférieure a 160
mm. Dans le cas de 1’ ame d” épaisseur.variable, latlongueur de la zone de transition ne doit pas
étre inférieure a 12 fois la. différenice entre sa largeur maximale et minimale, ce qui est similaire aux
dispositions des articles, 8. 11 3 et 9. 9. 3. de\law« Norme Américaine AASHTO 14th Edition ».

La pentede la face infériedre des goussets'des ponts a poutres continues, ne doit pas étre supérieure

a 1/6, pour éviter des changements brutaux de la section transversale du hourdis.

9.3.3 Les dispositions de 1’ article 6. 2. 12 des « Regles des ponts JTJ 023—85 », relatives a 1’

espacement net minimal entre les barres ont été reconduites.

9.3.4 Lorsque la longueur de la partie en encorbellement du hourdis est grande, un moment de
flexion positif peut apparaitre en-dessous du point d’ action de la charge des roues de véhicule. Des

illustrations sont présentées a 1’ article 4.2.5 de la notice explicative.

9.3.5 En ce qui concerne les armatures dans le hourdis inférieur des poutres-caissons, des
dispositions pour les ponts en béton précontraint ont ét€ données dans 1’ article 6.2.36 des « Regles
des ponts JTJ 023—85 », dispositions qui prescrivent une section d’ armatures supérieure ou égale a

0.25% ~0.30% de la section béton dans la direction longitudinale et dans la direction transversale
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du pont. En se référant aux articles 8.17.2.3 et 9.2.4 de la « Norme Américaine AASHTO 14th
Edition », il est stipulé, dans la version précédente de cette norme, que pour les ponts en béton
armé, la section d’ armatures dans le hourdis inférieur, ne doit pas étre inférieure a 0.4% de la
section béton, et que pour les ponts en béton précontraint, la section d’ armatures dans le hourdis
inférieur ne doit pas étre inférieure a 0. 3% de la section en béton. Ces dispositions ont été

reconduites dans la présente révision.

9.3.6 Pour les poutres en béton armé en T ou en caisson, les armatures longitudinales principales
du hourdis doivent étre disposées a 1’ intérieur de la largeur participante, car la contrainte dans la
partie du hourdis en dehors de la largeur participante est faible, et que/lessarmatures principales
seront peu efficaces. Des armatures de construction de 0. 4% la section”du béton, doivent &étre
disposées dans les zones de hourdis en dehors de la largeur pasticipante. Cette disposition a été
établie en se référant a 1’ article 8.17.2. 1 de la « Norme Américaine AASHTO 14th Edition ».

9.3.7Des armatures longitudinales de construction doivent€tre.disposées au niveau des deux faces
latérales de 1’ ame de la poutre, pour résister aux fissures dans les zones tendues de 1’ dme. Il est
stipulé dans 1’ article 6. 2. 10 des « Regles des ponts-JTJ 023—85"» que pour les poutres en béton
armé, entierement coulées en place, la section transversale ‘des ‘armatures longitudinales de
construction ne doit pas étre inférieure a(0.0005 ~ 0. 0010) bhet que pour les poutres creuses a
parois minces, la section transversale-dés afmatures longitudinales'de construction ne doit pas étre
inférieure a (0. 0015 ~ 0. 0020°)'bhy »Dans le présent-article; la section minimale d’ armatures
longitudinales de construction” est “prise“égale @ (00010 ~ 0. 0020 ) bh pour les deux types de
poutres, et il convient de respecter,la section minimale de 0. 0020bh pour les poutres creuses a
parois minces. L’ importanee dés armatures “longitudinales de construction au niveau des faces
latérales a été soulignée €galement dans.les mornies internationales. Par exemple, il est stipulé dans
1’ article 5. 8.04. 2 de, la” « Norme anglaise BS 5400 » que la section minimale des armatures
longitudinales de construction au niveau des faces latérales, ne doit pas étre inférieure & 0. 0005bh,,.
Il est stipul¢ dans1” article 8. 17.2. 1.3 de la « Norme Américaine AASHTO 14th Edition » que si la
hauteur de la poutre est supérieure a 610mm, des armatures longitudinales de construction de
section égale a 10% de celle des armatures principales tendues, doivent étre disposées au niveau
des faces latérales tendues et les armatures longitudinales de construction de section 264mm2 par
metre de largeur, et doivent aussi étre disposées au niveau des autres faces. De plus, dans les zones
proches des appuis, ou les efforts de cisaillement sont importants, 1’ espacement entre les armatures

longitudinales de construction doit &tre diminué afin de mieux résister aux fissures.

9.3.8 Cet article a été établi en référence a 1’ article 6. 1.5 de la « Norme GBJ 10—89 » et a 1’
article 8. 6. 12 relatif aux « Structures en béton » rédigé par Wang Yijun. Les dispositions de cet
article ont pour objectif de garantir la longueur d’ ancrage des armatures arrétées et la résistance a la

flexion de la section inclinée.



9.3.9 Au niveau des appareils d’ appuis, 1’ état de contrainte au niveau de 1’ intrados de la
poutre,, dii aux efforts concentrés de réaction d’ appui est complexe,. Afin d’ améliorer la résistance
a la flexion et la résistance au cisaillement des sections inclinées, ainsi que la résistance aux
contraintes de traction sur la face inférieure de la poutre, a proximité des appareils d’ appui, au
moins deux barres longitudinales principales, ou 1/5 des barres longitudinales principales tendues
doivent étre prolongées, en allant au-dela de la section sur appui, aux extrémités des poutres. Ces

dispositions sont identiques a celles de 1’ article 6.2. 13 des « Regles des ponts JTJ 023—85 ».

9.3.10 Les dispositions du présent article ont été établies en reconduisant I¥carticle 6. 2. 17 des «
Regles des ponts JTJ 023—=85 » et en se référant a 1’ article 7.2.5 de la ¢ Norme GBJ 10—89 » et
a1’ article 8. 7 des « Structures en béton ». L’ objectif de cet article est/ de s’ assurer que la
résistance a la flexion de la section inclinée, ne soit pas inférieure| a la résistance a la flexion de la

section droite.

9.3.11 Cet article reconduit les dispositions de 1” article 6. 2. 14 des « Regles des ponts JTJ 023 —
85 » et prescrit les limites de nombre de lits et dediamétres des barres pour les cages d’ armatures

soudées.

9.3.12 Avant 1’ apparition des ‘fissures inclinées, les Contraintes principales de traction sont
reprises par le béton et les contraintes dans:les cadres sont faibles. Apres fissuration du béton, les
contraintes dans les cadres sont;devenues impottantes, et par conséquent, le nombre de cadres doit
étre suffisant pour qu -ils./puissent reprendre les' eontraintes de traction inclinées qui étaient
initialement reprises par le béton: Ainsi;"il est'nécessaire de prescrire un taux minimal d’ armatures
pour les cadres. Envse référant a la norme américaine ACI318-05, le taux minimal d’ armatures des

cadres est pris-égal a p,, = 1.2 (Q Pour 1’ acier HPB300, le taux minimal d’ armatures des

o

cadres, ne doit-pas étre inférieur a 0. 14% et pour 1’ acier HPB400 , le taux minimal d’ armatures

des cadres, ne/doit pas étre inférieur a4 0.11% .

En plus deleur résistance au cisaillement dans les sections inclinées, les cadres participent également
a éviter le flambement des barres longitudinales. Dans ce cas, les cadres doivent étre fermés, et
leur disposition doit étre la méme que celle cadres dans les éléments sollicités a la compression
(voir article 9. 6. 1 et la notice d’ explication correspondante). Il est stipulé dans les « Régles des
ponts JTJ 023—85 » que, si les barres enserrées par les cadres sont sollicitées a la traction, le
nombre de barres tendues de chaque c6té des cadres, ne doit pas étre supérieur a 5. Dans le présent
article, le nombre de barres tendues enserrées par des cadres n’ est pas limité tant qu’ elles sont

positionnées correctement dans 1’ élément.
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Si 1’ espacement entre cadres, est trop grand, des fissures inclinées peuvent apparaitre entre deux
cadres adjacents. Il est stipulé dans les « Reégles des ponts JTJ 023—85 » que 1’ espacement entre
cadres ne doit pas &tre supérieur aux 3/4 de la hauteur de la poutre, et ne doit pas étre supérieur a
500mm. En se référant a 1’ article 18.19.3 de la « Norme Américaine AASHTO 14th Edition » et
au tableau 10.2. 10 de la « Norme GB 50010—2002 », il est stipulé dans la présente norme que, 1’
espacement entre cadres ne doit pas étre supérieur a 1/2 de la hauteur de la poutre, et ne doit pas
étre supérieur @ 400mm. Dans les zones de recouvrement des barres ligaturées, 1’ espacement des
cadres doit étre réduit, afin d’ améliorer d’ adhérence entre les armatures et le béton. Dans les
zones proches des points d’ appui, zones ou les efforts tranchants sont impertants, 1’ espacement

des cadres doit étre réduit afin de limiter 1’ ouverture des fissures.

9.3.13 Les effets de 1’ interaction entre les efforts de cisaillement=et les moments de torsion,
doivent étre pris en compte pour déterminer le taux minimal d’ armatures en cadres pour les
éléments sollicités a la flexion, au cisaillement et a la torsion. »Selon les articles 4. 5.2 et 8.4.2 des
« Structures en béton », le taux minimal d’ armatures en‘cadresypour les éléments sollicités a la
torsion simple est de 0. 055f,,/f,,. Selon 1’ article 973,12 de'la présente norme, le taux minimal d’
armatures en cadres pour les éléments sollicités a'la flexion est de"0. 11% ~0.14% ( dénommé ci-
apres par ¢ dans le présent article). Le taux-miunimal d’ armatures encadres des éléments sollicités
a la flexion, au cisaillement et a la torsion peut &tre déduit selonwune relation linéaire avec le
coefficient de minoration de la résistanee du“béton B, ( veir article 5.5.4) et peut étre pris entre les

taux d’ armatures des cadres ci-dessus. ‘La formule.de calcul est [(Z,Bt -1) [0. 055];Cd - c] + c},

comme présentée dans le.paragraphe 3 du présent atticle. Pour les éléments sollicités a la torsion
simple, B, = 1. 0 et Ja, valeur de”calcul.devcette formule est de 0. 055f.,/f.,. Pour les éléments

sollicités aux efforts tranchants, B, =0.5 etla,valeur de calcul de cette formule est c.

Le taux d’-armatures' longitudinales des éléments sollicités a la flexion, au cisaillement et a la
torsion ne doit-pas étre inférieur a la somme du taux minimal d’ armatures longitudinales des
éléments sollicjtés a la flexion et du taux minimal d’ armatures longitudinales des éléments sollicités
a la torsion. Le taux minimal d’ armatures longitudinales des éléments sollicités a la flexion doit
étre pris conformément a 1’ article 9. 1. 12 de la présente norme. Pour les éléments sollicités au
cisaillement et a la torsion, le taux minimal d’ armatures longitudinales est pris égal a 0. 08 (28, —
1)f../f., en se référant a 1’ article 4.5.2 et 8.4.2 des « Structures en béton » et a 1’ article 7.2. 10
de la « Norme GBJ 10—89 ». Pour les éléments sollicités a la torsion simple, B, =1.0, le taux
minimal d’ armatures longitudinales est pris égal a 0. 08f,,/f,,. Pour les éléments sollicités au

cisaillement simple, 8, =0.5, le taux minimal d’ armatures longitudinales est pris égal a zéro.

9.3.14 Pour les poutres dont 1’ intrados est courbe, les armatures longitudinales tendues ont

tendance a se déplacer vers le bas, ce qui va entrainer 1’ éclatement de 1’ enrobage. Par
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conséquent, 1’ espacement des cadres doit &étre réduit dans cette zone d’ intrados courbe. La
situation est similaire lorsque les armatures sont placées au niveau des angles concaves, et dans ce
cas les armatures longitudinales doivent étre prolongées d’ une distance suffisante pour étre ancrées

dans le béton.

En supposant que le rayon de la courbe d’ intrados de la poutre est de r, et que 1’ effort de traction
des armatures principales de la partie dans la courbe est F', 1’ effort de compression radial sur la
longueur unitaire d’ arc, est la pression radiale sur la longueur de 1’ arc ( espacement entre étriers )
est de u = F/r, et 1’ effort radial sur la longueur d’ arc s, (1’ espacement entre cadres) est de F, =
us = (F/r)s,. Si la section des barres principales est A, et la résistance de"calcul en traction des
armatures est f,,, 1’ effort de traction des barres est de F =f,,A,. En introduisant la valeur F dans la
formule de calcul de F_, il est obtenu F, =f, ;A s /r. En supposant-que la section d’ un brin de
cadre est A, et que la résistance de calcul a la traction des cadres est de'f,,, 1’ effort résistant en
traction d’ un cadre a deux brins, est de F, =2f, A,,. Dansla direction radiale, 1’ effort résistant en
traction des cadres a deux brins doit étre en équilibre avecd effort de traction radial généré par les
barres principales tendues et tenues par le cadre, soit' 7, = F ‘et ainsi A, = (f.,/f.,) x (As,/2r) =
m(A,s,/2r). En introduisant m = f,,/f,, dans cefte équation, on obtient la formule (9.3.14-1).
Cette formule (9. 3. 14-2) a été établie pour \les courbes circulaires et peut donner des résultats

approximatifs satisfaisants pour les courbes, qui he sont pas_circuldires.

9.3.15 Des armatures sous forme dexboucle ont ,été utilisées depuis des années, pour relier les
hourdis supérieurs des poutres en T, adjacentestet ¢ “est une conception courante. Dans la direction
longitudinale du pont, les zoties de recouvrement.de toutes les armatures sous forme de boucle, se
situent dans une mémexsection longitudinale:, La longueur de recouvrement de ces armatures sous
forme de boucle estaniguement 20 foisJeur diamétre et 1’ espacement entre les boucles est faible. 11
est ainsi important‘de, prendre des mesures pour renforcer ces connections par boucle et une méthode
consiste a prévoir des barres continues a 1’ intérieur de ces boucles, qui les traversent dans la
direction longitudinale. De plus, 1’ épaisseur du hourdis doit étre suffisante vis-a-vis de 1’ exigence

d’ enrobage des armatures sous forme de boucle.

9.3.16 Les dispositions de 1’ article 6. 2. 31 des « Regles des ponts JTJ 023—85 » ont été
reconduites dans le présent article. L’ épaisseur minimale de la couche du béton frais des poutres
constituées de composants préfabriqués et de béton coulé en place, a été€ prescrite en se référant au
ponts déja construits. Par exemple, 1’ épaisseur de la couche de béton coulé en place du pont Hang
feng xian dans la province Zhe Jiang est de 150mm. En se référant a 1’ article 7. 5. 17 de la
« Norme GBJ 10—89 », il est stipulé que la surface supérieure de la dalle préfabriquée doit étre une

surface rugueuse avec des rainures d’ au moins 6mm de profondeur.

9.3.17 L’ interface entre le béton préfabriqué et le béton coulé en place des poutres constituées de
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composants préfabriqués et de béton coulé en place, est sollicité au cisaillement. Lorsque le taux d’

armatures de cisaillement, au niveau de 1’ interface, est inférieur a 0. 10% , ces armatures ne sont

pas efficaces pour résister au cisaillement ( voir 1’ article 9. 2.3 des « Structures en béton »). Il est
stipulé dans 1’ article 7.4.2.3 de la « Norme anglaise BS 5400 » que le taux minimal d’ armatures
de cisaillement, au niveau de 1’ interface est de 0. 15% , avec un espacement qui ne doit pas étre

inférieur a 4 fois 1’ épaisseur du hourdis, et ne doit pas étre inférieur @ 600mm.

9.4 Eléments de tablier en béton précontraint

9.4.1 Les dispositions du présent article, dispositions relatives a 1’ espacement des cadres sont
plus exigeantes que celles de la version précédente de la norme. Les cadtres doivent étre disposés de
maniere plus dense au niveau des sections a 1’ extrémité des poutres, 'du fait de la concentration des
ancrages de précontrainte et de la complexité des contraintes dans ces sections. Des cadres
complémentaires doivent également étre disposés dans le talon-des poutres en T, car les armatures
de précontrainte sont concentrées dans le talon, etle talon est Ssoumis a des efforts de compression
importants lors de la mise en tension des cables de précontrainte,Les cadres doivent étre disposés
de maniere plus dense au niveau des sectiens proches des points d? appui, car ces zones sont

soumises a des efforts tranchant importants et a‘des contraintes de” traction.

9.4.3 Cet article a ét€ mis a jour, cn prenant en compte les dispositions de 1’ article 3.2 de la
présente norme. Selon les études de 1’ Académie' des, sciences du batiment, 1’ adhérence entre fils
lisses et béton est faible et les ruptures des €lémerits ‘d” essai, sont toutes dues au glissement des fils
lisses, dont la résistance h ™a_pas pu eentribuer a/la résistance d’ ensemble. Pour les éléments
sollicités a la flexion, qui présentent' des- fils lisses de diametre 5 mm, et de résistance
caractéristique # 100MPa 1a rupture de 1€lément a eu lieu lorsque le moment sollicitant atteignait
40% a 50% de la valeur du moment résistant de calcul. Pour les éléments sollicités a la flexion qui
présentent des fils Tisses de diametre 3 mm, et de résistance caractéristique 1600MPa, la rupture de
1’ élément a ewlieu lorsque le moment sollicitant atteignait 90% de la valeur du moment résistant de
calcul. Ainsi, 1’ adhérence des fils lisses doit étre améliorée par des dispositions par indentation

obtenues par compression.

9.4.4 Les dispositions de la version précédente ont été reconduites dans le présent article, avec

une mise a jour correspondante, a 1’ article 3. 2.
9.4.5 La surface en béton autour des armatures de précontrainte doit étre renforcée afin que le

béton ne soit pas endommagé par 1’ impact di au relachement des armatures de précontrainte en fin

de mise en tension.
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9.4.6 Actuellement, les dispositifs d’ ancrage de la précontrainte recourent de maniere assez
générale au systeme tromplaque. Par conséquent, Les exigences relatives aux épaisseurs des plaques

d’ ancrage n’ ont plus lieu d’ étre et ont donc été supprimées.

9.4.7 Les dispositions de la version précédente, ont été reconduites dans le présent article.
Lorsque les armatures de précontrainte sont concentrées dans la partie inférieure de la section d’
about, ou sont disposées dans les parties supérieure et inférieure de la section d’ about, une
contrainte de traction, perpendiculaire 1’ axe longitudinal de la poutre, sera générée par 1’ effort de
précontrainte dans les zones d’ extrémité de la poutre, ce qui peut provoquer des fissures
longitudinales dans ces zones. Par conséquent, il est nécessaire de relever une partie des armatures
de précontrainte, et de disposer les ancrages aussi uniformément que possible, sur la hauteur de la
section d” about. D’ apres des essais menés a 1’ étranger, des_contraintes de traction dues aux
efforts concentrése aux ancrages, sont généralement situées dans les sections qui sont a une distance
d’ environ 3/4 de la hauteur de la poutre par rapport a la;section d’ about. Les études menées par
les départements du service des chemins de fer, ont” montré également que des fissures
longitudinales se produisaient le long des gaines de-la précontrainte dans les zones prés de 1’ about
des poutres. Par conséquent, dans les zones proches de“l’ aboutides poutres, 1’ espacement des
cadres doit étre diminué (voir 1” article 9.4..1),, et des treillis d “armatures supplémentaires doivent
étre rajoutés. De plus, une augmentation raisonnable de 1’ épaisseur d’ dme a 1’ extrémité de la
poutre, constitue également une mesure efficace, pout prévenir ‘des fissures longitudinales a 1’

extrémité de la poutre.

9.4.8 Pour les armatures de -précontrainte coutbes, Aelles que les armatures de précontrainte
courbes verticales, les armaturés.de précontrainte longitudinales dans les poutres courbes, ou les
armatures de préconfrainte, au‘niveau des bossages d’ ancrage, le béton a 1’ intérieur de la courbure
est soumis a des efforts de/Compression. L. enrobage de ces armatures dans le plan de la courbe, et
en dehors du'plan de la courbe, est sollicité au cisaillement, et par conséquent, il est nécessaire de
prévoir un e¢nrobage épais au niveau des faces inférieures et latérales des poutres, ou de prévoir des
armatures capables de résister au cisaillement dans ces enrobages. En se référant aux articles
5.10.4.3.1et5.10.4.3.2 de la « Norme Américaine AASHTO-LRFD », 1’ effort tranchant dans

le plan de la courbe F, , 1’ effort tranchant en dehors du plan de la courbe F , et 1’ effort tranchant

out

résistant V_(exprimés en N/mm) peuvent étre calculés par les formules suivantes .

F, =P/r<V, (9-2)
F, =P/mr<V, (9-3)
V. =0.33¢d, /T, (9-4)

Avec
¢—Coefficient de résistance au cisaillement du matériau, ¢ =0.9
P—Effort de mise en tension (N)
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fl,—Résistance a la compression de 1’ éprouvette cylindrique de béton (p150mm x300mm) a
1’ 4ge correspondant a la fin de la mise en tension( MPa)
d.—Distance entre le centre des gaines courbes, et la surface intérieure de 1’ enrobage dans le

plan de la courbe, ou en dehors du plan de la courbe.

Lerapport entre la résistance a la compression de 1’ éprouvette cubique de 150 mm de c6té, et 1’

éprouvette cylindrique fabriquée avec le méme béton, est de 1/0. 8. Si la résistance a la

!
cu?

0.8f., =f'. dans 1’ équation (9-4) pour obtenir 1’ effort tranchant résistant V, = 0. 33 x 0. 94,

JO.8fL, =0.266d, ./f.,. d. est la somme de 1’ épaisseur d’ enrobage clou c,,
extérieur de la gaine de précontrainte d /2. En introduisant d, dans 1’ équation™(9-4) et ensuite
dans les équations (9-2) et (9-3), on obtient les formules (9.448-1)"et (9.4.8-3).

compression de 1’ éprouvette cubique a 1’ 4ge de mise en tension est de f il faut introduire

. et du rayon

En supposant que 1’ effort de traction dans les armatures de précontrainte est de P ,lors de la mise
en tension, 1’ effort de compression radiale sur la longueuriunitaire de la courbe est de u = P/r, et
1’ effort de compression radiale sur la longueur de” courbe (s, étant 1’ espacement des cadres)
1’ effort de
traction résistant d’ un cadre @ deux brins est. de F, =2f A, « Par la‘relation d’ équilibre F, = F,,
on obtient la formule (9.4.8-2).

devient F_ =us, = (p/r)s,. En supposant que la\seetion d’ un brin de cadre est A

svl o

9.4.10 Les dispositions de la version'précédente de la-présente norme, ont été reconduites dans le
présent article. Si le rayon dé courbute ‘des armatures_de précontraintes est trop faible, 1’ effort de
frottement entre les armatures et 1€s gaines de précontrainte, ainsi que 1’ effort de compression radial
risque d’ &tre important,lors de la’mise en tension. Pour les gaines et les armatures de précontrainte
spéciales, telles que/les armatures de précomtraifites semi-circulaires de frettage, a 1’ intérieur des
pylones des ponts-a*haubans, des mesures ‘spécifiques doivent étre prises, et dans ce cas, le rayon

de courbure'n’est plus soumis aux limites du présent article.

9.4.11 La lgngueur minimale de la partie droite des armatures de précontrainte a la sortie d’
ancrage, a été spécifiée dans le présent article, en référence aux produits VSL. Pour respecter les
dispositions constructives, lorsque les fils ou les torons sont ancrés par des dispositifs d’ ancrage a
mors, les parties d’ armatures en courbe ne peuvent pas se situer dans la zone d’ ancrage.
Autrement dit, les armatures de précontrainte doivent étre en ligne droite sur une certaine longueur
a la sortie de 1’ ancrage. Les longueurs minimales Lmin de la partie droite des armatures de

précontrainte, sous différentes charges de rupture, sont données dans la figure 9-1.
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Figure 9-1 courbe établissant la relation entre 1’ effort de rupture minimal des
armatures de précontrainte et R , , L ..

9.4.14 Les dispositions de la version précédente de cette norme, ont été reconduites dans le
présent article. La perte de tension par frottement entre 1és armatures de précontrainte et les gaines
constitue une part majeure de la perte de tension. Afin de réduite la perte de tension par frottement,
il est nécessaire de réduire la longueur des armatures sous forme de courbe et d” augmenter le rayon
de courbure. Deux solutions sont adoptées de maniere courante Q'cet effet. La premiere solution
consiste a mettre en tension et a ancrer les armatures, de précontrainte,par segments, et ensuite d
relier le deuxieéme segment d’ armature au-prémier, et a répéter les cycles de mise en tension et d’
ancrage des armatures. La deuxieme solutionconsiste & utiliser des poutres de hauteur variable,
pour réduire le rayon de courbure des ‘armaturesrdeprécentrainte. Dans la pratique ces deux

solutions peuvent &tre combinées

9.4.15 Les dispositions de_la version/précédente de cette norme ont été reconduites dans le
présent article. IL est important d’ éviter, d’augmenter les armatures de précontrainte de maniere
brutale afin derne ‘pas réduire excessivement 1’ aire de béton dans la méme section, et de ne pas
entrainer des variations importantes de contrainte de cisaillement et de contrainte principale de

traction.

Dansla zone en travée, dont la longueur est de 1/4 ~1/3 de la portée des poutres continues, des
moments de flexion positifs et négatifs peuvent apparaitre de maniere alternée sous les charges d’
exploitation. Pour les ponts a poutres continues, construits par poussage, des moments de flexion
positifs et négatifs apparaissent de maniere alternée dans la plupart des sections. Dans ces
conditions, des armatures de précontrainte doivent étre disposées dans les parties supérieure et
inférieure de 1’ Aame de la poutre ainsi que dans les parties adjacentes en encorbellement du hourdis,

pour résister aux moments de flexion positifs et négatifs.

Auniveau des appuis intermédiaires de la poutre continue, 1’ effort de réaction d’ appui concentré,

génere des contraintes de traction longitudinale au niveau de la partie inférieure de 1’ Ame. Par
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conséquent, des barres passives doivent étre disposées dans la partie inférieure de 1’ ame, et dans
les parties adjacentes en encorbellement du hourdis, au niveau des sections proches des appuis

intermédiaires.

9.4.16 Les dispositions de la version précédente de cette norme, ont été reconduites dans le
présent article. L’ effort d’ ancrage de la précontrainte génére des contraintes de traction dans les
surfaces de béton autour de 1’ ancrage. Le béton situé a 1’ intérieur de 1’ angle de diffusion est
comprimé, mais il existe aussi une zone d’ éclatement en continuité immédiate des efforts de
précontrainte. Cela indique la complexité de la diffusion des contraintes dans,le béton, autour de 1’
ancrage et sous 1’ ancrage. Par conséquent, il convient de ne pas placer.desidispositifs d’ ancrage
dans les zones tendues de la poutre, et de les placer plutdt au niveau du centre de gravité de la

section, ou dans les zones comprimées.

Lorsque les armatures de précontrainte s’ étendent a 1’ extérieur des parois et sont ancrées dans des
bossages, la disposition des armatures tendues, a 1’ intérieur<du-bossage, doit étre conforme a 1’
article 9. 4. 8. '

9.4.17 La méthode de construction par<assemblage des voussoirs, préfabriqués est largement
utilisée pour la construction de ponts en mer ou ‘de‘ponts urbains'(-voir, tableau 9-2). Cette méthode
s’ inscrit dans une tendance d’ industrialisation’,' de construction a'\grande échelle, de mécanisation
et de normalisation des ponts modernesy, ‘et présente des avantages importants. Les dispositions
constructives de cet article sont Ie fraitnd’ un retour, d’ expérience sur les études structurelles de

ponts construits par voussoirs préfabriqués..

Tableau 9-2, . Les ponts_en chine ‘construits par voussoirs préfabriqués

Fin de Portée Fin de Portée
Numéro Nom“des ponts . Numéro Nom des ponts .
construction|  (m) construction|  (m)
Pont de Liu Viaduc d’ acces du pont
1 . 2000 42 6 . 2011 50
He a Shanghai Chong Qi a Jiangsu
Pont de Hu Viaduc d’ acces du 4eéme
2 . . 2002 35 7 B 2012 50
Min a Shanghai pont de Nanjing
Viaduc d’ acces Viaduc d’ acces du
3 2008 75 8 . 2013 70
du pont Su Tong pont Xia Zhang
Pont Ji Mei Viaduc d’ acces du
4 . 2008 100 9 . 2013 70
a Xiamen pont Jia Shao
Viaduc d’ acces du pont
5 . . 2009 60
Yang Zi a Shanghai




1. La combinaison de la précontrainte intérieure et de la précontrainte extérieure, ainsi que 1’
utilisation de la colle en résine époxy pour les joints entre voussoirs, ont été adoptées
largement pour les ponts construits par voussoirs préfabriqués. Les joints collés en résine
époxy doivent étre mis en compression a 0,2 MPa en phase de construction. Les joints
réalisés a1’ aide de micro béton se situent généralement au niveau des sections de clavage ou

au niveau des sections de récupération d’ erreurs d’ assemblage.
2. Les formes et les fonctions de différents types de clés de cisaillement sont les suivantes :

1) Clés de cisaillement sur 1’ 4me: constituées declés multiples rectangulaires (et de

rainures ) qui résistent aux efforts tranchants dans le joint en phase’ de service.

2)Clés de cisaillement sur le hourdis supérieur: constitiées de clés multiples sous forme de
rectangles allongés (et de rainures) , utilisées pour, le-positionnement des voussoirs lors

de 1’ assemblage.

3)Clés de cisaillement sur le hourdis inférieur ; constituées'de clés multiples sous forme de
rectangles allongés (et de rainures)y, utilisées pour le positionnement des voussoirs lors

de 1’ assemblage.

4)Clés de cisaillement au niveau des goussets :vsituées dans la zone de jonction entre 1’ me
et le hourdis supérieur (et le hourdis inféricur) , utilisées pour le positionnement des

voussoirs“lorside 17assemblage:

9.4.18 Les-atmatures de traction doivent étre disposées dans les zones d’ ancrage des €léments en
béton précontraint par post-tension, pour résister aux efforts de fendage, aux efforts d’ éclatement

et aux effort de/traction longitudinale au niveau des faces latérales. Voir figure 9-2.

Armatures de  Armatures résistant

renforcement aux efforts

Efforts de fendage sous ancrage d’éclatement

| /] _/ g
- —l E '8 -g / :
o~ H =
i ' 5 8 |

Bfforts [ o1 - R Armatures L L

d’éclatement T : S S alrliszasftf?‘:)nrtts !
s,d ! . !
T : é de fendage |

—~—— | ¥ \ T

Effort de traction Armatures résistant aux
longitudinale efforts de traction longitudinale
au niveau des au niveau des faces latérales
faces latérales

Contrainte
de traction

Figure 9-2 Schéma illustrant les efforts locaux de traction et les armatures dans la zone d’ ancrage
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9.4.19 Des exigences relatives aux dimensions en élévation des bossages d’ ancrage des armatures
de précontrainte par post-tension, sont precsrites dans le présent article. En fonction de leurs
largeurs, les bossages peuvent étre classifiés en bossages indépendants, bossages au niveau de la
jonction du hourdis et de 1’ &me, ainsi que bossages sur toute la hauteur de 1’ 4me. Afin d’ assurer
la stabilité et la fiabilité de la transmission des efforts, il est généralement préférable d’ adopter des

bossages au niveau de la jonction du hourdis et de 1’ 4me.

9.4.20 Les dispositions de ferraillage du présent article ont é&t€ données sur la base des armatures
résistant a la traction locale a 1’ intérieur du bossage, et au niveau des parois ( hourdis supérieur,
hourdis inférieur et Ames) calculées selon 1’ article 8. 2.6 et selon 1’ Annexe'\B. €es dispositions de
ferraillage ont été prescrites en se référant aux pratiques en Chine,~aux normes américaines, aux
normes japonaises relatives a la la conception des ponts en béton, ‘au manuel de conception des
éléments en béton précontraint par post-tension, et auxyrésultats des recherches menées par 1’

Université du Texas a Austin.

L’ étendue des zones dans les parois, dans lesquellés-on dispose des armatures résistant aux efforts
d’ entrainement derriere 1’ ancrage, et des<armatures résistant ‘au moment de flexion local, est

indiquée dans la figure 9-3.
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du hourdis et de ’4me

Figure 9-3 Etendue des zones des parois, dans lesquelles on dispose des armatures

de renforcement longitudinales et transversales

De plus, outre les cinq types d’ efforts de traction, et les armatures correspondantes, illustrées sur
la figure 8.2.6, au niveau du bossage d’ ancrage, il convient également de disposer des armatures
transversales dans les parois devant le bossage d’ ancrage pour résister aux efforts de fendage
générés par la diffusion de 1’ effort d’ ancrage sur une certaine largeur de paroi ( voir figure 9-4).

Des fissures longitudinales dans ces zones, ont été constatées lors de travaux de construction.
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Figure 9-4 Efforts de fendage générés par la diffusion de 17 effort d’ ancrage selon la

largeur des parois et les armatures résistantes

9.4.24 Prescriptions pour les dispositifs de déviation

1. Déviateur en bloc individuel: utilise“lorsque la quantité d’ armatures de précontrainte a

dévier est faible, ou utilisé pour la*fixation des cables de ‘précontrainte entre déviateurs.

2. Déviateur en entretoise horizentale: utilisé lorsque™1’ effort de déviation transversal est

important, ou utilisépour lafixation des\cables de précontrainte entre déviateurs.

3. Déviateur en entretois¢ verticale. - utilisé lorsque 1’ effort de déviation vertical est important

4. Déyiateur, en entretoise: utilisé au niveau des entretoises.

9.4.25~9.4.27 Les articles 9.4.25 ~9.4.27 ont été établis sur la base du retour d’ expérience
des ponts construits par voussoirs préfabriqués. Lorsque la longueur libre des armatures de
précontrainte extérieure, entre les points d’ ancrage, les déviateurs, les dispositifs de fixation, et
les amortisseurs de vibration, est supérieure @ 8 m, il est nécessaire d’ effectuer des calculs de
vérification pour déterminer la longueur libre exacte, en prenant en compte ses effets sur la

structure.

Les armatures de précontrainte doivent étre déviées au plus pres des zones d’ ancrage, pour étre
dans 1’ alignement de 1’ axe des dispositifs d’ ancrage ( voir figure 9-5) , afin que les mors d’
ancrage ne soient pas directement soumis aux impacts des perturbations dans les cables de

précontrainte.
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Direction de la Armatures de Direction de la
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Figure 9-5 Illustration de la déviation des armatures de précontrainte a proximité

des zones d’ ancrage

9.5 Ponts en arc

9.5.1 Selon 1’ analyse statistique de Xu Fengyun, présentée dans 1" ouvrage « Etude de 1’
optimisation de la conception du pont en arc SRC et du pont'en arc CEST », parmi les 44 ponts en
arc, construits en béton armé, de portées supérieures a 100-m 4 ponts ont un rapport entre la
hauteur et la portée, de 1’ ordre de 1/4, 4 ont un rapport dejl/5, 11 ont un rapport de 1/6, 7 ont
un rapport de 1/7, 13 ont un rapport de 1/8, et 1 pent’a un rapport entre la hauteur et la portée de
1/10. Parmi les 26 ponts en arc en béton mis en place d 1’ intéricur destubes, de portées comprises
entre 66m et 313m, qui sont soit en phase.de conception, soit en/phase de construction, ou soit en
phase de service, 8 ponts ont un rappoftt entre-la hauteur et’la portée de 1/4, 10 ont un rapport de
1/5, 7 ont un rapport de 1/6, et\l_pent a. un rapport entre la-hauteur et la portée de 1/8. Parmi les
11 ponts de portées comprises entre 100m et 330m?, présentant des arcs sous forme de nervures
organisées en treillis, dent-les pieds d’-arc sont ‘encastrés dans les culées, et les points d’
articulation sont situés dans I are, 3 pont§ ent un rapport entre la hauteur et la portée de 1/6, 1
pont a un rapport de 147,36, ponts ont un rapport de 1/8, et 1 pont a un rapport entre la hauteur et
la portée de 1/9. Dans:cette version de la norme, il est prescrit que le rapport entre la hauteur et la
portée des ponts en arc en béton armé doit étre compris entre 1/4.5 a 1/8, au lieu de 1/5 a 1/8 tel

que prescrit dans la version précédente.

Pour les ponts en arc a tablier supérieur, la travée du tablier supérieur est généralement prise égale
a 1/8 jusqu’a 1/15 de la portée principale de 1’ arc, afin que les descentes de charge sur 1’ arc
principal soient uniformes. Cependant, du point de vue de 1’ insertion du pont dans le paysage, des

travées de longueur 1égerement plus importante peuvent également &tre adoptées.

Pour les arcs en courbefuniculaire, le coefficient d’ excentricit¢ diminue avec 1’ allegement du
tablier et la diminution du rapport entre la hauteur et la portée. Selon 1’ analyse présentée dans 1’ «
Etude de 1’ optimisation de la conception du pont en arc SRC et du pont en arc CEST », pour les 12
ponts en arc de portées comprises entre 100m et 312m, les coefficients d’ excentricité

correspondants varient de 2.24 a 1.347.



9.5.2 Pour les ponts en arc a tablier supérieur, le tablier supérieur est souvent constitué de dalles
ou de poutres isostatiques supportées par des rangées de potelets, ou des voiles, afin de s’ adapter a
la déformation des nervures principales de 1’ arc. Des appareils d’ appui en élastomere fretté
peuvent étre utilisés. Si le tablier supérieur est continu, il est nécessaire de prévoir des appareils d’
appui glissants sur les potelets, et des joints de dilatation au niveau des culées. Dans les zones
proches du sommet des nervures de 1’ arc, il convient de prévoir des appareils d’ appui glissants,
ainsi que des joints de dilatation, compte tenu de la rigidité importante des voiles et des potelets

courts.

9.5.4 Les entretoises et les nervures de 1’ arc constituent un systeme enitreillis qui renforce la
rigidité transversale du pont. Des entretoises doivent étre dispeséés=au niveau des sections des
nervures de 1’ arc, en-dessous des potelets supports du tablier supérieur afin de répartir les charges

transversalement.

9.5.5 Les entretoises et diagonales transversales'sont importantes pour assurer la rigidité et la
stabilité des ponts en arc semi-traversants ou a tablier-intermédiaire”et des ponts bow-string. Lors du
coulage des nervures principales de 1’ arc, <les, entretoises qui’ sont déja mises en place, peuvent
augmenter la stabilit¢ de la structure a.la construction. Au semmet des nervures de 1’ arc, il
convient de disposer des entretoisest At niveau des sections des nervures de 1’ arc, 1a ou la valeur
de la ligne d’ influence du moment fléchissant est quasi nulle,-il convient de disposer des entretoises
ou des contreventements en forme’de, K. Entre les nervures de 1’ arc, au-dessous du tablier, il
convient de disposer des-entretoises courantes. Entreles nervures de 1’ arc en-dessous du tablier, il
convient de disposer-des diagonales transversales. Par exemple, dans le pont en arc de Yong Ning
dans la province de.Guanxi qui a une portée-principale de 312m, une entretoise a été disposée au
sommet des nervures.de 1 “arc, deux contreventements en forme de K ont été disposés au niveau des
sections des negvures 'de 1’ arc, 1a ou la valeur de la ligne d’ influence du moment fléchissant est
quasi nulle, deux entretoises d’ extrémité ont été disposées au niveau des sections sur culées, et
deux diagonales de contreventement ont été disposées entre les nervures de 17 arc en-dessous du
tablier. De plus, quatre entretoises courantes ont été disposées entre les nervures de 1’ arc au-dessus
du tablier.

9.5.6 Aux extrémités des nervures de 1’ arc en treillis, la hauteur de la section est importante et
les noeuds des poutres de la membrure supérieure ne peuvent pas étre reliés aux piles et aux culées.
Par conséquent, les diagonales de contreventement transversales doivent étre disposées dans le plan
vertical, afin d’ assurer la stabilité transversale des nervures. Les diagonales de contreventement
transversales doivent également étre disposées dans le plan horizontal afin d’ augmenter la rigidité
transversale des nervures de 1’ arc. Il convient également de disposer ces diagonales de

contreventement, verticales ux et transversales au niveau des autres sections si besoin.
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9.5.7 Le premier pont en arc a nervures, en treillis, dont les pieds d’ arc sont encastrés dans les
culées, et les points d’ articulation sont situés dans 1’ arc, a ét€ construit dans la province du
Guizhou en 1981. A 1’ heure actuelle, la portée maximale de ce type de pont est de 330m ( pont de

Jiang Jie He dans la province de Guizhou).

Lesponts en arc a nervures, en treillis, dont les pieds d’ arc sont encastrés dans les culées, et les
points d’ articulation sont situés dans 1’ arc, constituent une combinaison des ponts en arc a
nervures, en treillis et des ponts en encorbellement a poutres treillis. Pour les ponts en arc @
nervures, en treillis, dont les pieds d’ arc sont encastrés dans les culées, et lespoints d’ articulation
sont situés dans 1’ arc, les poutres en membrures supérieure et inférieure; ‘dansvleurs sections d’
extrémité, sont encastrées dans les culées. Les poutres en membrure=supérieure sont discontinues
aux extrémités du trongon central de longueur de 0.5 @ 0. 6 fois la portée principale de la nervure de
1’ arc, et les poutres en membrure inférieure sont toujoutrs continues. L’ axe de ces arcs sont

généralement en courbes paraboliques.

Pour les ponts en arc de grande portée, a nervures, €n treillis, dont les pieds d’ arc sont encastrés
dans les culées, et les points d’ articulation ‘'sont situés dans I arcy, des sections-caissons sont
générales adoptées. Par exemple, pour le_pontJiang Jie He dewportée 330m et pour le pont Jing
Nan de portée 160m dans la provinee de. Guangxi, les” poutres en membrures supérieure et
inférieure, sont constituées de sections ‘en,caissons @ trois cellules, et les diagonales et les montants

verticaux, présentent des sections en double caissonsiséparés, liés par des entretoises.

Pour les ponts en are/de grande.portée ,~amervures,/en treillis, dont les pieds d’ arc sont encastrés
dans les culées, et les*points d’ articulation sent situés dans 1’ arc, les membrures supérieures aux
extrémités des mervuees, sont ancrées dansles culées, et il est nécessaire de disposer une travée de
rive courte de part et'd’ autre de la travée principale. Si le rapport entre la portée de la travée de
rive, et celle de1a travée principale, est proche de 0.5, la réaction sur 1’ appui de rive sera faible,
ce qui constitug une situation favorable en phase de construction et défavorable en phase de service.
Si le rapport entre la portée de la travée de rive et celle de la travée principale est proche de 0.2, les
situations deviennent contraires. Pour le pont de Jiang Jie He, le rapport de portée entre la travée de
rive et la travée principale est de 0. 24 pour la travée de rive gauche, et de 0. 16 pour la travée de
rive droite. Pour le pont de Jing Nan dans la province de Guangxi, le rapport de portée entre la
travée de rive et la travée principale est de 0. 24 pour la travée de rive gauche et de 0. 31 pour la

travée de rive droite. Les longueurs des culées étant incluses dans les portées des travées de rive.

Selon 1’ analyse du pont Daozhen et du pont Jianhe dans la province de Guizhou, il convient que
les points de discontinuité de la membrure supérieure, soient situés & une distance de 0. 3 fois la

portée principale par rapport au sommet de 1’ arc, et de part et d’ autre du sommet de 1’ arc. Pour le
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pont de Jingnan, les points de discontinuité de la membrure supérieure sont situés a une distance de
0.3 fois la portée principale par rapport au sommet de 1’ arc. Pour le pont de Jiang Jie He, les
points de discontinuité de la membrure supérieure sont situés a une distance de 0. 25 fois la portée

principale par rapport au sommet de 1’ arc.

9.5.8 Les dispositions de 1’ article 6. 3. 3 des « Regles des ponts JTJ 023—85 » , ont été
reconduites dans le présent article. Pour que les rigidités des entretoises, des contreventements en
forme de K et des diagonales de contreventement soient suffisantes, la dimension du c6té court de
la section transversale ne doit pas étre inférieure a 1/15 la longueur de 1’ élément. Les chanfreins
doivent étre prévus au niveau des intersections entre nervures et entretoises, avec des
contreventements en forme de K et avec des diagonales de contreventement, lorsque des variations

brutales de section et de contrainte sont constatées.

9.5.9 Des nceuds sont créés au niveau des intersections;desybarres du treillis. Selon les résultats
des essais effectués sur modele réduit du pont de Jiang Jie He, une concentration de contraintes a
été constatée au niveau des intersections de barres.<Afin de soulager le niveau de concentration des
contraintes, les surfaces de transition doivent &tré.prévues aupiveau des nceuds entre barres
intersectées. Les armatures de diffusion peuvent améliorer la concentration des contraintes au niveau

des nceuds et peuvent éviter 1’ arrachement des ‘barres tendues dans ces noeuds.

9.5.11 Pour les ponts en arc, @ nervures, en treillis simple,.et pour les ponts en arc, a nervures,
en treillis, dont les pieds d’arc sont encastrés dangs les culées, et les points d’ articulation sont
situés dans 1” arc, lorsque ces pents sont construitsisur-des sols compressibles, ou sont construits
dans des régions froides séveresy le tassement du jsol ainsi que la descente de la température,
génerent des efforts défavorables pour les-pieds' d” arc. Par conséquent, les armatures dans les

membrures inférieutes‘doivent étre augmentées.

9.5.12 “Les-dispesitions prescrites dans le présent article sont conformes a 1’ article 5.2.3 de la «
Norme de conception des ponts routiers en maconnerie »(JTG D61). La plupart des piles de ponts
multi arcs consécutifs sont des piles souples, et la transmission de la déformation d’ un arc a un
autre est importante. Par conséquent, il est nécessaire de prévoir une pile résistante aux efforts
transversaux toutes les 3 a 5 travées, ou de prendre d’ autres dispositions pour résister aux efforts

transversaux.

9.5.13 Les longrines longitudinales continues au niveau du hourdis supérieur, peuvent augmenter
la rigidité du tablier, et peuvent diminuer le risque d’ effondrement du tablier qui pourrait étre di a

la défaillance locale de suspentes dans le cadre d’ arcs a tablier inférieur ou intermédiaire.



9.6 Poteaux, piles, culées, pieux et semelles

9.6.1 Les dispositions du présent article sont compatibles avec celles des €léments sollicités en
compression axiale, de 1’ article 5. 3. 1. Cependant, les dispositions du présent article sont
différentes de celles de 1’ article 5. 3.2, relatives aux armatures de frettage en spirale ou en cerces
soudées, dans les éléments sollicités a la compression axiale, dont les exigences structurelles sont

présentées a 1’ article 9.6.2.

Les armatures longitudinales sont efficaces lorsqu’ elles sont disposées dans leswangles (angle de
cintrage inférieur a 135°) des cadres. Lorsque les armatures longitudinales s’ €loignent des angles
des cadres, 1’ efficacité du maintien s’ affaiblit. Compte tenu des dimensions importantes des
éléments de ponts, il est prescrit que si les armatures longitudinales s€ situent loin par rapport aux
angles des cadres, il est recommandé de prévoir des cadres ‘multiples ou des étriers ( Voir
figure 9.6.1).

9.6.2 Les dispositions du présent article sont, compatibles ayec celles, de 1’ article 5. 3. 2 relatives
aux éléments sollicités en compression, avec-armatures de frettage enwspirale ou en cerces soudées.
La résistance de ces éléments est supérieure a celle des éléments normaux soumis a la compression
de 1’ article 9. 6. 1, parce que 17 €spacement des armatures de-frettage dans ces €léments est plus
réduit, et que le coefficient de flambement peut €tre, négligé grace a leur élancement limité. Les

dispositions de la version.précédente de la normecont été reconduites dans le présent article.

9.6.3 Les exigences structurelles pour les. éléments sollicités en compression excentrée, sont
identiques a celles”des €léments sollicités“en compression axiale. Dans les normes internationales,
les éléments sollicités’en compression axiale et les éléments sollicités en compression excentrée sont
tous dénommés éléments sollicités en compression ou poteaux, et les exigences structurelles sont
identiques pour ces éléments. Pour les éléments sollicités en compression excentrée, des armatures
résistantes aux moments de flexion doivent étre disposées dans la direction du moment, et des
armatures de construction doivent étre disposées au niveau des faces latérales qui ne sont pas
sollicitées par le moment de flexion. Les piles et les culées des ponts routiers sont généralement
sollicitées par des moments de flexion excentrée déviée, de sorte qu’ il est nécessaire de disposer
des armatures de flexion dans les deux directions. Les dispositions de la version précédente de la

norme ont été€ reconduites dans le présent article.

9.6.4 La section des armatures de peau en treillis soudé, prescrite dans 1’ article 8. 20 de la
« Norme Américaine AASHTO 14 Edition » est de 264mm’par métre. En référence  cette valeur,

la section prescrite dans la présente norme est de 250mm’, ce qui est équivalent a cing barres de



diametre 8mm par metre. Les dispositions de la version précédente de la norme ont été reconduites

dans le présent article.

9.6.5 La portée de calcul des chevétres est généralement de 7,0 ~ 2,5 m, et le rapport entre la
portée et la hauteur est compris entre 3 ~5 (ce rapport diminue avec 1’ augmentation de la portée).
Les chevétres appartiennent aux éléments sollicités a la flexion, mais ils ne font pas partie des
poutres cloisons ( Poutre cloison isostatique [/h <2, Poutre cloison continue I/h <2.5). Etant
donné que le rapport entre la portée et la hauteur //h des chevétres est inférieur a celui des poutres
normales, et que la déformation des chevétres est limitée par les flts des piles et des culées qui y
sont encastrés, il convient de prévoir une certaine quantité d’ armatures de construction au niveau
des faces latérales des chevétres, selon les dispositions du présent article, qui ont.été établies sur la
base des conceptions de ferraillage courantes. Il est nécessaire d utiliser du béton de classe de
résistance supérieure pour les chevétres, afin de résister aux efforts tranchants importants, générés
par les charges concentrées. Les dispositions de la version, précédente de la norme, ont été

reconduites dans le présent article.

9.6.7 Le présent article est établi en référence aux articles 94.3. 4 et 9. 3. 5 de la « Norme
GB50010 ».

9.6.8 Le présent article est établiten-téférenee a 1’ articles 9. 3.6 de la « Norme GB50010 »

9.6.9 Pour les ponts routiers . 1a résistance au renyversement des poutres caissons continues est liée
a la forme des appuis. Ea référence aux études'de différents types d’ appui de ponts caissons, al’
analyse des coefficiénts de stabilité aurenversement, et aux enquétes sur les accidents de
renversement des_ponts, -différents types, dé structures d’ appui, adaptés aux ponts caissons, ont été
prescrits dans eet drticle,

1. La résistance au renversement des poutres caissons continues est liée & 1’ espacement
transversal des appareils d’ appui, et a la portée soumise a la torsion. L’ appareil d’ appui
unique sur pile a colonne unique, a souvent été adopté pour les ponts qui ont fait 1’ objet de
renversements, de sorte que cette disposition ne peut pas assurer une bonne résistance au
renversement. Les structures types pile a colonne unique utilisée pour des viaduc d’ acces de
section caisson, sont illustrées dans la figure 9-6. Dans le cas ou le tablier caisson est
encastré sur les piles, la vérification de la stabilité au renversement est remplacée par la
vérification de la résistance de la structure, et cette disposition est adaptée pour les piles qui
présentent une hauteur importante. La disposition a double appareils d’ appui sur une pile a
colonne, peut améliorer considérablement la résistance au renversement des poutres

caissons.
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2. Dans des situations trés particulieres, la structure a appareil d’ appui unique sur pile a
colonne unique, doit &tre adoptée, pour des raisons de gabarit. Un exemple courant est
celui de la pile implantée dans le terre plein central des routes. Dans ce cas, il faut éviter de
disposer de tels appuis de maniere répétitive, afin de s’ assurer que la résistance au

renversement du pont satisfait bien les exigences de 1’ article 4. 1. 8.

3. Dans le cas normal, des dispositifs a tenon-mortaise doivent étre prévus au niveau des tétes
des piles et des culées, en dessous du tablier. En particulier pour les tabliers biais, courbes,
ou de forme spéciale, ainsi que pour les tabliers supportés par des,appareils d’ appui en
néoprene-téflon, des rotations autour d’ un axe vertical et des déplacements transversaux,
vont se produire aux extrémités du tablier. Afin de maintenir 1’ axé,en plan du tablier, et
assurer le fonctionnement normal des joints de dilatation, des=butées transversales doivent
étre prévues au niveau des tétes des piles et des culées. Lorsqueta pente longitudinale du
tablier est importante, le risque de glissement du tablier dans<la direction longitudinale est
¢élevé. Des mesures d’ encastrement du tablier sur piles.et des butées longitudinales sont

généralement prises pour remédier a cette situation.
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sur pile a colonne unique pile a colonne unique le tablier et la pile

Figure 9-6 Formes tyes des piles a colonne unique

9.6.10 1l est prescrit dans 1’ article 5. 2.5 des « Regles de conception des fondations des ponts
routiers »( JTG D63—2007 ), qu’ il convient que la hauteur des semelles sur pieux ne soit pas
inférieure a 1,5 m. En respectant cette exigence, la hauteur des semelles sur pieux est généralement
prise égale a 1 a2 fois le diametre des pieux. Pour les pieux forés de grand diametre ( par exemple,
de diametre supérieur a 2,5 m), il convient de prévoir des semelles d’ épaisseur encore plus

importante.

Selon les « Spécifications de la conception des semelles en béton armé » CECS88 .97 ( ci-apres
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dénommé es « Spécifications CEC88:97 »), les dispositions des armatures longitudinales des
semelles, dépendent de la connaissance du mécanisme de rupture des semelles. Lorsque le calcul
est effectué selon la méthode des rotules plastiques ( modele poutre ), les armatures dans les
directions longitudinale et transversale sont généralement uniformément réparties dans la semelle ,
comme indiqué dans les articles 4.2.3.2 et 5.2.2.1 de la « Norme relative aux fondations des
ouvrages »( JGJ 94—94) ( ci-aprés dénommé « Norme JGJ 94—94 »). Actuellement, cette méthode
est largement utilisée pour la conception des ponts routiers. Lorsque le calcul est effectué a 1’ aide
de la méthode des poutres treillis ( modele bielle-tirant) , les armatures longitudinales sont disposées
principalement dans des bandes fictives se situant au-dessus des pieux, comme indiqué dans 1’
article 16. 8 de la note « Principe de ferraillage des structures en béton armé » rédigée par Fritz
Leonhardt. Ces deux modeles présentent des avantages et des inconvénients.\ Il est prescrit, dans la
présente norme, que les armatures principales doivent étre disposées-uniformément, de part et d’
autre de 1’ axe des pieux, et a 1’ intérieur d’ une bande longitudinale de“largeur égale a 3 fois le
diametre des pieux. Les armatures constructives de section supérietire ou égale a 0. 1% de la
section du béton, doivent étre disposées dans les zones en dehors des bandes longitudinales
précédentes. En référence a1’ article 16. 8 de la note«Principe de ferraillage des structures en béton
armé » rédigée par Leonhardt, lorsque la distance entre-lestaxes dés, pieux est égale ou supérieure a
trois fois le diametre des pieux, il est recommandé de disposer” des étriers entre les axes des pieux,
a une distance égale au diametre des pieux par rapport aux axes'des pieux. Ceci est di au fait que
les armatures longitudinales qui passént entre¢ deux ‘pieux. adjacents ne sont pas supportées
directement par les pieux mais sont soumises a la compression=provenant d’ une partie des bielles,
ce qui peut générer une poussée.au vide'et entrainer la rupture du béton. Pour les ponts routiers, 1’
espacement minimal entre, lesaxes des pieux adjacents’est généralement pris égale a 2.5 fois le
diametre des pieux.Par ‘conséquent, les ‘€triers sont rarement utilisés en situations normales.
Cependant, dans_certain” cas, il est nécessaire”d’ augmenter 1’ espacement des pieux pour des

raisons liées aux sols, “oupour éviter 1’ interférence avec des réseaux souterrains.

Afin defaciliter-la“construction, des armatures de peau ne sont pas disposées au niveau de la face
supérieure et des faces latérales. Les exigences pour disposer des armatures de peau au niveau de

ces faces, telles qu’ elles figuraient dans la version précédente, ont été supprimées.

Selon 1’ article 5.2. 5 de la « Norme JTG D63—2007 », un treillis soudé de section de 1200 ~
1500mm’ par metre, doit étre disposé au-dessus des sommets des pieux & 1’ intérieur de la semelle.
Cette disposition a été également retenue dans le présent article. Les sommets des pieux se situent
généralement a 150, 200mm au-dessus de la face inférieure de la semelle ( article 5.2. 6 de la «
Norme JTG D63—2007 ») , de sorte que les armatures longitudinales se situent d au moins 180mm
au-dessus de la face inférieure de la semelle. Etant donné que 1’ épaisseur de 1’ enrobage des
armatures longitudinales est important, il est ainsi nécessaire de disposer un treillis soudé au-dessus

des sommets des pieux a 1’ intérieur de la semelle.
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9.7 Appareils d’ appui et joints de dilatation

9.7.2 Les appareils d’ appui en caoutchouc de chloropréne ont une meilleure durabilité, et sont
adoptés dans de nombreux ponts en Chine. Cependant, ces appareils d’ appui ne sont pas adaptés
aux ponts qui se situent dans les régions froides, dans lesquelles les appareils d’ appui en
caoutchouc EPDM, ou en caoutchouc naturel, peuvent &tre adoptés selon les dispositions des «
Appareils d’ appui en élastomere fretté des ponts routiers » (JT/T 4—2004 ), et des « Appareils d’
appui a pots des ponts routiers » (JT 391—2009).

9.7.3 Lors de la détermination des dispositions a adopter pour des appareils d’ appui, les facteurs

suivants doivent étre pris en compte;

1. Une seule ligne d’ appareils d’ appui doit &tre disposée dans la direction longitudinale au
niveau de chaque d’ appui. S’ il existe deux ou plusietrs lignes d’ appui dans la direction

longitudinale, les appareils d’ appui seront. sollicités de mani¢re non-homogéne.

2. Dans la direction transversale d’ un_appui.+, il convient que lésnombre d’ appareils d’ appui
ne soit pas supérieur d deuxs~pourique les descentes de charge sur ces derniers soient

homogenes.

9.7.4 Des dispositions-de réglage des appareilsid “appui, telles que bossages inférieurs au-dessus
du chevétre ou bossages supéricurs au niveau de 1’ intrados du tablier, doivent étre prises pour s’
assurer que les appareils-dy appui restent horizontaux et pour éviter des déformations excessives de

cisaillement.

9.7.6 Laduréede vie des appareils d’ appui en élastomere fretté, est limitée par les propriétés du
caoutchouc et est généralement de 1’ ordre de 20 ~30 ans. Les durées de vie des appareils d’ appui
a pot, et des appareils d’ appuis sphériques, sont supérieures a celles des appareils d’ appui en
€lastomere fretté, mais toujours inférieures a celle du pont. Par conséquent, le besoin de
remplacement des appareils d” appui pendant la durée de vie du pont, doit étre pris en compte dés la
conception, et un espace pour 1’ inspection et pour le remplacement des appareils appuis doit étre
réservé entre la face supérieure du chevétre et 1’ intrados du tablier.

9.7.7 Actuellement, les joints de dilatation modulaires, les joints de dilatation a peigne et les
joints de dilatation remplis d’ asphalte, sont les joints les plus couramment utilisés pour les ponts
routiers, qui présentent un souffle de 20 mm a 2000 mm. Les dispositions techniques relatives a ces

joints, sont présentées dans les « Spécifications techniques générales pour les joints de dilatation des

S5



ponts routiers » JT/T327.

9.8 Ponts dalots, crochets de levage et articulations

9.8.2 Le présent article a été établi selon 1’ article 9. 7. 6 de la « Norme de conception des
structures en béton »( GB 50010—2010). Il présente quelques différences par rapport a la version

précédente ;
1)Les armatures R235 ont été remplacées par les armatures HPB300

2)La contrainte maximale dans les armatures sous les charges” de poids propre ont été
augmentées de S0Mpa a 65MPa.

Selon les exigences de durabilité, dans des environnements.d risque de corrosion important, lorsque
les crochets de levage sont en contact avec la cage d’ armatures des éléments préfabriqués, des
matériaux isolants doivent étre insérés entre les deux ,/ou des mesures anti-corrosion fiables doivent

&tre prises.
9.8.3 Les dispositions constructives.aelatives® aux articulations| en béton, ont été établies en

référence au « Manuel de conception _reutiere ; pont en arc (‘Volume 1) (1978 )» et a la « Norme de

conception des ponts ferroviaires »de/1958.
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Annexe A
Modele d’ analyse aux éléments finis des
structures de pont

A.1 Généralités

A.1.1 Les modeles d’ analyse aux éléments finis.des structures despont sont utilisés principalement
pour apprécier les effets de la diffusion spatiale des efforts concentrés et'des contraintes en résultant.
Ils sont utilisés pour compléter 1’ analyse par’ des.modeles ,a poutres elassiques. Les éléments finis

peuvent &tre utilisés pour différents’types de pont.

1. Les modeles a base deygrillage ‘de plagues permettent d’ apprécier les efforts spatiaux et

peuvent donc étre=utilisés pour calculer les, contraintes indiquées au tableau 6. 1. 3.

2. Le modele grillageide poutres permetde tenir compte de 1’ effet d’ entrainement pour les
poutresrcaissons, €t des déformations différentielles transversales. Cependant, ce modele ne
permet pas de calculer les contraintes de cisaillement horizontales, ni les contraintes
principaleS au niveau des hourdis supérieur ou inférieur. Le modele grillage de poutres
permet d’ analyser simultanément les éléments longitudinaux et transversaux, et est tout a
fait adapté pour 1’ analyse des poutres longitudinales et transversales de ponts-caissons de

section large.

3. Le modele poutres a 7 degrés de liberté, est adapté pour 1’ analyse globale des ponts a
poutres-caissons, pour lesquels 1’ effet des parois minces est significatif ainsi que pour les
ponts courbes. Il permet de calculer les contraintes principales de traction au niveau des
hourdis supérieur, inférieur et des ames. Le modele poutres a 7 degrés de liberté, est un
modele poutres simples, qui respecte 1’ hypothése de conservation des sections planes, mais
qui ne permet pas de tenir compte du cisaillement par entrainement. Par ailleurs, il est

nécessaire d’ utiliser d’ autre types de modeles pour effectuer 1’ analyse du hourdis supérieur
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ou 1’ analyse de 1’ effet de la poussée au vide générée par les armatures de précontrainte au
niveau du hourdis inférieur.

A.2 Principes d’ application

A.2.1 Le modele de grillage de plaques discrétise les structures de ponts en plusieurs plaques.
Chacune de ces plaques est représentée par un grillage de poutres orthogonales et la rigidité de la
plaque est représentée par le grillage de poutres croisées. La structure du pont est ainsi représentée
par un grillage spatial, comme le montre la figure A-1.

hourdis supérieur

]
ame 5 k
hourdis
inférieur
X 1

plaque

Figure A<1 TIllustration du ‘principe du modele degrillage de plaques

A.2.2 ILe modele grillage de poutres est constitué par des séries de poutres longitudinales
positionnées au niveau de leurs centres de gravité d’ origine. Ces séries de poutres longitudinales
sont reliées par des poutres transversales et forme un grillage présentant une surface d’ ensemble «

pliée », comme illustré sur la figure A-2.

‘\.\I\ I I I I I I

Figure A-2 illustration du modéle grillage de poutres

A.2.3 Lors de 1’ utilisation des modeles poutres a 3 degrés de liberté, ou des modeles poutres a 6

degrés de liberté, le coefficient de majoration des contraintes normales et des contraintes de
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cisaillement diies au gauchissement, est estimé de maniere approximative. Dans le cas des poutres
dont la section transversale est en forme de caisson de largeur importante, le coefficient de
majoration des contraintes de 1. 15 n’ est pas adapté. L’ analyse de trois ponts rectilignes en béton
précontraint, de section caisson (le premier pont de portée 100m et de largeur 11. 85m, le
deuxieéme pont de portée 268m et de largeur 16.5m, le troisiéme pont de portée 130m et de largeur
16.5m) , par utilisation d’ un modele poutres a 7 degrés de liberté montre que le coefficient de
majoration des contraintes de cisaillement générées par les charges d’ exploitation est de 1.5 ~2.0
au niveau du point A (bord supérieur de 1’ A4me ), du point B (centre de gravité de 1’ 4ame) , du
point C (bord inférieur de 1’ ame) et du point D ( bord latéral du hourdis inférieur) dans la

figure A-3.

B

C D

FIgure A-3 Illustration des points de calcul dans une section caisson
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Annexe B
Modele bielle-tirant

B.1 Généralités

B.1.1 La perturbation de 1’ écoulement des flux @ efforts @ 1” intérieur des structures en béton se
manifeste principalement au travers de deux situations*la premiere situation correspond a un
élément sollicité par un effort concentré ( figare B-1 ) situation pour laquelle la longueur de la zone
de régularisation des contraintes est prise”€gale~a la hauteur devla poutre. La deuxiéme situation
correspond @ la variation brutale des-dimensions géométriques( figure B-2). Dans cette situation la
longueur de la zone de régularisation.des\centraintes est prise-égale a la hauteur de la poutre apres

variation de la section.

h
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Figure B-1 Eléments sollicités par un effort concentré

S68



-

thJV'B'Zt ng/ié D (BZZ/DIXﬁ %BIZ
h_

RUNRL Wy
) Wi 5% b) FFALIR
1 i
85 1l
| h ] BX
(=BK £, X
i 22,

~1 g
h, %
:\4—/ [AEEEEREEEERER]
o) BAET R d) T A

Figure B-2 Eléments qui présentent une variation brutale des dimensions géométriques

B.1.2 Le modele bielle-tirant est un modele simplifié qui permet d’ analyser la facon dont 1’
effort se diffuse dans la structure en béton. Ce modele est composé de bielles soumises a la
compression, de tirants en traction, et de nceudss Par'exemple, la figure B-3 montre d’ une part un
modele bielle-tirant de transmission d’ efforts eoncentrés dans une poutre cloison et d’ autre part un

modele bielle-tirant de diffusion d’ un effort &’ ancrage a 1’ extrémité d’ une poutre.

a)Poutre cloison b)Zone d’ancrage a I’extrémité
d’une poutre

Figure B-3 composition du modele bielle-tirant

Le tirant est généralement constitué d’ armatures passives ou d’ armatures de précontrainte. Les
bielles représentent les chemins de transmission des efforts résultants de compression. Les bielles
comprimées peuvent se représenter sous forme de prismes, d’ évasement ou d’ éventail, en fonction
de la diffusion des efforts de compression. Les nceuds se situent au niveau de 1’ intersection de 1’
effort concentré avec les axes des bielles et des tirants, et sont localisés au niveau des zones de
changement de direction des flux d’ efforts. Selon les types de bielles et de tirants qui s’ intersectent
au niveau des nceuds, ces nceuds peuvent étre classés en type CCT ( Compression-Compression-
Traction, une zone nodale entourée de plusieurs bielles et d’ un tirant) , type CCC ( Compression-
Compression-Compression, zone nodale entourée uniquement de bielles de compression), type

CTT (Compression-Traction-Traction, zone nodale entourée d’ une bielle de compression et de 2
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ou plus, de tirants) et type TTT ( Traction-Traction-Traction, zone nodale entourée uniquement de
tirants). Selon la clarté de la variation de direction du flux des efforts dans la zone nodale, les
nceuds peuvent étre classés en nceuds concentrés (tels que les nceuds dans la poutre cloison de la
figure B-1) et en nceuds diffus (tels que les nceuds au milieu de la zone d’ ancrage de 1’ extrémité
de la figure B-1). Au niveau des nceuds concentrés, il existe généralement au moins une surface d’
application des efforts clairement définie. Les nceuds diffus représentent une zone de changement de
direction du flux des efforts dont les limites ne sont pas souvent clairement définies. La plage d’
intersection entre bielle et tirant est relativement large au niveau des nceuds diffus et ne conditionne

pas en général la conception de la structure.

La construction du modele bielle-tirant dans la zone de régularisation des contraintes est une étape
critique dans laconception. Théoriquement, le modele bielle-tirant=péut &tre construit selon la
méthode présentée dans 1’ article B. 2. 2. Par exemple, les modeles biélles-tirants des zones de
régularisation des contraintes dans les chevétres en porte-a-faux, et dans les semelles sur pieux, ont
été présentés dans la présente norme. Cependant, les< meddles bielles-tirants des zones de
régularisation des contraintes dans les zones d’ ancrage, aux extrémités des poutres précontraintes
par post-tension, dans les bossages d’ ancrage triangulaires,, et dans les diaphragmes au niveau des
sections sur appuis, peuvent étre compliqués. @, construire. C.est{pourquoi des formules de calcul
des efforts dans les bielles et dans les tirants ‘ent été donnéeswdans la présente norme, afin de

simplifier la construction et la résolution. dessmodeles bielles-tirants dans ces zones.

B.2 Méthode de configuration du modele

B.2.1 Le modelebielle-tirant doit satisfairesaux deux conditions ci-dessous

1. L’ équation d” équilibre des efforts statiques doit &étre satisfaite au niveau de chacun des

nceuds dans le modele.

2. Les contraintes dans les bielles, dans les tirants et au niveau de chacun des nceuds doivent

étre inférieures a la contrainte limite élastique du matériau.

Théoriquement, 1’ analyse par le modele bielle-tirant, est une analyse basée sur un comportement
en limite supérieure du domaine €lastique, et qui de ce fait donne une estimation sécuritaire de la
résistance. Dans une zone de régularisation des contraintes, différents modeles bielles-tirants

peuvent étre utilisés.

Cependant, les modeles bielles-tirants doivent étre conformes aux caractéristiques des structures en

béton, et ne doivent pas étre construits de maniére arbitraire. Les positions et les directions des
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bielles et des tirants doivent pouvoir refléter le cheminement de transmission des efforts internes a la
structure en béton, afin d’ éviter une redistribution des contraintes dans la structure, qui résulterait
de déformations plastiques excessives du béton. Ceci constitue le principe de base lors de 1’
établissement du modele bielle-tirant. Par exemple, dans la figure B-4, les positions des bielles et
des tirants dans la poutre cloison représentent les directions des contraintes principales de
compression et des contraintes principales de traction. Les efforts internes dans les bielles et dans
les tirants sont conformes aux efforts résultants des contraintes élastiques dans les sections critiques.
Les armatures principales et les armatures constructives, calculées selon ce modele, permettent de
satisfaire aux exigences de la résistance structurelle, permettent de controler 1, ouverture des fissures

en phase de service, et permettent de réduire la redistribution des contraintesidans la structure.

Figure B-4 - Modele bielle-tirant établi selon les flux de contraintes élastiques

B.2.2 Malgré les efforts déployés par la communauté internationale, il n’ existe toujours pas de
méthode universelle et simplifiée pour la construction des modeles bielles-tirants. Actuellement, les
méthodes couramment utilisées sont les suivantes ; la méthode du cheminement des charges, la
méthode du tracé des flux de contraintes, la méthode du flux d’ efforts, la méthode qui minimise 1’
énergie de déformation, la méthode de résistance maximale, etc. Ces méthodes sont expliquées ci-

dessous :

1. La méthode du cheminement des charges, consiste a tracer directement les trajectoires des
efforts internes dans la structure selon 1’ expérience acquise, ce qui exige une expérience tres
aboutie en matiere de conception et d’ ingénierie. Cette méthode est généralement utilisée

dans le cas de géométries simples et de conditions de charges simples.

2. La méthode du tracé des flux de contrainte, consiste d positionner des bielles et des tirants
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selon les directions des contraintes principales, et d’ évaluer les efforts correspondants par

intégration des contraintes dans les sections critiques.

3. La méthode du flux des efforts, est une méthode qui consiste a déterminer le cheminement
des charges en utilisant les équations d’ équilibre ou en utilisant 1’ algorithme analytique des
flux d’ efforts. Le tirant est positionné au niveau des résultantes des contraintes de traction
transversales, ou des contraintes de fendage, calculées a partir des composantes horizontales

de 1’ effort de compression.

4. La méthode de minimisation de 1’ énergie de déformation, reépose sur le fait que la
déformation réelle de la structure, due aux charges, correspond a celle qui génere 1’ énergie
minimale de déformation, et que ce principe est aussi reconductible pour les modeles bielles-
tirants. L’ optimisation de la topologie structurelle selon ce principe est également 1’ un des

moyens de construire le modele bielle-tirant.

5. La méthode de résistance maximale, repose sur le fait que le modele bielle-tirant respecte le
théoreme de la limite supérieure du domainé €lastique, et que le modele de résistance
maximale, est le plus proche du chemin réel de transmissiontdes efforts. Les parametres

critiques du modele bielle-tirant peuvent'étre déterminés selonuce principe.

B.2.3 Des études ont montré que la résistance,effective.en compression du béton des bielles
diminue rapidement lorsque 1’ angle ‘entre les bielles, et les tirants diminue. Si 1’ angle entre les
bielles et les tirants est-trop petit ( limite«inférieure. prise égale a 25° généralement), on peut
considérer qu’ une télle configuration nerpeut, pas refléter les chemins réels de transmission des

efforts selon le pringipe de, résistance maximale €t que de ce fait ¢a n’ est pas un modele adapté.

B.3 Contenu de la vérification

B.3.1 Cet article présente le contenu de la vérification de la résistance du modele bielle-tirant, y
compris la vérification de la résistance a la traction des tirants et la vérification de la résistance a la
compression des bielles. En général, dans le cas d’ un élément sollicité par des efforts concentrés,
dans lequel les armatures sont ancrées de maniere fiable, la résistance du nceud est égale a celle des
bielles comprimées qui le traversent et ainsi il n’ est pas nécessaire de faire de vérification

particuliere.

Les valeurs de calcul des efforts axiaux dans les tirants et les bielles peuvent &tre obtenues par les
équations d’ équilibre des efforts statiques correspondant au modele bielle-tirant. Par exemple, dans

le cas ou la configuration du modele a été déterminée selon les configurations types des modeles
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bielles-tirants dans les zones de régularisation des contraintes ( exemples des articles 8.4.6, 8.4.7
et 8.5.4), les efforts dans les bielles et dans les tirants peuvent étre calculés selon la configuration
du modele. Dans les zones de régularisation des contraintes, ou les flux de contraintes sont
complexes, et lorsque 1’ établissement du modele bielle-tirant est difficile, les efforts dans les
bielles et dans les tirants peuvent &tre calculés sur la base des équations établies selon la théorie du
modele flux des efforts ( voir article 8.2.2, 8.2.6 et 8.3.2).

B.3.2~B.3.4 La méthode d’ analyse de 1’ effort résistant pour le calcul des tirants et des bielles
dans le modele bielle-tirant a été établie en se référant principalement aux dispositions de la « Norme
Américaine AASHTO LRFD », et en les adaptant aux caractéristiques’ des/matériaux selon les

normes chinoises.

Les tirants sont généralement constitués d’ armatures passives ou d’ armatures de précontrainte. La
longueur d’ ancrage ou la configuration du crochet d’ ancrage'des armatures passives doit satisfaire
aux exigences constructives, afin d’ éviter toute défaillance(de-l’ ancrage. La résistance de la bielle
est conditionnée par la résistance a la compression de son extiémité avec un bord clairement défini.
Pour les bielles dont 1’ extrémité se situe au niveau. des noeuds diffus, ou imprécis, la limite du bord
n’ est souvent pas claire, et la largeur de 1’ extrémitc des bielles prise-en compte dans le calcul peut
étre relativement importante. De sorte./que’ la résistance a la“compression des extrémités ne
conditionne pas la résistance de la bielle. Deux ‘types de bielles ont été présentés dans la présente
norme : 1) les bielles qui sont Contraintes par la surface d< application des efforts et par des
armatures passives de maniere concomitante ; 2) les bielles qui sont contraintes par la surface d’

application des efforts et-par1a bielle adjacente'de mani€re concomitante.

La réduction de la résistance du béton, due”a la déformation de traction dans la direction
perpendiculaire-a 1"'axe de la bielle, a été prise en compte dans la résistance de calcul effective en
compression dw béton' de la bielle. Lorsque le nceud a 1’ extrémité de la bielle est de type CCC
[ voir la figure B=3.3 ¢) |, la résistance de calcul effective en compression du béton de la bielle
fee.a €8t prise égale a 0.858.f,,.

Dansla « Norme Américaine AASHTO LRFD », la résistance de calcul effective en compression du

béton de la bielle f,, , est calculée par la formule suivante:

= 0.7/ < 0. 85 x 0. 70f" (B-1)
Jea = 08 4 1705, = 0- 85 X 070 ]
e =¢e, + (e +e,) cot’a, (B-2)
T,
= L B—
& =1 E (B-3)

s s

Avec

f,—Résistance de calcul effective en compression du béton de la bielle
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fi— Résistance caractéristique en compression de 1’ éprouvette cylindrique de dimension
$150mm x 300mm sur béton a 28 jours
g,—Déformation de traction des armatures du tirant
a,—Angle entre 1’ axe de la bielle comprimée et 1’ axe du tirant
T, ,—Effort de traction dans le tirant qui croise la bielle
A,—Section des armatures du tirant qui croisent la bielle
E.—Module d’ élasticité des armatures du tirant

&,—Déformation en compression de la bielle, prise égale a 0. 002.

Selon lescaractéristiques des matériaux des normes chinoises, la formule (‘B-1) est transformée

comme suit

La relation entrela résistance caractéristique en compression f,, , de 1’ éprouvette cubique en béton
de 150mm de coté, a 28 jours, et la résistance caractéristique, en compression [ de 1’ éprouvette

cylindrique de dimension ¢150mm x300mm en béton a 28 jours est la suivante .
So=0.80f, (B-4)

Selon 1’ article 3. 1 de la notice explicative|, la relation entre: la ¥ésistance caractéristique en

compression de 1’ éprouvette prismatique’f,, )y et\la résistance caractéristique en compression de 1’

)

éprouvette cubique f,, , est la suivante;:
Joo = 0. 880/, (B-5)

La valeur de a dans la fermule ci-dessus, deit etre prise’selon les prescriptions du « Guide technique
pour la conception et la construction de§ ‘structurés en béton a haute performance » ( ci-apres
dénommé « Guide des,structures en béton| & haute performance »). Pour les bétons de classe
inférieure ou égale’ AnC50, a =0.76. Pourtles bétons de classe C55 ~C80, a= 0.78 ~0.82. Par
ailleurs, étant donné la fragilité des bétons de classe supérieure a C40, un coefficient de réduction
complémentaire de 1,0 ~ 0,87 doit étre pris en compte pour les bétons de classe C40 ~ C80.
Pour les bétons de classes intermédiaires, le coefficient de réduction doit &tre calculé par

interpolation linéaire.

La relation entre la résistance de calcul en compression du béton f,, et la résistance caractéristique en

compression du béton f,, est

_ Ja
Ja = 1 45 (B-6)
L’ équation suivante est obtenue a partir des équations(B-4), (B-5) et (B-6)
0.70f". = B.f.u (B-7)
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La formule(B.3.3-2) est obtenue en introduisant 1’ équation (B-7) dans la formule (B-1).

Le coefficientB, est déterminé en fonction de la classe de résistance du béton. Les valeurs de B,
correspondant a différentes classes de béton sont données au tableau B-1.

Tableau B-1 Valeurs de B, correspondant a différentes classes de béton

Classes du
) C25 ~C40 C45 C50 C55 C60 Co5 C70 C75 C80
béton
B. 1.29 1.32 1.33 1.34 1.34 1.35 1.36 1.36 1.37

Afin de simplifier le calcul, la valeur de . est prise égale a 1.30<pour les bétons de C25 ~ C50 et
prise égale a 1.35 pour les bétons de C55 ~ C80.
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Annexe C

Calcul du retrait et du fluage du béton,
incidence sur les pertes de précontrainte
intermédiaires et finales

C.1 Deéformation di au retrait

C.1.1.C.1.2 Les formules (C.1.1-1) "+ (C. Ix1-5) des articles C. 1.1 et C. 1.2 ont été
établies en référence aux dispositions deda-« Norme du jmodele’ CEB-FIP » de 1990 ( ci-apres

dénommeée « Norme CEB-FIP »).

Lescoefficients donnés dans le tablean,C. 1.2 peuvent étre appliqués de maniére approximative au
béton dans des environnements onl lgs températurés, saisonnieres varient de —20 C ~ + 40 C. De
maniere plus précise, sles coefficients du tableau /ne sont applicables que pour les bétons de
température moyenne comprise entre 10-°C =20 C. En dehors de cet intervalle de température,
les coefficients"des bétons de température moyenne 0C a +80°C , doivent étre ajustés par rapport a
ceux de béton de température moyenne de 20°C. Le coefficient de retrait nominal et le coefficient

de développement du retrait doivent &tre ajustés selon les formules suivantes .

1. Le coefficient de retrait nominal
Brur = BruBar ( Annexe C-1)

B, =1+ ( 8 j(T/TO _ZO] (Annexe C-2)
) 103 - 100RH/RH, 40

Avec
Bru r—Coefficient relatif a la température, qui remplace le coefficient B, dans la
formule (C.1.1-2)
Bry—Coefficient calculé par la formule (C.1.1-4)
RH—Humidité moyenne de 1’ année(% ). Si40% < RH < 70% ,RH =55% . Si
70% < RH < 99% ,RH =80%

S



T—Température réelle (C)
T,=1C;
RH, =100% .

2. Coefficient de développement du retrait

a,(T) =350 (h/hy)* + e 0720 (Annexe C-3)

Avec

a,, (T)—Coefficient relatif a la température, qui remplace le terme de 350 (h/h,)’
dans la formule (C.1.1-5)
T—Température réelle (C)

T,=1C,
C.1.3 La déformation finale du retrait du béton, calculée selon le présent article, est présentée au
tableau C-1. '
Tableau C-1 déformation finale du retrait du béton £ (¢,,2,) ( x 10 %)
"dge du béton a 40% <RH < 70% ) 70% <RH < 99%
la mise en o o ¢ ., .
. épaisseur théoriqueh( mm ), épdisseur théorique 2(mm)

tension 2 S, A ]

(jours) 100 200 300 =600 100 \ 200 300 =600

3~7 0.50 0.45 .38 W 025 \040 0.26 0.23 0.15

14 0.43 0.41 . 0.36 0.24 7| 0725 0.24 0.21 0.14

28 0.38 0.38 0.34 " 0;,23 . 0.22 0.22 0.20 0.13

60 0.31 0.3/ 0.32 0.22 0.18 0.20 0.19 0.12

90 0,274/ 0.82 0. 30‘7 0.21 0.16 0.19 0.18 0.12

NOTA ;1. Les valeurs présentées dans le tableau restent valables pour les bétons a base de ciment portland ou les bétons & prise
rapide.

2. Les/valetrsprésentées dans le tableau restent valables pour les bétons dans des environnements dont les températures
moyennes saisonniéres varient de -20 C ~ + 40 C.

3. Les valeurs présentées dans le tableau ont été calculées pour un béton de classe C40. Pour les bétons de classe
supérieure ou égale a C50, les valeurs du tableau doivent &tre multipliées par 3;‘ ou f, est la résistance

ck
caractéristique en compression du béton ( MPa).

4. Lors du calcul, si 1’ humidité moyenne de 1’ année 40% <RH < 70% , RH=55%. Si70 < RH < 99% , RH =
80% .

5. L’ épaisseur théorique est prise égale ah =2A/u, ot A est 1’ aire de la section transversale de 1’ élément, u est le
périmetre de 1’ élément en contact avec 1’ atmosphére. Pour les éléments de section variable, A et u peuvent étre pris
égaux a leurs valeurs moyennes.

6. Les valeurs présentées dans le tableau ont été calculées en prenant en compte une durée de développement du retrait
de 10 ans.

7. Lorsque 1’ 4ge du béton a la mise en tension, a la mise en service, ou lorsque 1’ épaisseur théorique de 1’ élément est

une valeur intermédiaire par rapport a celles qui sont données dans le tableau, la déformation finale du retrait peut

étre calculée par interpolation linéaire.
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C.2 Coefficient de fluage

C.2.1.C.2.2 Les formules (C.2.1-1) ~ (C.2.1-7) des articles C.2.1 et C.2.2 ont été
établies en référence aux dispositions de la « Norme du modele CEB-FIP » de 1990 ( ci-apres
dénommeée « Norme CEB-FIP »).

Lescoefficients donnés dans le tableau C. 2.2 peuvent étre appliqués de maniere approximative au
béton dans des environnements pour lesquels les températures saisonniéres varient de —20 C ~

+ 40 C. De maniere plus précise, les coefficients du tableau ne sont applicables que pour les
bétons de température moyenne comprise entre 10 C ~ 20 C. En=dehors de cet intervalle de
température, les coefficients des bétons de température moyenne lallant ’de 0C a +80C doivent
étre ajustés par rapport a ceux du béton de température moyenne 20°C. Le coefficient de fluage
nominal et le coefficient de développement du fluage ‘doivent, étre ajustés selon les formules

suivantes :

1. Coefficient de fluage nominal
d)RH,T =t (d)RH 7l - "lfz (Annexe C-4)
d)T - eO.OlS(T/TO—ZO) (Annexe C_S)
Avec
¢y r—Coefficient relatif a la température.gui remplace ¢y, dans la formule (C.2.1-2)
¢br—Coefficient calculé par la formule (C.2.1-3)

T—Température réelle (1C)
1, € 1€,

2. Coefficient'de développement du fluage
Bur = Buby (Annexe C-6)
:8'1' _ 6[1500/(273+T/n,> -5.12] (Annexe C—7)

Avec
By +—Coefficient relatif a la température qui remplace 8, dans la formule (C.2.1-6)
B,,—Coefficient calculé par la formule (C.2.1-7)
T—Température réelle( C)
T,=1C.

Par ailleurs, les valeurs données au tableau C. 2.2 ont été calculées pour le béton de classe C40.

Les essais montrent que les déformations dues au retrait et dues au fluage du béton a haute
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résistance, sont plus faibles que celles de bétons normaux, et qu’ elles sont inversement

proportionnelles a la valeur de ./f,, . Par conséquent, les coefficients de déformation de retrait et de

fluage donnés dans le tableau pour les bétons de classe supérieure ou égale a C50, doivent étre

multipliés par un coefficient réducteur de ou la valeur de 32,4 représente la résistance

32.4
Ja
caractéristique en compression du béton de classe C50 et f,, la résistance caractéristique en

compression du béton de classe supérieure ou égale a C50.

C.2.3 Les coefficients de fluage final du béton, calculés selon les dispositions du présent article,

sont donnés au tableau C-2.

Tableau C-2 coefficients de fluage final du béton®(z,,7,)

40% <RH < 70% 70% <RH < 99%
agedu béton a la !
mise en tension épaisseur théorique 2( mm) épaisseur théoriqueh( mm)
(jours) .
100 200 300 =600 » | 100 200 300 =600
3 3.78 3.36 3.14 2879 [ .73 2.52 2.39 2.20
7 3.23 2.88 2.68 %, 2839 2.32 2,15 2.05 1.88
14 2.83 2.51 24354 /%2.09 2:04 1.89 1.79 1.65
28 2.48 2.20 2406 1.83 L-79 1.65 1.58 1.44
60 2.14 1.9) 178 " lk.,58k . 1.55 1.43 1.36 1.25
90 1.99‘ 1.76" 1.65 1.46 1.44 1.32 1.26 1.15

NOTA:1. Les valéurs données dans le tableau Sont yalables pour les bétons a base de ciment portland ou les bétons a prise
rapide.
2. Les valeurs dorinées dans le tableau sont valables pour les bétons dans des environnements dont les températures
“moyennes saisonniéres varient de —20 C ~ + 40 C
3. Lesvaleurs données dans le tableau ont été calculées pour le béton de classe C40. Pour les bétons de classe

supérieure ou égale a C50, les valeurs données dans le tableau doivent étre multipliées par /3]%' 4 ou f, est la

ck
résistance caractéristique en compression du béton (MPa).

4. Lors du calcul, si 1’ humidité moyenne de 1’ année 40% <RH < 70% , RH=55%. Si70 < RH < 99%,
RH =80% .

5. L’ épaisseur théorique est prise égale ah =2A/u ol A est 1’ aire de la section transversale de 1’ élément, u est le
périmetre de 1’ élément en contact avec 1” atmosphere. Pour les éléments de section variable, A et u peuvent étre
pris égaux a leurs valeurs moyennes.

6. Les valeurs données dans le tableau ont été calculées en prenant en compte une durée de développement du
retrait de 10 ans.

7. Lorsque 1’ 4ge du béton a la mise en tension, a la mise en service ou lorsque 1’ épaisseur théorique de 1’
élément a une valeur intermédiaire par rapport a celles données dans le tableau, la déformation finale du retrait

peut étre calculée par interpolation linéaire.
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C.2.4 Dans la version précédente de cette norme, le calcul de la déformation de retrait et de
fluage du béton, a été effectué en se référant principalement au modele de calcul de la « Norme
CEB-FIP ». Ces méthodes de calcul sont applicables aux €éléments en béton a base de ciment
portland avec un niveau de contrainte o /f, (t,) < 0. 4, éléments béton exposés dans des
environnements de température moyenne allant de 5°C ~30°C et d’ humidité moyenne allant de

RH =40% ~99% . Etant donné 1’ utilisation généralisée d’ adjuvants dans la plupart des structures
en béton précontraint, 1’ article C. 3 qui présente les coefficients de fluage des bétons additionnés de
cendres volantes, a été rajouté dans la présente révision en se référant aux résultats de « 1’ Etude sur
la loi de 1’ évolution a long terme des propriétés du béton des ponts et sur des techniques de suivi et
d’ observation »(2006 318 223 02-08 ) menée par le ministere des transports de’1’ ouest de la chine.

L’ influence de 1’ addition de cendres volantes dans le béton sur le fluage sont les suivantes :

1. Influence sur 1’ augmentation de la résistance du bétony; Les él€éments en béton précontraint
sont généralement mis en tension 7 jours apres coulage:.L.” addition de cendres volantes a un

effet important sur 1’ augmentation de la résistance du béton au jeune age

2. Influence sur la structure microscopique, du' béton . L’ addition.de cendres volantes modifie
le mécanisme d’ hydratation des matériaux cimentaires, et la “structure microscopique du

béton, ce qui affecte le fluage.du béton.

Les bétons d’ essais C40 et C50ont" été atilisés dans 1’ étude ci-dessus pour étudier les
caractéristiques du fluage du béten auquel on aajouté des cendres volantes. Les résultats des essais

sont présentés sur lesyfigures, C<L4a C-4.,

2.4r

=
o

—
)

= Valeurs observées par essais
— Valeurs calculées selonles {Régles des ponts)
de I’année 1985
"""" Valeurs calculées selonles {Régles des ponts)
de I’année 2004
****** Valeurs ajustées par rapport a celles calculées
selon les {Régles des ponts) de I’année 2004
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Coefficient de fluage
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0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200
Durée de mise en charge ¢’ (d)
Figure C-1 comparaison des coefficients de fluage obtenus selon les essais,
selon le modele théorique et selon le calcul ajusté pour le béton

C40 a teneur en cendres volantes de 15 %
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40 60 8
Durée de mise en charge ¢’ (d)
Figure C-2 comparaison des coefficients de fluage obtenus selon‘les essais,
selon le modele théorique et selon le calcul ajusté pour le béton
C40 a teneur en cendres volantes de 30 %
«~ Valeurs observées par essais
.~ Valeurs calculées selonles {Régles des ponts)
de I’année 1985
------- Valeurs calculées selonles {Régles des ponts)
de I’année 2004
" Valeurs ajustées par rapport a celles calculées
selon‘les” {Régles des ponts) de I’année 2004
20 40 60 80 100 120140
Durée de mise encharge t-¢'(d)
Figure C-3 comparaison des ¢oefficients de fluage obtenus selon les essais,

selon le modele théorique et selon le calcul ajusté pour le béton

€50 a teneur en cendres volantes de 10 %

= Valeurs observées par essais
——Valeurs calculées selonles {Régles des ponts)
de ’année 1985
Valeurs calculées selonles {Régles des ponts)
de ’année 2004
Valeurs ajustées par rapport a celles calculées
selon les {Régles des ponts) de I’année 2004

20 40 60 80 100 120 140

Durée de mise en charge ¢ (d)
Figure C-4 comparaison des coefficients de fluage obtenus selon les essais,
selon le modele théorique et selon le calcul ajusté pour le béton

C50 a teneur en cendres volantes de 30 %
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Il est constaté que pour les bétons auxquels on a ajouté des cendres volantes, 1’ écart entre la
déformation de fluage calculée selon le modele théorique, et celle observée, est important et peut
atteindre 40% . Compte tenu des effets de 1’ addition de cendres volantes sur la structure
microscopique et sur 1’ hydratation au jeune age du béton, une méthode d’ ajustement du coefficient
de fluage nominal du béton, a été proposée dans 1’ étude ci-dessus et le coefficient d’ ajustement est
indiqué dans 1’ équation ( Annexe C-8).

pla,ty) =B(a) - y(a,i) (Annexe C-8)

Dans cette formule, y(a,t,) est le coefficient d” ajustement de la résistance dubéton et B(«) est le
coefficient d” ajustement 1i€¢ a la teneur en cendres volantes. La formule empirique de calcul du

coefficient d” ajustement obtenu a partir des résultats d’ essais est présentée en ( Annexe C-2).

1
) = - :
vieh) [1.451 = 1.689 x £,"% Xn(1 + a)#¥0 %
B(a) =1 —1.02736*% ( Annexe C-9)

Les valeurs données dans le tableau C. 3.1 sont calculées'selon lasformule ( Annexe C-9)
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Annexe D
Formules de calcul des effets thermiques

D.0.1~D.0.2 Le gradient thermique di a la différence de température est non-linéaire bien que
la déformation de la section transversale de la poutre respecte 1’ hypothese de la conservation des
sections planes. Les contraintes longitudinales qui s "Oppesent aux déformations des fibres
longitudinales de la poutre sous 1’ action du gradient thermique sont dénommées auto-contraintes.
Comme illustré dans la figure D-1, b) est la courbe"du gradient thermique (dans le casotiln’y a
pas d’ auto-contrainte, la déformation libre de la section suit la cotrbe du gradient thermique) , ¢)
est la déformation finale de la section transversale, et.d) est 1”écdrt entre la déformation libre et la

déformation finale, soit la déformation d’auto-contrainte.

!

-
a)section transversale b)gradient thermique  c)déformation finale de la d)déformation d’auto-contrainte
section transversale

Figure D-1 Modele de calcul du gradient thermique

1- axe de base;2- axe passant par le centre de gravité

La déformation libre de la section (dans le cas sans contrainte entre fibres longitudinales) &, ,, suit
la courbe du gradient thermique, soit;

Sy T Al (Annexe D-1)

En raison des contraintes entre fibres longitudinales, la déformation de la section de poutre respecte
1’ hypothese de la conservation des sections planes et la déformation finale de la section transversale
de poutre &, est lin€aire le long de la hauteur de la poutre, soit :

&y = & + Oy (Annexe D-2)
Avec

g,—Déformation au niveau de 1’ axe de base y =0
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¢—Rayon de courbure de la déformation de la section
y—Ordonnée d’ un point au-dessus de 1’ axe de base
a,—Coefficient de dilatation linéaire du béton

La surface hachurée (d) dans la figure D, représente 1’ écart entre la déformation libre et la
déformation finale générée par les contraintes entre les fibres longitudinales. Sa valeur est la
suivante ;

Epiyy = Euyy — Epyy = Ul = (&, + d)y) (Annexe D-3)

La contrainte correspondant a la surfacehachurée ( auto-contrainte) est la suiyante
o, =Ee,, =Elat, - (g +d,)] (Annexe D-4)

Les efforts normaux et les moments fléchissants sur la section transversale sont les suivants
N = ECJ;zggmb(y)dy = chh(actm ~8 — @, )b, dy
=E.[a] 1,0, dy - & [ by o8, a] (Annexe D-5)
M = chhsml?(y)(y -y)dy = ch'»z(a‘t”)' =&y — )by, (y —y,)dy

= E, [aJht<y>b<y> (y —y.)dy = aofkb(,,) (y —y.)dy's qofhbm (y - yc)ydy]

( Annexe D-6)
Avec
E —Module d’ élasticité’ du béton
b(y)—Largeur de la section trangversale«de la‘poutte’au niveau de 1’ ordonnée y

Pour toutes les sections, les efforts normaux internes et les moments fléchissants internes sont égaux
a zéro, soit Ny=0,M =0.

Les formules (Annexe D-5) et ( Annexe D-6) peuvent étre transformées comme suit
SOJ;b(y)dy + cpf’yb(y)dy = acJ;L(y)b(y)dy ( Annexe D-7)

%Lb(y)(y -y )dy + <Pfhb(y>(y -y )ydy = acfhtmb(y)(y - y.)dy (Annexe D-8)

Dans les formules( Annexe D-7) et ( Annexe D-8) :

J'b(y)dy =A (Annexe D-9)
h
fyb(y)dy = Ay, (Annexe D-10)
h
fhbm(y -y )ydy = fhbmyzdy - fhbmmdy =1, - fhbmmdy =1,
(Annexe D-11)
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Lb(y)(y _yc)dy =0

(Le moment statique par rapport a 1’ axe du centre de gravité est égal a zéro)
Avec
A—Aire de la section transversale
I,—Moment d’ inertie de la section par rapport a 1’ axe de base (Figure A)
I,—Moment d’ inertie de la section par rapport a 1’ axe qui passe par le centre de gravité
(Figure A)

En introduisant les équations( Annexe D-9) ~ ( Annexe D-11) dans les €quations ( Annexe D-7) et
( Annexe D-8)

s + @Ay, = a.1,,b,dy ; ( Annexe D-12)

h

ol, = acfht(y)b(y)(y—yc)dy (Annexe D-13)

A partir des équations( Annexe D-12) et ( Annexe D13, on obtient

aC
& = Xf}lt(")b(y) dy — ¢y (Annexe D-14)
. a/(f
b= Tlt(y)b(y)(y ) dy ( Annexe D-15)
& v

En supposant que le gradient thermique sur uné,surfaceélémentaire A, d’ épaisseur i au niveau de I’
ordonnée y est de ¢, et en introdtisant ¢, en tant que constante dans les équations ( Annexe D-14) et

( Annexe D-15) , I™€quation /suivante“peut étre obtenue en faisant 1’ intégration sur 1’ épaisseur i.
f b.,dy =d f b dp=Agt, =t,,y -y s'e, (excentricité de la surface élémentaire A, par rapport
A : : . )

au centre de gravité de la section)

ac ac act A e
¢ = [_Lt(”bm(y —y)dy = Tft(y)b<y>(y -y )dy = % ( Annexe D-16)
8 gl P
a, a, at A a,tAe.y,
& = th‘mb(y)dy - ¢y, = X[tmbmdy - ¢y, = 1; yo_ y[.v y

g

(Annexe D-17)

La contrainte o, en un point de la section peut étre calculée par la formule ( Annexe D-4)

Oy = Eﬂ[act(y) - (80 + d)y)]

s(y

EatA EatA E.atA
= E.a,t, - SN Ca”[ rore _ Cac; ) (Annexe D-18)
g g

En supposant que



N, =Ata bk M, =-Ne =-Atake,

ti

Mti
Tsn == 4 7 [_(9’ -y.) +tekE, (Annexe D-19)
g

Cette formulepermet de calculer la contrainte au niveau de tous points de la section, contrainte
générée par 1’ effet thermique dans une surface €lémentaire A . Dans le cas ol la section est
discrétisée en plusieurs surfaces élémentaires avec des gradients ¢, différents, la contrainte peut &tre
calculée selon les formules de 1’ annexe D en faisant la somme de celles générées sur toutes les
surfaces élémentaires. Dans 1’ annexe D de la présente norme, N, est équivalent a la somme des N,
de la présente notice explicative, M? est équivalent a la somme des M, et y’estéquivalent & (y —y,)
car les coordonnées des points dans 1’ annexe D sont calculées par rapport,a I?,axe du centre de

gravité de la section.

La formule ( Annexe D-19) s’ applique aux gradients thermiques positifs. Cette formule doit étre
précédée d’ un signe négatif dans le cas de gradients thermiques négatifs.

Pour les sections fissurées telles que celles des €léments en bétontarmé ou des éléments en béton
précontraint de catégorie B, pour lesquelleses fissures*sont admisesy, le gradient thermique de la
partie fissurée sous 1’ axe neutre de la section’peut'€tre négligé dans le calcul des effets thermiques.
Les contraintes dues aux gradients thermiques doivent &tre calculées en prenant en compte 1’ axe du
centre de gravité de la section fissurée ;.17 aire de la sectionvhomogénéisée et le moment d’ inertie de

la section homogénéisée.
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Annexe E

Formules simplifiées de calcul de la longueur

de flambement des éléments soumis a

la compression

La figure E-1 a)présente le modele idéal d’ un élément sollicité en compression excentrée dont les

extrémités sont soumises a des contraintes générées par la rotation' et la translation des appuis. Ces

contraintes sont modélisées par des ressorts de_rotation et ‘de translation dont les rigidités sont

respectivement de K, , K et K. comme illustré dans lafigure E-1'b),, Les relations entre le moment

de flexion, 1’ angle de rotation et la translation'de 1’ élément et ses rigidités K, , K, et K, sont les

suivantes

MA\}/—> KA
N
MA/\
KFA @@—> KFA
N K0,
a)Sollicitations sur un b)Schéma des efforts
poteau élastique sur le poteau

Figure E-1 Poteaux soumis a des contraintes élastiques

(E-1)

(E-2)

(E-3)
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Dans les formules ci-dessus, N est 1’ effort axial appliqué aux éléments, A est le déplacement relatif
entre les deux extrémités de 1’ élément, [ est la longueur réelle de 1’ élément, M, et M, sont
respectivement les moments fléchissants aux deux extrémités de 1’ élément. Les équations de calcul
du déplacement et de 1’ angle de rotation de 1’ élément sont les suivantes

EI A
N 5.0, + .SUHB - (s, + 5,',]') 7] (E-4)

MA

El A
M, T[SﬁeA +5,0p — (s +5;) 7] (E-5)

Dans ces formules,s,, s, s, et s; sont les termes de stabilisation et sont calculés selon les formules

suivantes

AlsinAl — (A})?GosAl
L L) E-6
Si T T 5 T 0 c0sAl = AlSinAf ( )

(AD? = AlsinAl
.= §. = A E-7
i = 2 — 2¢osM ~AlsinAl ( )

IN
D fi les,A = |—.
ans ces formules, Fo

En introduisant les équations ( E-4) €t (E-5) dans les équations (E-1) ~ (E-3), on obtient

Syt ky S, = (s +s) 0, 0
4 s, + ky = (s +s;) Op | - 0 (E-8)
ST - Gsp b)) 205, +s,) - (KD 4k, % 0
Dans ces équations
Lo K,l L Ky K0
ATEDTP T ETTY Kl
L’ équation (E-8) peut étre exprimée sous forme matricielle par
KD =0 (E9)

Dans cette équation, K est la matrice de rigidité et D est la matrice de déplacement. Afin de
résoudre cette équation matricielle, on consideére que

det|K| =0 (E-10)
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Sii +kA Sij - (Su +Sij)

soit Sy S +kB - (Su' +Sij) =0 (E'll)
= (s +s;)  —(s;+s,) 2(s”.+sl.j)—(kl)2+kF

En réorganisant 1’ équation (E-11), on obtient

[kA +ky +kp - (/\l)z](si' _S?j) + {(kA +k3)[kr - ()\l)z] +2kAkB}Sii

+ 2k ks, + kyky [k, = (AD)?] =0 (E-12)
kF_<)‘l)2} 2 2 [ 2 2kAkA }
|:1+kA+kA (Sii_sij) + kF_()\l) +kA+kA Sii
soit (E-13)
2k ky kk,

27 _
+kA+kBS"'+kA+kB[kF (AD)?] =0

En introduisant les équations (E-6) et (E-7) dans 1’ équation~( E-13), on obtient :

IRl GO e (e )

k, + k,

(E-14)

PRI B 7 iR SN _(Ejz][Ztan(W/Zk) 1]=0
ky + kylsin(w/k) k, ¥k,L"" k 7/k

Dans 1’ équation ci-dessus, Al = /%l =T /NE = —Z— olr' k est le coefficient de la longueur effective

m EIl i El

N-=
r (kl)2

de calcul de 1’ élémentet N, =

Pourun élément encastré sur une extrémité et retenu au niveau de 1’ autre extrémité par des ressorts
€élastiques de translation horizontale et par des ressorts €lastiques de rotation, il est considéré que

k, = o au niveau de 1’ encastrement de la base. L’ équation (E-14) peut étre simplifiée comme

(%]2 v [k - (%j +2k3](1 . %}2@[% 1]

suit .

21 12tan(7/2k) (E-13)
T tan (7 _
+k3[k"_[?j” 7/k -1]=0
La valeur dek peut étre obtenue par 1’ équation (E-15) :
0.35 0.7 0.35
k=0.5 E-16
P06k, "1 40012 T (1 +0.75k,) (1 + 1.151@,)] (£16)

S8



Pourun élément encastré sur une extrémité et retenu au niveau de 1’ autre extrémité uniquement par
des ressorts €lastiques de translation horizontale, il est considéré que k, =0. En 1’ introduisant dans

1’ équation (E-15), on obtient:;

T m 1 (7Y
— =0 - |- E-1
m“[k] k kF(kj (E17)
Par 1’ application numérique de 1’ équation (E-17), on obtient la formule suivante :
1. 3k;°
k=2 - (E-18)

9.5 + kL

SI0



Annexe F

Calcul de la résistance a la compression des
sections droites circulaires, des éléments
sollicités en compression excentrée

Les équations ci-dessous sont obtenues en transformant les.€quations (5.3.8-1) et (5.3.8-2) sous

forme de limite de résistance :

N, = fch(l - Sinzmj+ (afa)fA, ( Annexe F-1)
2mo
3 W
N,me, = %fcd/lr S—l—nw_ﬂ + fJAr, e W/Smﬂ-at (Annexe F-2)

En divisant 1’ équation ( Annexe F-2) par‘l’ équation (‘Annexe F-1), on obtient

2 $inra Fpr, sinma + sinma,
El AT
3 v T
716‘0 = Al (Annexe F-3)
r a(l _sin27Taj+ (a—a)p&
2o Y

A partir de( Annexe E-1) , on obtient

n, = a(l - sin27Taj+ (a - at)p& (Annexe F-4)
27 foa

u

Avec n, =
“Afy

r .
De facon générale, le rapport — entre le rayon du cercle formé par les sections d’ armatures
r

longitudinales et le rayon de la section circulaire de 1’ élément est de 0. 85 ~0.95. En considérant

S

d . .
, la valeur du demi-angle de compression «

Jea

peut étre obtenue a partir de 1’ équation ( Annexe F-3). En introduisant « dans 1’ équation ( Annexe

r e
que 75 =0.9 et en fixant les valeurs de 7 70 et de p

F-4), la valeur de n, peut étre obtenue.
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Pour les bétons de classe comprise entre C30 ~C50, f., =13.8 ~22.4MPa. La résistance de calcul
minimale des armatures longitudinales utilisées est de 330MPa( HRB400 ,HRBF400 ,RRB400) et la

résistance de calcul maximale est de 400MPa( HRB500). En supposant que le taux d’ armatures

la valeur minimale de p& est égale a 0.005 x 330 _

longitudinales soit compris entre 0.5% ~4% f. 2.4

b

400

338° 1.159. En considérant que p& =0.06 ~

fcd

0.074 et la valeur maximale est égale a 0. 04 x

1.20 et que 670 =0.05 ~ 10, la valeur de n, donnée au tableau F-1, peut’€tre calculée selon les

formules ci-dessus.
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Annexe G

Methode de calcul simplifiée pour les pertes de
précontrainte due a la déformation des organes
d’ ancrage,a la rentrée d’ ancrage et aux
efforts de frottement

G.0.2 Le niveau de contrainte dans les armatures de précontrainte en tenant compte de la perte de
tension due aux frottements positifs entre les torons et les gaines, est représenté par une ligne droite
théorique caa’( voir la figure G). Le calcul montre que 17 erreur de,cette hypothése est faible avant
la fin de la mise en tension. Apres la fin de'la\mise ‘en tensien, un retrait de >, Al se produit dans
les armatures de précontrainte tendues,. et génere un frottement négatif dans le sens inverse au
retrait. La perte de tension due au frettement négatif estmaximale au niveau de 1’ ancrage actif et
diminue le long du cable de précontrainte.en s’ éloignant de la section d’ ancrage jusqu’ a la
longueur d’ influence du frottement négatif I, el'la perte de tension due au frottement négatif est
égale a zéro. Au-dela de [, ,lesreontraintes dans les, armatures de précontrainte sont identiques a
celles avant la fin dejla mise, en teénsion,, et'ne.sont pas influencées par le retrait des armatures. En
supposant que le coefficient du frottement-négatif entre les armatures de précontrainte et les gaines,
est identique @ _celui, du frottement positif ), les valeurs absolues des pentes des lignes ca et ea qui
représentent'la Variation de tension dans les armatures de précontrainte avant et apres la fin de la
mise en -‘tension_sont identiques, mais les sens des efforts de frottement sont opposés. Par
conséquent, la /ligne eaa’ représente le niveau de contrainte dans les armatures de précontrainte

apres la fin de la mise en tension ( voir la figure G).

g
I; |
1
——c
———
S b"' —=_a
< — ar
—
e
s Lx )|dx :
e
|
|
X 0 I
Ancrage | ]  Ancrage
actif ' ' passif

Figure G Illustration de la variation de contrainte dans les armatures de précontrainte

avant et apreés mise en tension
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Selon la figure G, les lignesca et ea sont symétriques et la perte de tension au niveau de 1’ ancrage
actif peut étre calculée par la formule suivante .

Ao =2A0,l,

(Annexe G-1)
Avec
Ao ,—Perte de tension due au frottement sur la longueur unitaire de la gaine est égale a (o, —
o,)/l.

[—Longueur d’ influence du retrait des armatures de précontrainte

Longueur d’ influence du retrait des armatures de précontrainte ( du frottement négatif) I, calculée
selon la valeur de retrait totale Y Al par intégration (la surface du triangle eae )™

L Ao L2Ao x Ao
“dx = “dx = 4P
f . f o E, A\ B

SAL = [Aedx =
0

0

En déplagant les termes, on obtient

Al E
l,= L ( Annexe G-2)
Aoy,

La formule( Annexe G-2) est valable dans le'cas ou 1’ élément est‘mis ‘€n tension d’ un seul coté et
ou la longueur /, ne dépasse pas la longueurfotale de 1" €lément. Lorsque la perte de tension due au
frottement positif est faible et querla_pente. de diminutionide perte de tension est faible ou que le
retrait des armatures de précontrainte/ est*important . il est possible que la longueur /. dépasse la
longueur totale de 1’ élément.< Dans, ce cas, la,pérte.de’tension doit étre calculée par itération en
prenant en compte les-déformations de retrait compatibles des armatures de précontrainte et des mors

d’ ancrage sur la longucur, /.
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Annexe J

Méthode de Calcul de la hauteur de la zone
comprimée dans les sections fissurées en
béton précontraint de catégorie B

La figure 7. 1. 4 présente le diagramme de contrainte dans/la-section fissurée d’ un élément sollicité
en compression excentrée N ,, ce qui est équivalent a un €lément'en béton précontraint de catégorie
B, sollicité a la flexion. En supposant que 1’ axe neutre de la section fissurée se situe dans les
ames, et a partir de 1’ équilibre des moments des effofts internes et'externes par rapport au point d’
application de 1’ effort de compression excentrée Ny, (‘soit X My, =0), on obtient 1’ équation

suivante

T, b(e(w - C+%) —%[x;hfja'w(x—hf’) (b'=b) (e(w - C+@’+x;@]

2 i
+Ac (e — C+ua)) +Alg/(e, - C+ah-A,0,(ey —C+h,)
-A,0 (e =C+h)=0
(Annexe J-1)

A partir de la figureZ. L4, les équations suivantes sont obtenues
h, -« h, —x

O—P = aEPa-cc x ’a-s = aESO-cc
(Annexe J-2)

x—a x - o

[ P I _
(Tp = Q0 x y O = Q0

En supposant ¢, — C =e, b - b =b,
eON_C+hp :gpaCON_C+hs = &

eON—C+a;:g;,eON—C+a::
En introduisant 1’ équation( Annexe J-2) et les termes ci-dessus dans 1’ équation ( Annexe J-1) et

en combinant les termes, en fonction de la puissance de x, on obtient les formules (J.0.1-2),
(J.0.1-3), (J.0.1-4) et (J.0.1-5) de I’ Annexe J.
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