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AVANT-
PROPOS

La construction par encorbellements successifs
est la méthode la plus utilisée en France et
dans le monde pour la construction des grands
ponts en béton précontraint.

Depuis le début des années 90, les ponts
en béton construits par cette méthode sont
fortement concurrencés dans le domaine des
moyennes portées par les ponts mixtes et,
dans une moindre mesure, par les ponts en
béton mis en place par poussage. En contre-
partie, ils sont de plus en plus souvent utilisés
pour le franchissement de trés grandes
portées, comme en témoignent en France le
viaduc de Tanus sur le Viaur, le viaduc de Tulle
de I'autoroute A89 ou encore le nouveau pont
sur le Rhin au Sud de Strasbourg.

Destiné aux maitres d’ccuvre, aux ingénieurs
d’études et aux ingénieurs méthodes et
travaux, le présent guide fait un point précis
sur les caractéristiques de ces ouvrages, leur
domaine d’emploi et la technologic qui doit
étre mise en ceuvre pour les construire.

A ce titre, il remplace le bulletin technique
n® 7 du SETRA de décembre 1972 et son
complément, devenus obsolétes sur plusicurs
points importants comme les méthodes de
calculs, lIa conception de la précontrainte, la
structure des équipages mobiles ou encore la
maitrise des déformations différées.

Les chapitres 1, 2, 3, 5 et 6 de ce guide
décrivent certains points tres spécifiques a
la construction par encorbellement : la
conception générale des ouvrages, la concep-
tion et le calcul du cablage longitudinal, la
stabilité des fléaux, la technologie de Ia
construction.
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Les chapitres 4,7, 8,9 et 10 sont des chapitres
plus polyvalents. Ils présentent respectivement
les calculs en flexion transversale, les
contrdles sur chantier, les pathologies et leurs
réparations, les précautions 1 prendre pour
favoriser la maintenance et, enfin, le contenu
des pieces d’'un DCE. Bien qu’écrits pour
des ponts construits par encorbellements
successifs, ces chapitres pourront étre lus
utilement par tous ceux (ui participent a la
conception ou a la construction d’un ouvrage
d’art important.

Ce guide est le fruit d'un travail collectif
important. Il est une nouvelle illustration du
savoir-faire des entreprises, des bureaux
d’études et des maitres d’ceuvre francais dans
le domaine du génie civil.

Emmanuel BOUCHON

Chef de la Division des Grands Ouvrages
du SETRA
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Ce premier chapitre présente les grands
principes de la coustruction des ponts
par encorbellements successifs et

son domaine d’utilisation. Il propose
également un bistorique de I'évolution
de cette métbode, de 1943 a nos jours,
et de la réglementation qui lui est
applicable.

GENERALITES

1.1 - PREAMBULE

La construction par encorbellements succes-
sifs, qui consiste a exécuter un ouvrage
€lément par élément, sans contact avec le sol,
est une technique trés ancienne.

Deés I'Antiquité, elle fut appliquée a la
construction de voltes en Europe (Fig. 1.1) et
en Amérique du Sud (notamment pour la
construction des volites maya), et a celle de
ponts en bois (Fig. 1.2).

Fig. 1.1 - Le trésor d'Atréc
Coupe longitudinale

Fig. 1.2 - Pont gaulois en bois

Au XIXeme siecle et au début du XX¢me, elle fut
appliquée a la construction de ponts métal-
liques en arc, comme les viaducs de Garabit et
du Viaur, ou en poutre-treillis, comme les ponts
sur le Firth of Forth, le pont de Bénodet ou
encore l'ancien pont de Pirmil, 2 Nantes
(Fig. 1.3).
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. B . . Setra
Fig. 1.3 - L'ancien pont

3

de Pirmil, 2 Nuntes

Plus récemment, clle fut appliquée a la
construction de ponts a haubans métalliques,
comme le pont de Saint-Nazaire, sur la Loire,
ou le pont de Normanrdie, sur la Seine
(Fig. 1.4).

Dans le domaine du béton précontraint, la
construction par encorbellements successifs
s’applique majoritairement 4 des ponts dont
les tabliers peuvent é&tre assimilés a des
poutres droites ou courbes en plan et sont
construits a partir de leurs appuis, avec des
voussoirs coulés en place ou préfabriqués
(Fig. 1.5 et 1.6). Ce sont ces ponts qui font
I'objet du présent guide.

Cette méthode est également utilisée, avec de
nombreuses similitudes, pour la construction
de ponts a béquilles a tablier en caisson,
comme le pont du Bonhomme, dans le
Morbihan, le viaduc d'Auray (Fig. 1.7) ou encore

le pont sur la Truyere, a Garabit.

Enfin, et bien que cela sorte un peu du cadre
de ce guide, il faut signaler que la construction
par encorbellements successifs est souvent
utilisée pour construire des ponts i haubans,
comme le pont de I'lroise sur I'Elorn, prés de
Brest, ou le pont de Bourgogne a Chalon-sur-
Saéne (Fig. 1.8) ainsi que des arcs en béton
comme ceux du pont de la Roche Bernard sur
la Vilaine (Fig. 1.9) ou du pont sur la Rance.

C1 P2 P3

Setra

Fig. 1t - Le pont

de Normuandie

1.2 - TECHNIQUE DU PROCEDE
1.2.1 - DESCRIPTION DE LA METHODE

Ce mode de construction consiste & exécuter
I'essentiel du tablier d'un pont sans cintre ni
échafaudages au sol, en opérant par trongons
successifs dénommeés voussoirs, chacun de ces
éléments étant construit en encorbellement
par rapport a celui qui le précede. Apres
exécution d'un voussoir, les cables de précon-
trainte qui aboutissent a ses extrémités sont
mis en tension, ce qui permet de les plaquer
contre les voussoirs précédents et de consti-
tuer ainsi une console auto-porteuse pouvant
servir d’appui pour la suite des opérations.

La construction s'effectue :

e en général symétriquement, de part et
d’autre d’une pile, de facon a minimiser les
moments transmis 2 cet appui lors de I'exé-
cution ; la double console obtenue est alors
dénommée fléau (Fig. 1.10) ;

e parfois dissymétriquement, d'un seul coté
d’'un fléau, I'autre fléau étant déja clavé avec
la travée adjacente (Fig. 1.11) ;

« exceptionnellement a partir d'une culée, le
moment de renversement apporté par la
console étant alors €quilibré par un contre-
poids dimensionné en conséquences et faisant
partie du tablier lui-méme (Fig. 1.12).

2|

s

Fig 1.5 - Pont pouvant étre assimile

{1 une poutre continue sur appuis simples
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Fig. 1.6 - Construction par encorbellements successits de tabliers en caisson en BP avec voussoirs coulés en place, a gauche,

et préfabriqués, a droite

Bien qu'il soit possible de construire l'intégralité
d’un ouvrage par encorbellements successifs, la
majorité des ouvrages comportent des
troncons coulés sur cintre, aux extrémités des
travées de rive.

1.2.2 - ASSOCIATION AVEC
D’AUTRES METHODES

La construction par encorbellements successifs
est parfois associée a d'autres méthodes comme :

e la construction sur cintre, lorsque l'ouvrage
comporte des parties proches du sol et de
portées modestes,

e la construction par poussage, lorsque
I'ouvrage comporte d'un coté une série de
travées de hauteur constante, de portées infé-
rieures a 65 m et supportant une voie dont la
géométrie est poussable.

Fig. 1.7 Setra

Construction du
pont &t béquilles
d'Auray

Fig. 1.8 - Le pont
2 haubans de
Chalon-sur-Sadne

en construction

1.3 - DOMAINE D’EMPLOI
1.3.1 - GENERALITES

Le domaine d’emploi privilégié des ponts 2
tablier en caisson en béton précontraint
construits par encorbellements successifs est
celui des portées comprises entre 80 et 150 m,
mais cette technique peut étre employée sans
problemes majeurs jusqu'a 200 m, pour des
largeurs courantes. Au-dela de cette derniére
valeur, les quantités de matiére augmentent
rapidement, ce qui limite la compétitivité de la
méthode.

Le record mondial de portée des ponts en
béton construits par encorbellements successifs
est détenu actuellement par le Stolma Bridge,
en Norveége, avec 301 m. 1l est suivi de pres par
le Raftsundet Bridge, dans les iles Lofoten,
toujours en Norvege, dont la portée centrale
atteint 298 m. Ces deux ponts, mis en service
fin 1998, comportent une partie de leur travée
centrale en béton léger. Ces deux ponts ont
dépassé le pont de Brisbane, en Australie,
construit en 1986, qui avait lui-méme, avec
260 m, détroné le précédent record de 240 m
détenu par le pont de Hamana, réalisé au Japon
en 1977.

En France, le pont de Gennevilliers, construit
cn 1976,a longtemps détenu le record de portée
avec deux travées de 172 m. On trouvait a ses
cotés, le pont d’Ottmarsheim, réalisé en 1979
sur le canal d’Alsace, avec des travées de 172 m
et 144 m, toutefois partiellement réalisées en
béton de granulats 1égers. Le viaduc de Tanus
sur le Viaur (Fig. 1.13) dans I'Aveyron, a détroné
ces deux ouvrages en 1998, avec une travée de
190 m. 1l a lui-méme été dépassé en 2002 par
le nouveau pont sur le Rhin au Sud de
Strasbourg, dont la portée centrale atteint les
205 m.

Ponts en béton précontraint constritits par encorbellements successifs
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Fig. 1.13 - Le viaduc de Tanus

1.3.2 - LES AVANTAGES ET
LES INCONVENIENTS
DE LA METHODE

Les arvantages

La construction par encorbellements successifs
présente de nombreux avantages.

Tout d’abord, la construction des tabliers
s'effectue, pour l'essentiel du linéaire, sans
aucun contact avec le sol, ce qui permet de
construire des ouvrages au dessus de rivieres a
fortes crues ou au-dessus de vallées tres
accidentées ou tres profondes.

La méthode permet d’autre part d’exécuter
des ouvrages de géométries trés diverses.
Ainsi, en €lévation, il est possible de projeter
des tabliers de hauteur constante ou variable.
Dans ce dernier cas, il est possible de faire des
variations paraboliques, cubiques ou linéaires.
La méthode est également extrémement
tolérante a I'égard de la géométrie de la voie
portée puisque, contrairement aux techniques
du poussage et du lancage, tous les profils en
long et tracés en plan peuvent étre construits
sans difficultés.

Eafin, la construction par éléments de 3 3 4 m
de longueur permet un bon amortissement
des outils de coffrage du tablier, méme si les
travées sont peu nombreuses et de longueurs
différentes. Dans le cas de voussoirs préfabriqués,
la petitesse de ces éléments permet aussi de
limiter le poids des éléments a poser et, donc,
de réduire le cout du matériel de pose.

Dontls ¢ Détorn brécontrdin

Lol

1ruils

Les incourénients

La construction par encorbellements successifs
des ponts en béton présente aussi quelques
inconvénients.

A portées identiques, les ouvrages construits
par cette méthode sont beaucoup plus lourds
que des ouvrages mixtes, ce qui conduit a des
appuis et des fondations plus importantes que
celles de ces ouvrages. Bien évidemment, ceci
pénalise la méthode, en particulier lorsque les
terrains de fondations sont médiocres ou
lorsqu’on est en zone sismique.

Un autre inconvénient important de cette
méthode est 'importance des taches a effectuer
in situ tant pour le coulage du tablier que pour
I'aménagement des acces au chantier. Bien
évidemment, lorsque les voussoirs sont préfa-
briqués, 'importance de ces taches diminue ;
elle reste cependant bien plus importante que
pour un pont en béton poussé. Lorsque
I'ouvrage franchit des voies circulées, I'impor-
tance de ces tiches peut compromettre la
sécurité des utilisateurs de ces voies et/ou
celle du personnel du chantier :il faut alors les
neutraliser, ce qui constitue souvent des
sujétions importantes.

Sur le plan esthétique, les ponts construits par
encorbellements successifs sont des ouvrages
dont le tablier est assez épais, ce qui peut
poser des problemes dans certains sites. Le
découpage en petits éléments et la multiplicité
des phases de bétonnage qui en résulte favorisent
aussi les différences de teinte entre deux
VOoussoirs successifs.

per encorbellements successifs
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Portées

Type

3B m

T0m

90 m

120 m
150 m
200
300

- Ponts en BP construits
par encorbellements

- Ponts en BP poussés

- Ponts mixtes i poutres

- Ponts mixtes a caissons

- Ponts a dalle orthotrope
a caissons

- Ponts a haubans
(acier ou béton)

L.14 - Domaine J'emploi

des differents types de ponts

La zone de trait la plus ¢paisse représente le domaine
d'emploi le plus courant. Il est 2 noter que les ponts
suspendus sont absents de ce talleau, leur domaine

d'emploi principal étant celui des tres grandes portées.

1.3.3 - LES TECHNIQUES
CONCURRENTES

Actuellement, des ponts a caisson en béton
précontraint construits par encorbellements
successifs sont projetés pour des portées com-
prises entre 60 m et 300 m. Dans cette gamme
de portées tres large, cette technique est en
concurrence avec différentes autres solutions.

Pour des portées inférieures a 80 m, les ponts
construits par encorbellements successifs sont
le plus souvent de hauteur constante. lls sont
en concurrence avec les ponts a poutres en
ossature mixte acier-béton. Si la géométrie de
la voie portée le permet, ils sont aussi en
concurrence avee les ponts poussés en béton
précontraint, dont le domaine économique
s'étend de 35 a 70 m de portée.

Pour des portées comprises entre 70 m et 120 m,
les ponts construits par encorbellements
peuvent étre de hauteur constante ou variable.
lls sont en concurrence avec les ponts a
poutres 4 ossature mixte acier-béton. Pour des
raisons fonctionnelles ou esthétiques, des
ponts a caisson mixte acier-béton ou des ponts
4 haubans sont parfois aussi projetés dans
cette gamme de portées.

Pour des portées comprises entre 100 m et
200 m, les ponts construits par encorbellements
successifs sont presque toujours de hauteur
variable et sont concurrencés par les ponts a

onts en beton precon
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caisson mixte ou métallique (au-dessus de
140 m) et par les ponts a haubans. Dans cette
gamme de portées, des solutions de caisson en
béton précontraint a ames métalliques légeres
peuvent également s’avérer économiques.

1.4 - EVOLUTION DE LA
CONSTRUCTION EN FRANCE

On trouvera ci-dessous un petit historique
de l'évolution de la construction et de la
réglementation des ponts en béton construits
par encorbellements successifs.

1.4.1 - LA PERIODE 1946-1952

La construction par encorbellements suecessifs
a ¢té appliquée pour la premiére fois en
France par Albert Caquot pour la construction
des ponts en béton armé de Donzere et de
Bezons (1953), a I'aide d'un équipage mobile
suspendu a une poutre métallique (Fig.1.15).

En Allemagne, Finsterwalder utilisa aussi cette
technique pour l'exécution des ponts en
béton précontraint de Neckarsens et de
Baldunstein en 1950. Elle a ensuite été utilis¢e
pour la construction en 1952 des ponts articulés
a la clef de Worms et de Coblence et avee une
grande travée de 114 metres (technique de
I'équipage mobile).
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La méme année, Nicolas Esquillan construisait,
avec unc technique tres voisine d’équipage
mobile suspendu a une poutre métallique, le
pont de chemin de fer de la Voulte, constitué
de plusieurs travées a béquilles de 60 m de
portée.

On notera qu’il n’existait pas a cette époque
de regles francaises de calcul concernant la
construction par encorbellements successifs,
ni méme le béton précontraint.

1.4.2 - LA PERIODE 1953-1964

Cette période a été marquée par le début de
la réglementation, le développement des
méthodes de calcul, I'amélioration des caracté-
ristiques des armatures de précontrainte et le
développement des procédés de précontrainte.

Pendant cette période, la technique des ponts
construits par encorbellements successifs s’est
beaucoup améliorée, ce qui nous conduit a
évoquer deux générations de ponts distinctes.

Les ponts de la premiére génération

Les tabliers des ouvrages de la premiere
génération €taient encastrés sur les piles, voire
sur les culées, et articulés a la clef.

Le pont de Chazey sur I'Ain, construit en 1957
par I'entreprise GTM, fut le véritable premier
pont francais construit par encorbellements
successifs et le premier d’une série de grands
ouvrages comportant notamment le pont de
Beaucaire sur le Rhone et le pont de Savines
sur la retenue du barrage de Serre-Pongon,
dans les Hautes-Alpes. Les ponts de Chasey et
de Beaucaire qui présentaient des insuffisances
de précontrainte ont été depuis démolis. Le
premier a été remplacé en 1973 par un
nouveau pont en encorbellement et le second
en 1995 par un pont mixte,

Les pouts de la seconde génération

Les ponts de la premiere génération ayant
présenté au bout de quelques années une
déformation excessive des consoles due a une
sous-estimation des effets du fluage et du
retrait du béton, une seconde génération de
ponts fut imaginée et construite avec des travées
rendues continues, donc sans articulation a la
clef.

Parmi les ponts de cette deuxieme génération,
on retiendra :

e les ponts de Goncelin, sur I'lsere, et de
Lacroix-Falgarde, sur I'Aricge, congus par la
STUP, qui sont les premiers ouvrages rendus
continus (1962) ;

e le pont de Layrac, sur la Garonne, congu par
GTM ;

e les ponts de Choisy-le-Roi, pres de Paris, et de
Pierre-Bénite, pres de Lyon, construits en
1965 par Campenon-Bernard, qui sont les
premiers ouvrages a voussoirs préfabriqués
et joints conjugués collés.

1.4.3 - LA PERIODE 1965-1975

Cette période a été extrémement fertile en
changements avec une continuelle évolution
de la réglementation. Elle débute avec la publi-
cation de I'IP1 (circulaire n° 44 du 12 aont
1965 relative a linstruction provisoire sur
I’emploi du béton précontraint). Elle s’acheve
avec la publication de la circulaire du 2 avril
1975 qui met fin aux ouvrages de la seconde
génération et ouvre la voie aux ponts de la
troisieme génération.

Fig. 1.15 - Le pont de Bezons
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Parmi les pounts caractéristiques de la période
1965-1975, on peut citer :

e le pont d’Oléron (1966), d’environ 3 (000 m
de longueur totale, construit a l'aide de
voussoirs préfabriqués mis en place pour la
premiere fois par une poutre de luncement ;

e le pont d'Oissel sur Al3, de 700 m de
longueur sans joint de dilatation intermcdiaire
(1970) ;

e le viaduc de Calix, a Caen, victime d'une
chute de fléau qui conduisit le SETra a définir
des regles de stabilité des fléaux toujours en
vigueur (1975) ;

e le pont de Saint-Cloud (1974), a la limite de
Paris, dont le tablier de grande largeur (20,4 n?)
et tres €lancé (travées de 100 m de portée au
1/30), a da étre renforcé en 1990 ;

o le pont de Gennevilliers sur la Seine, pres de
Paris, avee une portée de 172 m (1976) ;

¢ le pont sur la Loire a Orléans (19706), dont le¢
tablier, constitu¢ par une poutre-caisson a
trois dmes précontraintes par des barres, a di
étre réparé en 1978 et 1987.

1.4.4 - LA PERIODE 1975-1982

Les ponts construits a partir de cette époque
peuvent €tre qualifiés de ponts de troisiéme
génération. Calculés en renant compte des
regles fixécs par la circulaire du 2 avril 1975
(prise en compte notamment du fluage et du
gradient thermique), ces ouvrages furent beau-
coup mieux dimensionnés et ne connurent
pas les difficultés des ponts des générations
précédentes.

Parmi les ouvrages construits en béton
traditionnel pendant cette période, il v a lieu
de citer :

e le pont de Micon, sur la Sadne, qui fut un des
premiers de la nouvelle génération (1977) ;

e les nombreux viaducs entrelacés de I'échan-
geur de Saint-Maurice, entre A4 et A8OG, pres
de Paris, construits avec des voussoirs
préfabriqués (1980) ;

e le pont Mathilde pres de Rouen dont la travée
centrale comporte une travée indépendante
métallique de 115 m de portée, appuyce sur
une poutre console en béton précontraint de
30 m de portée (1980).

De 1975 4 1982, quelques ponts ont également
¢té construits en béton Iéger comme :

e le pont de Tricastin (1979), dont les travées
de rive et les amorces de travée centraile sont
cependant en béton normal pour faire
contrepoids et compenser un balancement
trés défavorable des travées (25 m - 142 m -
25 m) ;

e le pont d'Ottmarsheim, qui comporte une
travée en béton léger de 172 m de portée
(1980).

Pendant cette période, deux ouvrages ferro-
viaires remarquables ont aussi été réalisés :

e 'ouvrage de franchissement de la Scine a
Nanterre par la ligne de desserte ferroviaire
de la ville nouvelle Cergy-Pontoise (1977)
qui est un ouvrage en béton précontraint
de 1 390 m dont deux viaducs de 229 m
(48 + 85 + 2x48) et 221,5 m (48 + 85 + 48 + 40,5)
ont €té construits par encorbellements
successifs ;

o le viaduc de Commelles sur les lignes
“classiques” Paris-Bruxelles et Paris-Lille, de
400 m de longueur, dont le¢ tablier est une
poutre caisson a 4 dmes portant 4 voies
ferrées, de 45 m de portée courante (1980).

1.4.5 - LA PERIODE DE 1983
A NOS JOURS

Sur le plan réglementaire, cette période
s'est caractéris€ée par la généralisation des
reglements de calculs aux états limites
(BPEL83 puis BPEL91 et enfin BPEL91 révisé
99). Lintroduction de I'Assurance de la Qualité
et le développement de la normalisation fran-
¢aise et européennce ont également provoqué
une nette évolution des régles relatives a
I'exécution des structures.

Sur le plan technologique, le domaine des
grands ouvrages en béton précontraint a €té
marqué par une nette €volution de leur
conception, due en grande partie au dévelop-
pement de la précontrainte extéricure.



Parmi les ponts routiers classiques construiits
pendant cette période, on peut,sans prétendre
a exhaustivité, retenir les ouvrages suivants :

e le pont sur le Loir, a La Fleche, qui fut le
premier pont construit par encorbellements
successifs mis en place par rotation (1983) ;

e le viaduc de Pont a Mousson sur la Moselle,
qui fut un des premiers ponts a précontrainte
extéricure ;

¢ le viaduc de Sermenaz, prés de Lyon, a
précontrainte totalement extérieure et
galvanisée ;

e le pont de I'lle de Ré (1988) dont le tablier
est constitué de 3 000 m de voussoirs
préfabriqués en BHP de classe BG6O ;

e le viaduc de I'Arrét-Darré dont les fléaux ont
été inclinés en fin de construction pour
suivre le profil en long (1988, [SER 90)) ;

e les viaducs de Bourran, a Rodez, et de la
Riviere Saint-Denis, a 1a Réunion, congus avec
des piles constituées de voiles dédoublés
(1991, [BOU 91], [BOU 94.1], [CON 91],
[BOU 92] et [BOU 94.2]) ;

¢ le pont de Cheviré, a Nantes, dont la travée
centrale de 242 m comporte une travée indé-
pendante de 162 m de portée constituée
d’un caisson a platelage orthotrope (1991,
[VIR 90.2], [VIR 91.2] et [VIR 94]) ;

e le pont d’Arcins, prés de Bordeaux, composé
de deux ouvrages paralléles de 650 m de lon-
gueur constitués de voussoirs préfabriqués
assemblés par précontrainte mixte (1993,
[ABE 91] et [ABE 94], Fig. 1.16) ;

e le doublement du pont de Gennevilliers sur
la Seinc [CHA 94] ;

sles viaducs du Piou et du Rioulong, pour
I'autoronte A75, dont les encorbellements
sont supportés par des bracons métalliques
(1995, [CRO 94] et [GIL 96], Fig. 1.17) ;

o le viaduc de Rogerville, sur A29, comportant
deux tabliers de 680 m de longueur consti-
tués de voussoirs préfabriqués avec des
dispositifs de dilatation a la clef de certaines
travées d'une conception nouvelle (19906,
[RIC 96], [JAC 96] et [JAC 98)) ;

e le viaduc de Tanus sur le Viaur, de 190 m de
portée, qui comporte une pile de plus de
100 m de hauteur (1998, [BOU 94.3],
[SER 98] et [GAC 98)) ;

e le second viaduc de Pont-Salomon, qui
constitua I'une des toutes premieres applications
des Eurocodes 1 et 2 (2000, [DAL 00] et
[DEW 01] ;

e les viaducs de la Clidane (portée de 132 m),
de la Barricade (portée de 150 m) et de Tulle
(portée dc 180 m), sur l'autoroute A89
[LAC 02] ;

e le nouveau pont sur le Rhin au Sud de
Strasbourg, qui présente une travée record
de 205 m au dessus du chenal navigable
du Rhin (2002, [DEM 00], [DEM 01.1],
[DEM 01.2], [DEM 01.3], [DEM 02]).

. N Setra
Fig. 1.16 - Le pont d'Arcins

2 Bordeaux

Fig. 1.17 - Le viaduc du Piou

—
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Parmi les ponts a béquilles routicrs construits
par encorbellements successifs depuis 1983,
on notera essentiellement :

e le pont sur le Loch d’Auray, avec une ouver-
ture de 109 m entre pieds de béquilles
(1989, [VIR 90.2], Fig. 1.18) ;

e le pont sur la Truyere, a Garabit, avec une
ouverture de 195 m entre pieds de béquilles
(1993, [GIL 93] et [CAN 94]).

Fig, 1.1V Le pont TG\

sur le Rhone, 2 Avignon

Setra

Parmi les ouvrages ferroviaires construits
depuis 1983, il faut signaler plusieurs viaducs
de la ligne du TGV Rhone-Alpes (prolongement
de la ligne TGV Paris Sud-Est jusqu’a Vilence)
et du TGV Méditerranée et notamment :

pour le TGV Rhone-Alpes

e le viaduc de la Costicre, de 1 725 m de
longueur totale, situé sur le tron¢on nord du
contournement est de Lyon, dont 900 m ont
été construits par encorbellements successifs
avec des travées principales de 88 m (1992) ;
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pour le TGV Méditerranée

¢ le viaduc d’Avignon, sur le Rhone, dont les
deux tabliers indépendants de 1 500 m de
longueur unitaire ont été préfabriqués
(Fig. 1.19, [BOUS 98.11) ;

e lc viaduc de Verncgues, de section transver-
sale semi-circulaire, dont les 1 210 m ont été
construits en combinant les techniques du
poussage et des encorbellements successifs
[BOUS 98.2] ;

e le viaduc de Ventabren, long de 1 734 m, qui
fait appel aux techniques du poussage, de la
construction par encorbellements successifs
et de la mise en place par rotation.

Enfin, des ouvrages routiers tr¢s innovants ont
été construits dans cette période et notamment :

e les viaducs de Sylans et Glacieres sur ’A40,
longs respectivement de 1 266 m et 214 m,
avec chacun deux tabliers paralleéles a imes
en béton triangulées (1987, [BOU 90)) ;

e le pont a ames plissées de la Corniche, a
Dole, (1994, [COM 93], [LEB 94] et [REI 94]) ;

e les trois viaducs du Boulonnais sur 'autoroute
A16, dont les tabliers sont constitués de
voussoirs préfabriqués a quatre Aames
métalliques triangulées [MEU 98] ;

o le pont sur le Vecchio en Corse,a dmes ajourées
constituées de panneaux triangulaires
préfabriqués (1999, [PAU 98] et [PAU 00D,

e le pont sur le Bras de la Plaine, 2 1a Réunion,
dont I'unique travée de 260 m est constituée
par deux hourdis précontraints reliés par
une triangulation constituée de tubes
métalliques (2002, [CHU 02], Fig. 1.20).

Setra

Fig. 1.20 - Le pont sur
le Bras de la Plaine

1.5 - OUVRAGES IMPORTANTS
RECEMMENT CONSTRUITS
A UETRANGER

Ces dernieres années, de trés nombreux ponts
ont été réalisés par encorbellements successifs
a I'étranger. Parmi les plus importants, on
retiendra :

e certains viaducs d’acces au pont Vasco de
Gamma, a Lisbonne, au Portugal,

o les viaducs d’acces au nouveau pont sur la
Severn, en Grande-Bretagne [COM 94] et
[COM 961,

e les viaducs d’acces au pont suspendu du
Storebelt, au Danemark,

e les ponts de Stolma et Rafsundet, dans le
Nord de la Norvege,

o le pont sur le canal de Houston, aux USA,
¢ le pont de Brisbane, en Australie,
¢ le pont de Hamana, au Japon,

¢ le nouveau pont rail de SAO JOAO, sur la
riviere Douro, au Portugal,

e le viaduc de la Medway sur la ligne TGV entre
le tunnel sous la Manche et Londres
[POR 01].

On retiendra aussi, bien que construit par une
méthode un peu différente de celle que nous
détaillons dans le présent guide, I'extraordinaire
pont de la Confédération, entre le continent
nord-américain et I'ile canadienne du Prince
Edouard, dont la partie centrale est composée
de 40 travées de 250 m de portée (Fig. 1.21,
[BOL 96] et [COM 98]).

Fig. 1.21 - Transport d'un {léau i

préfabriqué du pont de fa Confédération

Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs
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Le présent chapitre traite tout d’abord
des aspects les plus généraux de la
conception d’'un pout a tablier eun
caisson construit par encorbellement :
implantation des appuis, loi de
variation de la bauteur du tablier,
choix d’une sectiou transversale.

Il s’iutéresse eusuite a des points plus
précis du projet : dimensionnement
d’une coupe transversale simpie,
calepinage des voussoirs et ratios de
matiére. 1l ne traite que de pounts
routiers.

CONCEPTION
GENERALE

2.1 - DOMAINE D’EMPLOI

Comme nous I'avons vu au chapitre 1, la
construction par encorbellements successifs
permet de réaliser des ouvrages en béton
précontraint trés variés. En effet :

e la gamme des portées envisageables est tres
large (entre 40 et 200 m, voire 300 m),

o la voie portée peut avoir n’importe quelle
géométrie tant en plan qu’en long,

e entre 60 et 100 m, le tablier de I'ouvrage
peut étre de hauteur constante ou variable,

¢ la méthode peut étre mise en ocuvre quelles
que soient les caractéristiques naturelles de la
breche (profondeur importante, versants
abruptes, sols de tres mauvaise qualité, site
maritime, etc...).

Dans la suite de ce chapitre, nous allons
revenir en détails sur ces différents points.
Nous allons aussi voir comment les piles peuvent
étre implantées dans la bréche a franchir,
comment est choisie et dimensionnée la
structure transversale du tablier et comment
on peut déterminer précisément son coffrage.
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2.2 - SCHEMA STATIQUE
LONGITUDINAL

2.2.1 - REPARTITION DES TRAVEES

Cas d’un ourrage composé de fléanx
tous ideutiques

Les ouvrages les plus simples comportent
des travées principales toutes égales. Cette
disposition permet de réaliser des fléaux tous
identiques, ce qui simplifie la conception des
matériels de pose ou de bétonnage et améliore
les rendements.

Les travées de rive ont généralement une
longueur supérieure a celle d’'un demi-fléau.
La longueur supplémentaire, qui mesure 10 a
20 pour cent de la longueur des travées
principales, est habituellement construite sur
cintre car cette méthode est généralement la
plus économique. Elle permet un bon équilibrage
des moments dans les différentes travées sous
les charges d’exploitation et garantit des
réactions d’appui positives sur les culées.

Les ouvrages les plus courants comportent
donc une série de travées égales encadrées par
des travées de rive dont les portées mesurent
60 a 70 pour cent des portées principales.

Cas d’'un ouvrage composé de fléaux
de longueurs différentes

Les breches a franchir comportent souvent des
contraintes qui empéchent de projeter un
ouvrage Ccomme ceux queé nous venomns
d’évoquer. It faut alors construire des ouvrages
comportant plusieurs type de fléaux.

L'exemple de la figure 2.2 ci-dessous montre
un ouvrage comportant une ou plusieurs
grandes travées, justifiées par un gabarit de
navigation important, et une série de travées
de portées plus réduites - donc plus écono-
miques - franchissant des zones inondables
mais non navigables.

L'exemple de la figure 2.3 présente un autre
ouvrage comportant une grande travée dans la
partie la plus profonde de la vallée a franchir
et des travées plus courtes ailleurs.
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Fig. 2.1 - Distribution des portées
d'un pont simple construit
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Dans ces deux cas, il faut souligner que la
transition entre grandes et petites travées
s’opere par une travée ayant comme portée la
moyenne des deux portées courantes. On
notera également que les travées de rive ont
comme longueur 60 % des travées courantes
adjacentes.

Autres cas

Certaines techniques particulieres permettent
de contourner ces regles strictes de distribution
de portées et d’équilibre des fléaux : construction
en sur-encorbellement, mise en ceuvre de
contrepoids, construction depuis une travée
contrepoids, etc. Ces techniques sont présentées
au paragraphe 2.2.4. En raison de leur coiit,
clles ne sont utilisées que dans des cas tres
particuliers ou l'implantation des piles est
imposée (site fortement urbanisé, présence de
voies SNCE canaux) ou lorsque I'allongement
du tablier est impossible ou particulicrement
coliteux.

Pour les ouvrages de hauteur constante, il est
néanmoins possible de concevoir des travées
inégales en décalant les clavages. On peut ainsi
décaler légerement I'implantation de certaines
piles qui seraient mal placées (Fig. 2.4).

2.2.2 - ELANCEMENT ET FORME
DE L'INTRADOS

Nous présentons dans ce qui suit les lois de
variation possibles de la hauteur du tablier, en
indiquant pour chaque gamme de portées la
solution la plus économique.

En ce qui concerne les criteres d’insertion
dans le site, il est trés difficile d’établir des
regles permettant de choisir, pour un site
donné, la silhouette la plus adaptée. On retiendra
toutefois que :

e la hauteur constante, lorsqu’elle est envisa-
geable, est bien adaptée aux ouvrages
de géométrie complexe, notamment les
ponts tres courbes ; il en est de méme des
ouvrages situés dans des sites complexes
(sites urbains, échangeurs, etc.) ;

o la hauteur variable convient en général assez
bien aux vallées profondes et aux grands
cours d’eau ;

o il est souvent judicieux de hiérarchiser la
bréche en franchissant ses parties les plus
remarquables par une ou plusieurs travées
de hauteur variable.

2.2.2.1 - Hauteur constaunte

Lorsque les portées principales d’un ouvrage
sont inférieures a2 65/70 m, le tablier le plus
économique est en général de hauteur
constante, car les gains apportés par la simpli-
fication des outils de coffrage du tablier
(équipages mobiles ou cellule de préfabrication)
et du ferraillage sont bien supérieurs aux gains
de matiere possible. Dans ce cas, la hauteur du
tablier est comprise entre un 1/20 a 1/25 de la
portée maximale, avec toutefois un minimum
de 2,20 m pour permettre une circulation
satisfaisante a I'intérieur du caisson.

11 1

Fig. 2.4 - Léger décalage 8 des piles
d'un ouvrage de hauteur constante
(Le décalage des clavages & est
alors du double de &)
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Au-dela de 100 m de portée, les (uantités de
béton et de précontrainte augmentent rapide-
ment et une solution de hauteur constante est
de plus en plus pénalisée par rapport a une
solution de hauteur variable. Pour les ouvrages
avec des piles de grande hauteur, sensibles aux
effets du vent tant en service (u'en construc-
tion, ce phénomene est encore plus accentué,
la surface offerte au vent étant augmentée
d’environ 25 %.

Malgré ce qui précede, la volonté de concevoir
des ouvrages toujours plus élégants et originaux
a conduit a projeter ces derni¢res années des
ouvrages de hauteur constante de portées bien
supéricures aux 90/100 m. La solution en
béton du viaduc de Verricres, non retenue au
terme de la consultation, avait ainsi un tablier
de hauteur constante malgré une portée
maximale de 144 m.

=
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Fig. 2.5 - Houteur constante

2222 - Hautenr variable
paraboliquement

Au-dela de 65 m/70 m, les efforts dans les
fléaux deviennent tres importants et nécessitent
une hauteur sur pile qui se révele surabondante
en travée. I devient donc économiquement
intéressant de réaliser un tablier de hauteur
variable.

Pour ces ouvrages, la variation de hauteur
entre la clef et la pile est généralement
parabolique. Le fléau doit étre symétrique
pour que sa stabilité en construction soit plus
facile a assurer. La partie de la travée de rive
coulée sur cintre ou en sur-encorbellement est
toujours de hauteur constante (méme hauteur
qu'a la clé).

Dans les cas courants, la hauteur sur pile h, est
comprise entre 1/16 et 1/18 de la portée de la
travée considérée. La hauteur a la clef est en
général comprise entre le 1/30 et le 1/35 de
cette méme distance, avec un minima de
2,20 m permettant un cheminement aisé dans
le caisson.

Une étude statistique faite a Foccasion de
I'écriture de ce guide montre qu'on peut
appliquer pour un tablier sur appuis simples
les relations suivantes :

surpile:£=l4+—€-
h 45
a laclef:—=l9+£
hC 7/

avec € portée principale en meétres.

Cette formule est applicable pour toute valeur
de ¢ comprise dans le domaine d’emploi des
ponts construits par encorbellement.

2.2.2.3 - Hauteur rvariable selon d’autres
lois (linéaire, cubique,...)

Ces dernieres années, certains ouvrages ont
été réalisés avec une variation de hauteur du
tablier du type cubique. Cette solution, qui
diminue légerement les effets du poids propre,
donne un aspect un peu plus tendu qu'une
variation parabolique. Elle peut cependant
poser des problemes d’insuffisance de hauteur
au voisinage du quart des travées, du fait d'une
variation de hauteur inadaptée a la distribution
des moments fléchissants et des efforts
tranchants. Comme [a courbure est plus
prononcée pres des piles, il faut aussi veiller a
reprendre correctement la poussée au vide
due 2 la compression du hourdis inférieur.

Quelques ouvrages ont également été congus
avec une variation de hauteur linéaire sur 20 a
25 pour cent de la longueur de [a travée
principale, le reste des travées ¢étant de
hauteur constante (Fig. 2.7). Cette solution,
assez simple a exécuter, n’est utilisée que pour
des portées modestes. Elle est choisie parfois
pour des raisons architecturales, parfois pour
dégager un gabarit légerement plus important
qu'un intrados parabolique. Elle nécessite 1a pré-
sence d'une entretoise au niveau du change-
ment de pente, pour reprendre [a composante
verticale de la compression dans le hourdis
inférieur.

Fig. 2.0 - Hauteur variable

pariboliquement




Fig. 2.7 - Hauteur

variable linéairement

2.2.2.4 - Hauteur pour parties counstaute,
pour parties variable

11 est trés fréquent que les contraintes d’'une
breéche conduisent le projeteur a concevoir un
ouvrage avec des travées de longueurs tres
différentes. Dans ce cas, il est loisible de
donner au tablier une hauteur variable dans les
grandes travées ¢t une hauteur constante
ailleurs (voir I'exemple de la figure 2.3). Pour
des raisons évidentes de raccordement, la
hauteur a la clef des grandes travées doit alors
¢tre égale a la hauteur du tablier des zones de
hauteur constante, ce qui conduit souvent a
adopter un tablier plus haut que nécessaire.
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2.2.3 - CONDITIONS D’APPUI

Nous présentons ci-dessous les conditions
d’appui sur piles possibles pour un tablier de
pont construit par encorbellements successifs
(appuis simples, encastrement, etc.) et le
domaine d’emploi de chacune de ces solutions.

2.2.3.1 - Tabller sur appunis simples

La majorité des ponts construits par encorbel-
lements successifs reposent sur des appuis
simples en service alors que pendant la
construction, ils sont encastrés sur piles grace
aux dispositifs de stabilité des fléaux que nous
présentons de maniere détaillée dans les
chapitres 5 et 6.

Les appuis définitifs sont dans la plupart des
cas des appareils d’appui a pot d’élastomere.
Ces derniers sont particulierement bien adaptés
aux ponts construits par encorbellements
successifs car ils sont trés robustes,

Fig. 2.8 - Tablier
sur appuis simples

compatibles avec des charges verticales tres
importantes et compacts. Ils existent également
en plusieurs types - fixe, glissant monodirec-
tionnel, glissant multidirectionnel - ce qui
permet, au droit des appuis d’extrémité, de
libérer les déplacements du tablier.

Lorsque les efforts verticaux sont inférieurs a
7 MN par appareil d’appui, il est toutefois
possible d’utiliser des appareils d’appui en
caoutchotic fretté. Ces derniers sont également
utilisés en zone sismique, car ils permettent
une meilleure répartition des efforts horizontaux
entre les appuis.

2.2.3.2 - Tablier eucastré sur piles par
linison en béton armé

Lorsque les piles sont tres hautes, il est
souvent préférable d’encastrer le tablier en
téte de pile (Fig. 2.9). Cette solution a été
utilisée pour la premiere fois par 'entreprise
Campenon Bernard en 1963 pour le pont du
vallon du Moulin a Poudre a Brest.

Cette sohition offre 'avantage de simplifier la
construction et l'exploitation de ['ouvrage
puisqu’il n'y a ni dispositifs de stabilisation
provisoire des fléaux, ni appareils d’appui.

Toutefois, les piles et la travée centrale forment
un portique sensible aux déformations
linéaires du tablier sous les effets de la tempé-
rature, du retrait et du fluage. Si les piles sont
courtes et massives, leur grande rigidité
provoque des moments et des efforts
tranchants qu’elles ne peuvent ¢n général pas
supporter. Cette solution n’est donc viable que
pour des ouvrages de grande hauteur aux piles
élancées.

Ponts en Déton précontraint construits par encorbellements successifs
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Fig. 2.9 - Tablier encastré

sur deux piles creuses N

Dans certains cas, les piles ne sont pas creuses
mais constituées de deux fiits séparés par
quelques metres et pénétrant dans le caisson
(Fig. 2.10). L'encastrement est alors quasiment
parfait car il mobilise des efforts de compression
¢t de traction dans chacun des flits, mais la
souplesse vis-i-vis des déplacements horizon-
taux est préservée car chaque fut ne présente
qu’une faible résistance a la flexion. Le pont de
Choisy-le-Roi sur la Seine a été construit selon
ce principe.

De fagon générale, cette solution peut s’avérer
tres intéressante en zone sismique, car elle
confere a louvrage une grande souplesse
longitudinale.

Elle a récemment été mise en ccuvre sur
plusieurs ouvrages comme le viaduc de Tulle
dont la partie supérieure des piles principales
est constituée de futs dédoublés en caisson, et
dans les viaducs de Rodez et de la Riviere
Saint-Denis ou les piles sont constituées de
deux voiles minces [BOU 91] et [BOU 92].

2.2.3.3 - Tablier en partie encastreé,
en partie sur appuis simples

De nombreux ouvrages franchissent des
breches de profondeur fortement variable,
ce qui impose des piles de hauteur tres
différentes.

Lorsque la breche est franchie par une série de
travées courantes identiques, donc avec des
flcaux tous identiques, le tablier est en général
en appuis simples sur toutes ses piles. Cette
solution permet en effet de conserver un
ouvrage tres répétitif, donc simple a exécuter.

Lorsque la bréche est franchie par un ouvrage
comportant des travées de longucurs
différentes, il est souvent judicieux d’encastrer
le tablier sur ses piles les plus hautes et de
prévoir des appuis simples sur ses autres piles.
C'est l'option qui a été prise, par exemple,
pour le viaduc sur le Viaur, a Tanus [SER 98] ou
pour le viaduc du pays de Tulle [LAC 02], sur
I'autoroute A89.

2.2.3.4 - Tablier eucastré sur piles par
deux files d’appareils d’appui
(pour mémoire)

Pour étre tout-a-fait exhaustif, nous rappellerons
qu'une troisieme solution a été utilisée par le
passé. Elle consistait a munir chaque téte
de pile de deux files d’appareils d’appui en
caoutchouc frett€, ce qui réalisait un encastrement
€lastique du tablier sur sa pile.

Le pont reliant I'lle d’Oléron au continent ct le
pont de Blois sur la Loire ont été construits
suivant ce principe.

Cette solution n’est aujourd’hui plus utilisée,
I’encombrement du dispositif d’appui condui-
sant 2 des tétes de pile tres larges jugées peu
esthétiques.

2.2.4 - PROBLEMES PARTICULIERS
2.2.4.1 - Construction en sur-encorbellement

La technique du sur-encorbellement consiste a
prolonger le fléau d’'un seul cOté par un ou
plusieurs voussoirs, 'autre coté étant déja clavé
sur le fléau adjacent ou sur une partie coulée
sur cintre (Fig. 2.11). On peut donc par cette
méthode allonger une travée par rapport aux
autres.

Fig. 2.10 - Tablier ¢ncastré

sur deux piles composces

chacune de deux voiles paralléles AN

v
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Cette technique complique nettement le tracé
des cibles de fléau des voussoirs en sur-
encorbellement. En cffct, les ancrages arri¢re
de ces cibles ne pouvant étre placés sur la
tranche des voussoirs, il faut les loger soit dans
des bossages a l'intérieur du caisson, ce qui
complique les opérations de coffrage, soit dans
une entretoise sur pile, ce qui allonge considé-
rablement ces cibles. Il faut donc utiliser cette
technique avec parcimonie, par exemple pour
construire a I'équipage mobile, dans une vallée
tres abrupte, la partie habituellement coulée
sur cintre d'une travée de rive,

2.2.4.2 - Coustruction depuis une petite
travée de rive coulée sur cintre

Il arrive qu’'une bréche comporte une zone
centrale longue et trés marquée (fleuve, ravin,
etc.) dans laquelle aucun appui ne peut étre
implanté. Dans ce cas, le projeteur peut
concevoir un ouvrage normal avec des piles
encadrant la zone centrale et des travées de
rive égale 4 60 % de la travée centrale. Si cette
démarche conduit a des travées de rive situées
tres prés du sol, donc inutiles, il peut étre
intéressant d’opter pour deux travées de rive
courtes coulées sur cintre, avec une section
transversale épaisse faisant contrepoids, la
travée centrale étant alors construite entiere-
ment en sur-encorbellement depuis ces deux
travées (Fig 2.12). L'ouvrage sur la riviere de
I’Est, a la Réunion, est une bonne illustration
de cette méthode.

Ancrage arriére du cable de fléau
du voussoir en sur-encorbellement

Un autre bon exemple d’utilisation de cette
technique est constitué par le viaduc de
Nantua. Sur ce viaduc, il était impossible de
construire sur cintre I'extrémité d’une des
travées de rive. La construction en sur-
encorbellement depuis la pile voisine étant
également difficile compte tenu de la longueur
de cette partie, les ingénieurs l'ont donc
construite en sur-encorbellement depuis une
petite travée supplémentaire construite sur
cintre, située sur le versant voisin. Cette travée
devant étre logée dans le tunnel voisin de
Chamoise, les ingénieurs ont raccourci au
maximum cette travée en lui donnant une
section transversale trés massive, donc tres
lourde, suffisante pour reprendre les déséqui-
libres.

Cette technique nécessite la mise au point
d’un ciblage spécifique. Coté grande travée, ce
ciblage ressemble beaucoup a un ciblage de
fléau classique. Dans les travées contrepoids,
le cablage est par contre tres différent, avec de
nombreux cibles ancrés dans les entretoises
sur culées ou dans des bossages intérieurs.

11 faut noter que des efforts importants transitent
jusqu’au contrepoids. Il est donc indispensable
d’assurer le bon accrochage des efforts depuis
le fond de la boite contrepoids, vers ses voiles
verticaux et jusqu’aux cibles de fléau qui y
sont ancreés.

Fig. 2.11 - Construction
en sur-encorbellement

Voussoir en sur-encorbellement -

Travée centrale entiérement construite

en sur-encorbellement

Fig. 2.12 - Construction en
encorbellement 2 partir
de travées contrepoids

|1
]
N

Travée de rive courte
coulée sur cintre
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2.2.4.3 - Coutrepoids sur culées

11 arrive parfois qu'on ne puisse pas projeter
des travées de rive assez longues, ¢'est-a-dire
ayant au moins 55 pour cent de la travée voisine.
Dans ce cas, le poids du voussoir sur culée ct
de l'entretoise d'about dans laqucelle sont
ancrés les cibles extéricurs sont insuffisants
pour s’opposer aux soulevements d'appui,
sous l'effer d'un chargement rare appliqué
dans la travée centrale. Pour empécher ce
phénomene qui conduirait a terme a la rupture
du joint de chaussée, on peut remplir le
caisson par un béton coulé en deuxi¢me phase
a I'aide de trappes ménagées dans le hourdis
supérieirr. On peut aussi épaissic [a section
transversale de la partie coulée sur cintre de
cette travée (Fig. 2.13).

Pour les travées treés courtes, lorsque les
réactions d’appui sur culées sont toujours
négatives, il est possible d'inverser le sens
de fonctionnement des appareils d’appui
(Fig. 2.14) et de faire travailler les voiles ou les
poteaux de culée en traction, comme cela a
été fait pour les viaducs d'Ottmarsheim et de
Beaumont-sur-Oise. 11 s’agit toutefois d'une
conception tres complexe, qui peut poser des
problemes délicats lors des opérations de
changement des appareils d’appui ¢t qui ne doit
étre adoptée que lorsque des contraintes d'im-
plantation tres séveres deivent €tre prises en
compte.

cahles inlériaurs 12T 15

2.2.4.4 - Articulatious

Historiquement, les premiers ouvrages ayant
fait I'objet de la technique de construction par
encorbellements étaient réalisés avec une
articulation a la clé (Fig. 2.15).

Cette solution présentait 'avantage de réaliser
une structure isostatique dans sa phase
définitive. Ainsi, les déformations dues au
retrait et au fluage du béton ou aux variations
de température n'étaient pas genées, et
n’engendraient pas de sollicitations parasites.

Toutefois, le réglage des articulations ¢tait
délicat du fait que les déformations prises par
les fléaux en cours de construction sont
difficiles a estimer. La dénivelée différentielle
entre les extrémités des deux fléaux contigus
pouvait €tre compensée en exercant un effort
vertical, mais il subsistait une rupture de pente
qui s’accentuait dans le temps sous I'effet des
déformations différées dues au fluage. De plus,
les articulations ont une durée de vie limitée
et risquent de se gripper on de se bloquer.
Cette solution nécessite également la présence
d'un joint de chaussée dont le cotit d'entretien
est important,

Source de pathologies importantes sur ces
premiers ouvrages construits par encorbelle-
ments successifs, les articulations ne sont
presque plus utilisées. On ne les rencontre
plus que dans certains ouvrages de tres grande
longueur (pont de Cheviré a Nantes, pont de
I'lle de Ré¢,...) pour permettre des dilatations
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Fig. 2,11 - Travee de
rive 3 culasse pour
contrepoids avee
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Fig. 2.15 - Ouvrages anciens

avec articulations aux clefs

et/ou limiter le risque de ruine de I'ouvrage en
cas de chocs dec bateaux de fort tonnage. Dans
tous les cas, elles ne sont plus situées aux clefs
des travées.

Pour étre tout-a-fait exhaustif sur ce point, il
faut également signaler les dispositifs mis en
place sur le viaduc de Rogerville de ['autoroute
A29 [JAC 98]. Ces dispositifs, constitués de
deux poutres métalliques paralléeles aux ames
du caisson, permettent d'introduire des joints
de dilatation dans le tablier tout en transmettant
les efforts tranchants et les moments fléchissants.

2.2.4.5 - Utilisation de béton léger
(pour mémoire)

Dans les années 1980, quelques ouvrages de
grande portée ont été réalisés en partie avec
du béton léger, cette disposition permettant de
réduire le poids propre du caisson du tablier.

Fortement concurrencée par d’autres solutions
(caissons mixtes, caissons BP 4 imes métalliques
légeres, etc.), cette disposition a aujourd’hui
pratiquement disparu en France. Par contre,
comme l'indique le chapitre 1, les deux plus
grands ponts au monde réalisés par encorbel-
lements successifs comportent une partie en
béton léger dans leur travée centrale.

2.3 - CHOIX D’UNE SECTION
TRANSVERSALE

2.3.1 - GENERALITES

Les importants porte-a-faux réalisés en phase
de construction imposent d’utiliser une
section transversale présentant une bonne
résistance a la torsion. C’est ['une des raisons
qui conduit les projeteurs a adopter des
sections en forme de caisson. Ces sections
comportent également un hourdis inférieur
qui abaisse le centre de gravité et confere au
ciblage une bonne efficacité sur pile, ce qui
est fondamental, la construction par encorbel-
lements successifs aboutissant a de trés
importants moments négatifs.

Yonts en béton précontiaint constrits par encorbellements successi

Il existe plusieurs formes de caisson. Nous
allons maintenant les décrire et donner leur
domaine d’emploi.

2.3.2 - MONOCAISSONS SIMPLES

Pour des largeurs de tablier inféricures a 20 m,
la solution la plus économique est presque
toujours constituée par un caisson i deux
ames, avec deux hourdis en dalle pleine.

Jusqu'a 15 ou 16 m de largeur, le hourdis
supérieur est en béton armé. Au-dela, il est
fréquemment précontraint transversalement
par des cibles de faible puissance. On peut
disposer, par exemple trois ou quiatre mono-
torons T15 cirés ou graissés par metre ou trois
ou quatre cibles 4T15S par voussoir de 3,50 a
4,00 metres.

Ce type de caisson autorise toutes les lois de
variation de la hauteur du tablier (constante,
parabolique, etc.).
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Fig. 2.16 - Exemple
de caisson simple

monocellulaire

2.3.3 - MONOCAISSONS NERVURES
OU BRACONNES

Pour des largeurs de tablier comprises entre
18 et 25 m ou plus, la solution la plus courante
est constituée par un caisson 1 deux ames,
avec un hourdis supérieur nervuré et un hourdis
inférieur en dalle pleine (Fig. 2.17).
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Les nervures sont disposées a raison d'une par
voussoir courant, soit une tous les 3 a 4 m.
Dans les ouvrages les moins larges, les
nervures sont en béton armé et leur hauteur
est constante entre les ames. Lorsque les
tabliers sont tres larges, les nervures ont une
géométrie plus élaborée et sont précon-
traintes par des cables de puissance moyenne
(12T15 ou 19T15).

La présence de nervures complique le coffrage
du tablier et donc I'exécution des voussoirs.
Avant de choisir une nervuration transversale,
il est donc utile de vérifier le gain de poids
obtenu par rapport a un hourdis précontraint
plus épais mais d’épaisseur constante. De plus,
les ciibles extérieurs ne doivent pas percuter
les nervures pres des entretoises sur pile.
On prévoie donc pres des piles, soit des
réservations dans les nervures, soit des nervures
moins hautes laissant passer les cables.

Comme précédemment, cette forme de
caisson peut €tre associéc a toutes les lois de
variation de hauteur.

Pour des largeurs de tablier comprises entre
18 et 25 m, il est également possible de projeter
des tabliers avec un hourdis d’épaisseur
constante longitudinalement, sans nervures,
mais souvent précontraint (Fig. 2.18). Les ames
sont généralement verticales et des bracons en
acier ou en béton armé sont disposés sous les
encorbellements [GIL 96]. Les bracons peuvent
aussi €tre remplacés par deux voiles latéraux
en béton tres inclinés (Fig. 2.19).

Ces structures sont esthétiquement tres
intéressantes. Elles sont cependant un peu
plus difficiles a exécuter qu'un caisson avec
hourdis supéricur nervuré. En outre, elles sont
réservées aux ouvrages de hauteur constante.
En effet, si la hauteur du caisson varie, les plans
constitués par les bracons ou les voiles
Jatéraux doivent étre gauchis, ce qui est extreé-
mement délicat et couteux a exécuter. De ce
fait, leur utilisation est limitée a des ouvrages
de portée maximale inféricure a 80 a 90 m.
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7.300
ou comportant des piles décalées pour chaque
2.3.4 - BICAISSONS caisson, la mise en place de la précontrainte
transversale est trés complexe.
Pour des largeurs importantes, il est aussi
possible de projeter un tablier comportant Comme les monocaissons simples, les bicaissons
deux caissons liés par leurs encorbellements sont compatibles avec toutes les lois de
intérieurs (Fig. 2.20). variation de la hauteur du tablier (constante,
parabolique, linéaire, etc.).
En France, cette solution n’est plus employée
que de maniére exceptionnelle sur des 2.3.5 - MONOCAISSONS A TROIS AMES
ouvrages trés larges. A I'Etranger, elle a par (POUR MEMOIRE)
contre ét€ mise en ceuvre récemment et 2
plusieurs reprises, par exemple pour les Pour des largeurs comprises entre 15 et 20 m,
viaducs d’acceés a voussoirs préfabriqués du il est possible de projeter des caissons a trois
nouveau pont sur le Tage, a Lisbonne, et pour ames (Fig. 2.21).
les viaducs du second franchissement de
I'estuaire de la Severn [COM 9G], en En France, ces structures ne sont pratiquement
Angleterre. Elle reste également tres utilisée en plus utilisées. En effet :
Asie. 1l faut dire que cette structure se préte
particuliecrement bien 4 la construction de ¢ leur exécution est difficile et cofiteuse car il
tabliers larges préfabriqués puisqu’elle est faut utiliser deux noyaux coffrants ;
obtenue en construisant deux tabliers étroits
cote a cote, puis en les clavant transversalement. ¢ 2 cott identique, on leur préfere souvent des
structures avec bracons ou nervures transver-
La maitrise des déformations de fluage de chacun sales, d’esthétique plus agréable ;
des caissons constitués de bétons d’ages
différents reste toutefois un probléme délicat e certains ouvrages de ce type ont donné lieu
lors de I'exécution de ces ouvrages. D’autre a des pathologies importantes, en raison de
part, en cas d’ouvrage a lignes d’appui biaises la difficulté de prévoir la répartition des
efforts entre les ames.
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Fig. 2.20 - Exemple de tablier o !

composé de deux caissons
clavés transversalement
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Ces caissons sont par contre encore construits
a Pétranger, et en particulier en Asie du sud-
est, parce que la main d’ceuvre y est d'un cotit
plus faible et que les entreprises ont exporté
leurs matériels dans ces pays.

2.3.6 - STRUCTURES TRANSVERSALES
PARTICULIERES

Quelques ouvrages comportant des tabliers
tres originaux et tres innovants ont été
construits en France dans les années 90.

On notera tout d’abord les viaducs de Sylans et
Glacieres, construits 2 la fin des années 1980
prés de Nantua, pour I'autoroute A40. Ces
viaducs comportent deux tabliers en béton
précontraint indépendants, dénivelés et
préfabriqués, dans lesquels les habituelles
ames pleines sont remplacées par des treillis
en béton ultra légers, &t linstar du pont de
Bubiyan, au Koweit.

Construits au milieu des années 1990 pour
supporter l'autoroute Al6, les viaducs du
Boulonnais ont également des tabliers
constitués de voussoirs préfabriqués avec des
ames en treillis mais ces imes sont cette fois
constituées de tubes métalliques [MEU 98].

de caisson A trois ames

Le viaduc de la Corniche a Doéle, dans le Jura,
comporte ¢également un tablier avec des ames
ultra 1égeres mais celles-ci sont composées de
toles métalliques plissées [REl 94]. Quatrieme
pont a ames plissées construit en France apres
les ouvrages de Cognac, Charolles et du parc
Astérix, le viaduc de Dole est le premier pont
de ce type construit par encorbellements
successifs en France.

Le viaduc du Vecchio, construit en Corse a la
fin des années 1990, comporte également un
tablier d'une grande originalité. Celui-ci est
constitué de deux hourdis en béton paralleles
liés par des €éléments en béton triangulaires
faisant office d’ames [PAU 00].

2.4 - PREDIMENSIONNEMENT
D’UNE SECTION
TRANSVERSALE SIMPLE

2.4.1 - GENERALITES

Nous examinons dans ce qui suit, apres un bref
préambule consacré au cablage, le dimension-
nement des différents éléments constitutifs
d’un caisson courant monocellulaire. La figure
ci-dessous précise les notations utilisées :

Fig. 2.22 - Construction
en encorbeflement

&4 partic de travées

contrepoids
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Fig. 2.23

sur les ponts courants

2.4.2 - PREAMBULE CONCERNANT
LE CABLAGE

Une description détaillée des ciblages longitu-
dinaux mis en ceuvre dans les ponts construits
par encorbellements successifs est donnée
dans le chapitre 3 du présent guide, consacré
a la flexion longitudinale et au cablage principal.
Il est cependant indispensable de donner, des
ce stade du guide, un minimum d’information
concernant ces cables.

Les ciblages des ouvrages courants modernes
comportent trois types de cibles : des cables
de fléau, des cibles de continuité intérieurs,
souvent appelés cibles éclisses, et des cables
de continuité extérieurs.

Les cables de fléau reprennent les moments
négatifs, tant en construction qu’en service. Ils
sont logés dans les goussets supérieurs. Leurs
ancrages sont souvent situés sur la tranche des
voussoirs, aux nceuds entre les ames et le
hourdis supérieur.

Les cables de continuité intérieurs sont dimen-
sionnés pour reprendre en construction les
moments positifs dus aux charges de chantier,
au gradient thermique et aux déformations
différées du béton. Dans les travées de rive, ils
doivent également reprendre le poids des
parties coulées sur cintre. IIs sont situés dans
les goussets inférieurs du caisson, pres des ames.
Leurs ancrages sont logés dans des bossages.

Les cables de continuité extérieurs compléetent
la précontrainte intérieure. Ils reprennent les
charges d’exploitation et le poids des équipe-
ments. IIs sont situés entre les ames et les
hourdis, en dehors de la section courante. Ils

Ponts en héton hreéc ont

o

sont ancrés dans des entretoises massives sur
piles ou sur culées et déviés grace a des voiles
en béton armé appelés déviateurs.

2.4.3 - HOURDIS SUPERIEUR

Dans un caisson simple, les dmes sont souvent
implantées au quart de la largeur du caisson
(C = B / 4). Le hourdis supérieur est une dalle
pleine dont I'épaisseur varie transversalement
pour s’adapter aux efforts transversaux a
reprendre.

Son épaisseur en extrémité e, dépend du
dispositif de retenue choisi (voir le guide
technique du Setra relatif aux barrieres de
sécurité). Elle est au minimum de :

- 16 a 18 cm en cas de garde-corps,
- 23 c¢m en cas de barriere normale BN1,
- 24 cm en cas de barriére normale BN4.

A lenracinement de I'encorbellement,
I'épaisseur e, dépend des équipements et du
profil en travers fonctionnel. En premiere
approximation, on pourra retenir pour e, 1/7 a
1/8 de la largeur de I'’encorbellement mesurée
au début du gousset pour un hourdis en béton
armé. En béton précontraint, on peut diminuer
cette valeur.

Son épaisseur 2 mi-portée e4 est égale a D/25
ou D/30, voire D/35 pour des caissons tres
larges précontraints transversalement, avec un
minimum de 20 cm. A I’encastrement, la valeur
e, peut étre estimée en metre a 0,10 +D/25
(D désigne ici 'entraxe des dmes exprimé en
metres). En général, on a vérifie également :
e;>¢€,-0,10mete;>1,5¢€;

Compte tenu de ce qui préceéde, I'épaisseur
moyenne du hourdis d’un caisson simple
s’établit a 22 a 26 cm, non compris les goussets
de raccordement aux ames du caisson.

La précontrainte transversale permet de réduire
d’environ 10 % les dimensions e,, €; et €4 Si on
dispose de suffisamment de place pour loger
les cables de fléau. 1l convient d’apporter une
grande importance aux conditions de bon
enrobage des cables transversaux ainsi qu’aux
conditions d'ancrage de ces cibles aux extré-
mités du hourdis ; ces conditions peuvent en
effet aussi déterminer 1'épaisseur du hourdis a
son extrémité.

orbetlements sicees
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Pour les hourdis nervurés, I'épaisscur de la
dalle est bien sar plus faible. Elle est comprise
entre 22 cm, pour un entraxe de¢ nervures
normal de 3 m a 3 m 50. et 10 cm pour un
entraxe beaucoup plus faible. Elle dépend
également du mode de réalisation des voussoirs
(coulés ¢n place ou préfabriqués).

2.4.4 - EPAISSEUR DES AMES
2.4.4.1 - Généralilos

Les ames du caisson sont la plupart du temps
inclinées car cette disposition facilite le
décoffrage et réduit la largeur des tétes de
pile. Les parcments extérieurs des ames sont
aussi souvent de meilleure qualité lorsqu’elles
sont inclinées. Linclinaison couramment
adoptée est comprise entre 10 et 30 %.

Longitudinalement, I'épaisseur des ames est
généralement constante pour les ponts de
hauteur variable et variable pour un tablier de
hauteur constante. Lorsqu'un é€paississement
est nécessaire pres des piles, la variation se fait
brutalement (par redans et naturcllement par
Iintérieur) pour faciliter I'exécution.

Verticalement, les dmes sont presque toujours
d’épaisseur constante sur toute leur hauteur.
Pour des portées supéricures 2 100 metres
environ et dans certains projets particulierement
optimis¢s, les ames sont parfois épaissies au
voisinage du hourdis supérieur, les cisaillements
d’effort tranchant étant maximaux dans cette
zone.

Epaisseur minimale des dmes
dans le cas couramt

La plupart du temps, les cibles de fléau sont
ancrés dans le gousset supérieur ou dans un
bossage haut. Dans ce cas, 'Ame n’étant pas
entamée par les cibles, son épaisscur peut ¢tre
réduite au strict minimum pour résister a
I'effort tranchant en service en bénéficiant de
la réduction importante apportée par le
relevage des cables extérieurs. Toutefois, en
construction, on ne béncficie pratiquement
d’aucune réduction de 'effort tranchant, car
les cables extérieurs ne sont pas encore
tendus. L'épaisseur totale E, des deux ames peut
étre estimée a E, = L/275 + 1,25xB/L - 0,125,
relation dans laquelle L est la portée principale
et B la largeur du hourdis supéricur (E,, L ¢t B
exprimes en metres).

Epaissenr minimale des dmes
dans des cas particnliers

11 arrive parfois qu’on souhaite faire descendre
les cibles de fléaux dans les ames, pour
augmenter la réduction d’'effort tranchant
apportée par la précontrainte. On y est
dailleurs contraint pour les ouvrages tres
larges et de grande portée, ou l'ancrage d'une
seule paire de cables par voussoir ne suffit pas.
Dans ce cas,|'épaisseur des Ames doit également
respecter un certain nombre de conditions
relatives au bon bétonnage ct a Pancrage des
cables de fléau sur la tranche des voussoirs :

-a>2(e+2d+V)+ 9, avecV=7cm
minimum (cheminée de bétonnage et de
vibration) ;

-a > 2D avec D enrobage des plaques
donné par les agréments des systemes de
précontrainte en fonction de la résistance
du béton (en premiére estimation, on peut
prendre D = 18 cin pour des cables 12T13
et D = 20 cm pour des cables 12T15)

-a > 30, avec @, = 7 cm pour des cibles
12T13 et 9, = 8 cm pour des cables 12T15.
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Fig. 2.24 - Epaisseur

des ames

On peut ajouter que la résistance a l'effort
tranchant impose de conserver une ¢paisseur
utile d’ame E, égale a 0,20 + 1/500, avec E, et
L en metres. Cette formule (un peu plus
défavorable que la précédente pour les faibles
portées et les caissons peu larges), donne de
bons résultats pour des portées comprises
entre 70 et 170 m, et pour des largeurs de
tablier inférieures a 15 m. Pour des tabliers
plus larges, cette épaisseur doit étre augmentée.
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INFERIEUR

L'épaisseur du hourdis inférieur est minimale a
la clef et maximale sur pile. Les lois de variation
de I'épaisseur en fonction de I'abscisse
horizontale sont soit linéaire, soit parabolique,
soit du 4¢me degré. Cette derniére loi de
variation permet de maintenir 1'épaissecur
minimum du hourdis sur une grande longueur
et de gagner du poids. Des variations d’épaisseur
en escalier, dites aussi “a la demande” sont
parfois adoptées. Dans les parties coulées sur
cintre, I'épaisseur du hourdis inférieur reste
constante et €gale a celle de la clef.

Epaisseur minimale

Dans la partie centrale des travées, le hourdis
inférieur doit étre aussi mince que possible
(18 a 22 cm) pour limiter le poids propre du
caisson. Pour les ouvrages larges, la flexion
transversale est prépondérante, et I'épaisseur
est plutét de l'ordre de 25 cm. Dans les
ouvrages de conception ancienne, ce hourdis
recevait des cibles de continuité qu'il fallait
protéger contre la corrosion par une couverture
de béton au moins égale a un demi diametre
de gaine. La puissance des cibles augmentant,
cette disposition a cependant fini par poser
des problemes de fissuration liés a la diffusion
de la force de précontrainte au voisinage des
ancrages. Aujourd’hui, les cibles de continuité
sont logés dans les goussets inférieurs des
caissons ¢t la condition d’enrobage précisée
ci-dessus ne concerne plus le hourdis. 11 est
cependant souhaitable de caler I'épaissecur
minimale du hourdis Ec pour que la nappe
supérieure de son ferraillage transversal ne
percute pas les gaines des cables dans les
goussets. Il est également bon que cette
épaisseur ne soit pas inférieure au tiers de
I'épaisseur des ames, pour que le caisson
puisse étre considéré comme indéformable
transversalement.
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Fig. 2.25 ~ Détail
du hourdis inférieur

Epaisseur maximale

C’est la limitation de la compression en fibre
inférieure en service qui détermine I'épaisseur
du hourdis inférieur sur pile E,. Cette valeur,
qui dépend beaucoup de la portée et des
largeurs des hourdis, varie de 35 a 80 c¢m voire
plus. 11 est conseillé d’adopter une marge de
sécurité sur la contrainte limite afin de
diminuer les redistributions par fluage.

Pour les ouvrages de hauteur variable parabo-
liquement ou selon une cubique, le hourdis
inférieur doit aussi résister transversalement a
la poussée au vide due aux effets combinés de
la compression de ce hourdis et de sa courbure.

2.4.6 - DIMENSIONNEMENT DES
GOUSSETS SUPERIEURS

Les goussets supérieurs doivent remplir
plusieurs fonctions qui, en général, conditionnent
leurs dimensions :

e ils épaississent le hourdis dans des zones ou
les efforts transversaux sont importants,

e leur forme d’entonnoir facilite le bétonnage
des ames,

e ils abritent les cables de fléaux et assurent
leur enrobage,

e ils permettent les déviations des cibles de
fléaux qui précédent leur ancrage,

e ils engraissent les noeuds imes/hourdis
supérieur pour que ceux-ci puissent encaisser
les efforts dus a la diffusion des cibles de
fléaux, maintenant presque toujours ancrés
dans ces noeuds.

Dans les ouvrages coulés en place, des blocs
en béton préfabriqués incluant les ancrages
des cables de fléau sont encore parfois utilisés
pour pouvoir tendre ces cibles quelques
heures seulement aprés le bétonnage des
voussoirs. Ces blocs doivent alors trouver leur
place dans les noeuds imes/hourdis. Ils
peuvent donc aussi influencer les dimensions
des goussets supérieurs.

onts en béton précontraint constritits par encorbellements successifs
Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successt
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Fig. 2.26 - Détail

des goussets supérieurs

Compte tenu de ce qui précede, les goussets
sont dessinés et pris en compte de maniére
empirique dans les calculs de dégrossissage et
ne sont fixés précisément qu’apres détermina-
tion précise du cablage de fléau et du ferraillage
transversal.

Pour conclure, il faut noter que le contour
intérieur des goussets est toujours rectiligne ¢t
présente un angle o compris entre 30 ¢t 45°
pour faciliter le bétonnage. Par contre, leur
contour extérieur est assex souvent circulaire,
pour des raisons purement esthétiques.

2.4.7 - DIMENSIONNEMENT
DES GOUSSETS INFERIEURS

Outre leur role mécanique de transition entre
les ames et le hourdis inférieur, les goussets
inférieurs doivent loger les cibles de continuité
intérieure (Fig. 2.27).

o

LX)

- Détail des goussets infiérieurs

Higs 202

Les goussets inférieurs sont normalement
coffrés par la partie inférieure du noyau
central du coffrage du voussoir. Leur pente est
alors comprise entre 40 e 45° pour favoriser
I'écoulement du béton et éviter la formation
de nids de cailloux ou de défauts de bétonnage.
Quand le hourdis inférieur est large, la pente
des goussets par rapport i I'horizontale peut
descendre a 15 voire 10°, pour permettre une
bonne reprise des efforts de flexion transversale,
Dans ce cas, les goussets ne sont pas coffrés,
mais simplement talochés pendant le bétonnage.
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Comme nous 'avons déja écrit, les cables de
continuité intéricurs ou cables éclisses sont
ancrés dans des bossages ¢n excroissance,
situés a la liaison entre les ames ¢t le hourdis
inférieurs (Fig. 2.28). Ces bossages préscentent
une longueur en général un peu inféricure a
celle des voussoirs courants. 11s sont exécutés
en méme temps que le reste du voussoir.
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Fig. 2.28 - Bossages dancrage

des cables de continuité intérieurs

4.8 - ENTRETOISES ET DEVIATEURS

Les ponts construits par encorbellements
successifs comportent d’importantes cntre-
toises au droit des piles ¢t des culées.

Les entretoises sur pile ont un role particulic-
rement important :

en phase d’exploitation :

e clles transmettent les flux de cisaillement
des ames et des hourdis dus a l'effort
tranchant et a la torsion du tablier aux

appareils d’appui et aux piles,

encorbellements snceessifs
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e clles transmettent la composante verticale
de la contrainte normale dans le hourdis
inférieur (effet Résal) aux appareils d’appui
et aux piles (voir 4.2.3.1 et 4.2.3.3),

e elles reprennent les charges locales sur le
hourdis supérieur entre ames,

e clles assurent 'ancrage des cibles de pré-
coatrainte extérieurs au béton et la diffusion
de leurs efforts,

e clles transmettent la composante verticale
des cables de précontrainte extéricurs déviés
dans les voussoirs sur pile aux appareils
d’appui et aux piles (voir 4.2.3.4).

en phase de construction :

e clles transmettent les flux de cisaillement
des ames et des hourdis dus a I'effort
tranchant et a la torsion du tablier aux
appareils d’appui provisoires et aux piles,

e clles transmettent la composante verticale
de la contrainte normale dans le hourdis
inférieur (effet Résal) aux appareils d’appui
provisoires ct aux piles,

o clles reprennent les efforts dus aux systemes
de stabilisation du fléau et permettent la
transmission des efforts aux appareils
d’appui provisoires.

1/2 COUPE AA
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Des déviateurs en béton situés dans les
différentes travées permettent d’onduler les
cables de précontrainte extérieurs (Fig. 2.29).
Iis sont en général constitués d’'une poutre
inféricure rectangulaire surmontée par deux
voiles minces trapézoidaux.

2.5 - DECOUPAGE EN VOUSSOIRS
2.5.1 - GENERALITES

Nous avons déja vu que la géométrie longitu-
dinale de l'ouvrage ¢tait entierement dictée
par son mode de construction. Le découpage
en voussoirs s'en déduit également (Fig. 2.30).

Nous allons voir dans ce qui suit comment
sont en général fixées les longueurs des
différents types de voussoirs. Dans certains cas
particuliers, il faut noter que le découpage en
voussoirs peut aussi étre conditionné ou
influencé par la volonté de répartir uniformément :

¢ les nervures transversales ou les bracons du
tablier, quand celui-ci en comporte,

e des éléements de corniches a motifs architec-
turaux a marier également avec des poteaux
de BN4.

La tranche des voussoirs est généralement
perpendiculaire a I'extrados de I'ouvrage, et
donc au profil en long, mais il est également
possible de prévoir des joints verticaux.
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2.5.2 - VOUSSOIRS COURANTS

La longueur des voussoirs courants est
constante et varie de 2,50 a 4 m, voire 5 m,
suivant les ouvrages.

Lorsque les voussoirs sont coulés en place, les
deux criteres de choix sont le temps de
bétonnage et la réduction du nombre de
cycles et donc de voussoirs. Cette volonté
d’optimisation peut parfois conduire a réaliser
des voussoirs de différentes longueurs pour un
méme demi fléau. Par exemple, les voussoirs
du nouveau pont sur le Rhin au sud de
Strasbourg présentent une longueur variable
de 3,00 m pres de piles 2 5,00 m en milieu de
travée afin d’optimiser les cvcles de construction
(au stade du projet, cette longueur €tait
constante et égale a 3,25 m).

Lorsque les voussoirs sont préfabriqués, le
principal critere de détermination de Ia
longueur est la limitation du poids de ces
voussoirs. En effet, comme on peut le lire au
chapitre 0, les voussoirs préfabriqués doivent
étre déplacés avec des engins spécifiques,
dont la capacité est forcément limitée. On
notera toutefois que plus les voussoirs sont
courts, plus la géométrie du fléau est difficile a
respecter.

Souvent, dans les avants projets, on détermine
la longueur des voussoirs pour qu’il y ait
autant de voussoirs courants que de paires de
cibles de fléaux déterminés par le calcul. Mais
ce n'est qu'une possibilité et il est fréquent
que l'on soit obligé d’ancrer deux paires de
cables par voussoir pour les ouvrages de
grande portée et de grande largeur. Comme
nous I'avons déja vu, la longueur des voussoirs
ainsi déterminée lors de l'avant projet peut
etre modifiée pendant les études d’exécution,
soit pour utiliser des équipages mobiles
construits pour un précédent chantier, soit
pour diminuer le nombre des voussoirs ou
optimiser les cycles de fabrication.

Quelle que soit la méthode retenue, on peut
considérer que les voussoirs sont d’autant plus
longs que la section transversale est modeste.
Ainsi, on retiendra des voussoirs de 2,52 3 m
pour les ouvrages tres larges ou de grandes
portées, et des voussoirs plus longs -3 a4 m -
pour des ouvrages étroits ou de portées
modestes.

2.5.3 - VOUSSOIRS SUR PILES

Pour les ouvrages coulés en place, le voussoir
sur pile (VSP) mesure en général au moins
8 m, de facon a pouvoir supporter les deux
équipages mobiles en position d’exécuter la
premiere paire de voussoirs. Pour monter la
paire d’équipages sur le voussoir sur pile, il
faut en effet lui donner une longueur égale a
deux fois celle des voussoirs courants
augmentée de cinquante centimétres a un
metre.

Le voussoir sur pile représente un volume de
béton trés important qui peut rarement étre
bétonné en une seule phase. D’autre part, son
coffrage doit étre congu pour résister sans se
déformer a d'importantes poussées du béton
frais. Pour les ouvrages coulés en place
comportant un faible nombre de piles, il peut
étre intéressant de réduire la longueur du VSP.
Dans ce cas, le deuxieme voussoir de la
premiere paire est exécuté apres déplacement
du premier équipage. Le déséquilibre du fléau
avant montage du second équipage est impor-
tant, mais admissible compte tenu des faibles
bras de levier a ce stade de la construction.

Pour les ouvrages préfabriqués, les dimensions
du voussoir sur pile sont souvent incompa-
tibles avec la capacité des engins de transport
et de pose des voussoirs. On découpe donc les
VSP en deux voire trois parties assemblées par
précontrainte.

2.5.4 - VOUSSOIRS DE CLAVAGE

La longueur des voussoirs de clavage varie
considérablement selon la technique utilisée.

Pour les ouvrages coulés en place, la longueur
des voussoirs de clavage est légérement
inférieure a celle des voussoirs courants car
I'un des équipages mobiles est généralement
utilis€é pour leur exécution. Toutefois, le
voussoir de clavage ne doit pas €tre trop petit
pour pouvoir démonter sans trop de difficulté
le coffrage intérieur de I’équipage. Le voussoir
de clavage nécessite un coffrage particulier,
en général en bois, démontable en éléments
suffisamment petits pouvant étre évacués par
un trou d’homme. La longueur du voussoir de
clavage doit aussi permettre le recouvrement
des armatures longitudinales et la mise en
tension des cables de fléau des derniers
voussoirs. Leur longueur minimale est ainsi
d’environ deux metres.

Ports en béton precontraint constritils par encorbelfenients successifs



Pour les ouvrages préfabriqués, on cherche a
réaliser le clavage, pour des raison écono-
miques, avec 'outil le plus simple possible. Ce
clavage est ainsi réduit a sa plus simple expres-
sion, sa longueur ne dépassant pas 15 a 20 cm.
Un clavage aussi court est exécuté en béton
non-armé et nc permet pas de tendre les
cables de fléaux habituellement mis en place
dans les derniers voussoirs courants. Ceux-ci
ne sont donc précontraints avant clavage que
par le brélage provisoire.

2.6 - PRINCIPAUX RATIOS

Pour les ouvrages courants, les statistiques
donnent les ratios suivants :

. Epaisseur équivalente :e = 0,4 + 0,0035 L
(L portée principale en meétres et € en metres)
¢ Précontrainte longitudinale : 40 2 50 Kg/m3

e Précontrainte transversale : 5 a 7 Kg/m2 de
tablier

¢ Aciers passifs :

.sans précontrainte transversale :
130 2 170 Kg/m3 ©

.avec précontrainte transversale :
110 a 130 Kg/m3 ©

Le ratio d’aciers passifs est en général un peu
plus fort pour les ouvrages préfabriqués, car
leur épaisseur équivalente est souvent plus
faible que celle des ouvrages coulés en place
et parce qu’il faut ajouter des armatures de
brélage provisoire et de levage.

O Pour les aciers passifs, le ratio dépend beatcoup
du type et de I'épaisseur du hourdis supérieur
(hourdis épais, bourdis nervuré, etc.), des
conditions imposées pour le cumul des aciers
de diffusion - cisaillement - flexion et de la
valeur acceptée pour la limite élastique des
aciers dans les calculs (400 ou 500 MPa).

Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs
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Le présent chapitre traite de la
conception et de la justification par le
calcul du cablage longitndinal des
ponts en béton précontraint construits
par encorbellements successifs.
Attention, il ne couvre pas la justification
des contraintes tangentes qui est
traitée au chapitre 4.

CONCEPTION ET
JUSTIFICATION
DU CABLAGE
LONGITUDINAL

3.1 - PRINCIPES DE CABLAGE

Le tracé des cibles de précontrainte résulte du
mode de construction et des phases succes-
sives rencontrées.

Comme indiqué dans le chapitre précédent,
les cables peuvent se regrouper en différentes
familles :

o les cibles de fléau, nécessaires i 'assemblage
des voussoirs successifs,

e les cables de continuité destinés a reprendre
toutes les actions complémentaires appliquées
a la structure apres réalisation des fléaux.

Jusqu’au milieu des années 80, toute la
précontrainte des ouvrages construits par
encorbellements successifs était intérieure au
béton.

Aujourd’hui, la technologie de la précontrainte
mixte, c’est-a-dire comprenant a la fois des
cables intérieurs au béton et des cables
extérieurs au béton, est utilisée de facon quasi
systématique en France. Pour un ouvrage a
trois travées, la cinématique de mise en tension
de ces différents cibles est alors la suivante :

emise en tension de cibles de fléau intérieurs
au béton pour assembler les voussoirs
courants (Fig. 3.1),

emise en tension de cables de continuité
intérieurs au béton (ou cibles éclisses), pour
solidariser les parties coulées sur cintre des
travées de rive aux deux fléaux (Fig. 3.2),

emise en tension de cidbles de continuité
intérieurs au béton (ou cables éclisses) a la
clef de la travée principale pour assurer la
continuité de la structure (Fig. 3.3),

15



Fig. 3.1 - Cibles de fléaux

Fig. 3.2 - Cibles de continuit¢é

intéricurs des travées de rive

¢ mise en tension de cables de continuité exté-
rieurs au béton, filants sur une ou plusieurs
travées, pour reprendre les compléments de
charge (Fig. 3.4).

3.1.1 - PRECONTRAINTE DE FLEAU
Les cables de fléau sont dimensionnés :

e €n construction, pour assembler les voussoirs
successifs et pour reprendre les moments
négatifs dus au poids propre des fléaux et
aux charges de chantier,

e CN service, pour participer, avec les cibles de
continuité extérieurs au béton, a la reprise
des moments négatifs dus aux charges
permanentes et d’exploitation.

Ces cables sont situés au voisinage de la fibre
supérieure du tablier pour s’opposer efficace-
ment a des moments négatifs. Dans la quasi
totalité des cas, ils sont intérieurs au béton afin
d’obtenir un excentrement maximal.

3.1.1.1 - Principe dn cdblage de fléau
des onvrages anciens
(pour mémoire)

Dans les conceptions anciennes, ces cables
subissaient quasi systématiquement des
déviations verticales a leurs extrémités et leurs
ancrages €taient implantés dans les imes.

Le principal avantage de cette disposition était
la réduction de I'effort tranchant due 2a I'incli-
naison des cibles, particulierement favorable a
proximité des piles.

Cette disposition présentait par contre des
inconvénients :

ela présence de eables dans les ames crée un
obstacle vis-a-vis du bétonnage,

o 'encombrement des plaques d’ancrage impose
une épaisseur minimale d’ame importante
(classiquement de l'ordre de 45 cm),

Fig. 3.3 - Cibles de continuité

intérieurs de la ravée centrale

Fig. 3.4 - Cables de continuite

extereurs \
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sconformément au reglement, I'épaisseur
d’ame doit étre diminuée pour le calcul des
contraintes de cisaillement d’un diametre de
gaine ou d’un demi-diametre de gaine selon
les regles de calcul,

eles cables de fléau subissent des déviations
angulaires importantes, ce qui est pénalisant
vis-a-vis des pertes par frottement.

3.1.1.2 - Priucipe du cdblage de fléau
des ouvrages moderues

Dans les conceptions actuelles classiques, la
réduction d’effort tranchant est apportée par
le cablage de continuité extérieur au béton.
n’est donc plus nécessaire de descendre les
cibles dans les ames a leurs extrémités, et ils
peuvent étre ancrés directement dans les
noeuds supérieurs. Les inconvénients des
anciens cablages de fléau sont ainsi évités.

Pour des hourdis supérieurs de largeur
courante (10 a 12 m), un cable est ancré par
ame et par voussoir. Pour des hourdis
supérieurs plus larges, il peut étre nécessaire
d’ancrer deux cables par Ame et par voussoir.
De méme, il est envisageable de ménager dans
le gousset une réservation correspondant a
I’encombrement des ancrages des cables de la
précontrainte complémentaire (cf. § 3.1.3.1).
De ce fait, les dimensions des goussets supé-
rieurs sont directement influencées par le
nombre et par les dimensions des plaques
d’ancrage des cables et par la position des
conduits des cables de fléau.

3.1.1.3 - Tracé du cdblage de fléau
pour les ouvrages moderues

Tracé couraut

Les cibles de fléau subissent des déviations
verticales et des déviations en plan dans le
noeud supérieur. Dans la mesure du possible,
les déviations verticales sont dissociées des
déviations horizontales (Fig. 3.5).

Le tracé des cibles doit étre rectiligne dans la
traversée des joints. Afin d’assembler correcte-
ment les éléments de conduits, le tracé des
cables au passage des joints est le plus souvent
perpendiculaire a la surface coffrée du masque.

VSp

Tracé peigné

Le tracé de cablage dit “peigné” permet de
systématiser les tracés des cables, ce qui
simplifie I'exécution (Fig. 3.6). En effet, un tel
tracé :

e utilise toujours les mémes points de passage
au niveau des joints afin d’utiliser un masque
unique,

elimite les déviations en plan et donc les
pertes par frottement,

e Evite les trongons courbes au droit des joints,

e réalise les déviations en plan sur la longueur
exacte du voussoir.

On remarque aussi que la plaque d’ancrage se
trouve automatiquement inclinée, dans un
sens puis dans l'autre, sur I'axe de I'ame.

On trouvera de plus amples informations sur
les cablages “peignés” dans I'article intitulé
“Practical design of cantilever tendons in
bridges built by the balanced cantilever
method (FIP Symposium - Londres - septembre
1996)".
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vue en plan ot détails des goussets

Ciablage de fléau peigné

Sur la figure ci-dessus, on note la contrainte
lice a la presence de cables de clouage sur
appui. Il faut également citer les contraintes
lies aux réservations pour 'accrochage des
€quipages mobiles (voussoirs coulés ¢n place)
et pour les dispositifs de levage (voussoirs
préfabriqués).

Il est également possible de disposer les
plaques d'ancrage au niveau des goussets, et a
Pextérieur des ferraillages d’ames, pour éviter
de couper systématiquement [es étriers
verticaux 2 proximité de "ancrage des eibles.
Dans ce cas, seuls les premiers cables sont
ancrés dans 'axe de I'ame, les suivants sont
ancrés alternativement de part et d'autre.
Cette disposition permeil en outre d’ancrer
deux cibles par ame si nécessaire.

3.1.1.4 - Quelgques points particuliers
de couception

Nombre de cdbles de fleau

Deux ou quatre cables peuvent étre arrétés
par voussoir. Si pour les raisons évoquées
précédemment, on souhate ne pas ancrer de
cibles dans les dmes sans pour autant
augmenter la taille des goussets, le nombre
optimal de cables arr¢tés en extrémité de
chaque voussoir est €gal 2 deux (un cable par
ame). Cette disposition permet de standardiser
le ferraillage des voussoirs.

Cablage de la derniére paire de roussoirs

Pendant la construction d un fléau, la situation
la plus défavorable est en général obtenue lors
du bétonnage de la derniére paire de voussoirs.
Les cables de fléau ancrés dans cette derniere
paire de voussoirs qui ne sont pas tendus dans
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- Q Passages des cables 12T15 avant déviation angulaire

Passages des cables 12T15 aprés déviation angulaire

la phase dimensionnante, ne sont donc pas
nécessaires vis-a-vis de la construction du
fléau. D'autre part, 'expérience montre que
du fait de la présence des cables de continuité
extérieurs qui regnent sur toute la longucur de
I'ouvrage, les cables de fléau sont surabon-
dants en service, Il en résulte que les ouvrages
peuvent ¢tre congus sans ancrer de cables de
fléau dans la dernicre paire de voussoirs. Cette
derniere paire fonctionne alors provisoirement
en béton armé. Cette disposition est d’ailleurs
couramment adoptée pour les ouvrages a
voussoirs préfabriqués, pour lesquels la faible
longucur du voussoir de clavage (20 a 30 ¢cm)
empéche la mise en tension de ces cibles.

Cdblage des ourrages a roussoirs
préfabriquds

Lors de la mise en ceuvre de voussoirs préfa-
briqués, ceux-ci doivent étre provisoirement
maintenus jusqu’a li mise en tension de la
précontrainte de fléau par des barres de brélage
paralleles a I'extrados. Ces barres permettent
de maintenir provisoirement le voussoir et
d'exercer afin de maintenir une compression
minimale dans la colle du joint de voussoir de
I'ordre de 0,2 MPa. Celles-ci sont généralement
ancrées en quinconcce sur des nervures
verticales réalisées en face intéricure des
ames, a1 mi-distance des joints de voussoir
(Fig. 3.7).

N y y PARN

Fig. 3.7 - Principe de rdlage

des voussoirs préfabrigues
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Cdbles de fléan extérienurs au béton

Pour les tres grands ouvrages (portée > 120 m
environ), une partie des cibles de fléau peut
étre extérieure au béton, afin de limiter la taille
des goussets supérieurs et donc, les charges
permanentes,

Inclinaison des cdbles

Afin de réduire les contraintes de cisaillement
dans certains types d’ouvrages, il est possible
de faire descendre une partie des cables de
fléau dans les ames (généralement ceux des
premiers voussoirs), selon un schéma proche
des dispositions des ouvrages anciens
(Fig. 3.8).

Ces dispositions sont utilisées pour des
ouvrages de hauteur variable dont on veut
limiter la hauteur sur pile et pour des ouvrages
a hauteur constante de portée supéricure 2
60 m environ.

Voussoirs en “sur-encorbellement”

Comme cela est écrit au chapitre 2, afin de
réduire les parties coulées sur cintre pres des
culées, ou afin de réaliser des travées de
longueurs différentes, il peut s’avérer nécessaire
de réaliser a une seule extrémité d’un fléau, un
ou plusieurs voussoirs dits “voussoirs en
sur-encorbellement”.

Le fléau est alors dissymétrique et les cables
de fléau ancrés dans ces voussoirs peuvent
étre dissymétriques par rapport a la pile.
Cependant, ils doivent étre ancrés a une
distance suffisante de la section sur pile afin
que l'effort de précontrainte soit diffusé dans
cette section.

[e—

Fig. 3.8 - Cables de fléau

3.1.2 - PRECONTRAINTE DE CONTINUITE

De facon générale, les cables de continuité
sont destinés a reprendre toutes les actions
complémentaires appliquées a la structure
apres réalisation des fléaux.

Dans les conceptions anciennes, ces cibles
étaient tous intérieurs au béton. lls régnaient
en travée dans le hourdis inférieur et étaient
ancrés dans des bossages faisant saillie au-
dessus de celui-ci, ou relevés dans les imes et
ancrés dans des encoches ménagées dans
I'extrados du tablier. Le nombre important de
cables conduisait a les répartir sur toute la
largeur du hourdis inférieur, ce qui a occasionné
d’importantes pathologies (voir chapitre 8).

Aujourd’hui, la précontrainte de continuité est
en général mixte, c’est-a-dire composée a la
fois de cables intérieurs au béton et de cables
extérieurs au béton. Le présent paragraphe ne
développe que le cas des ciablages mixtes. Pour
les cablages de continuité enticrement inté-
rieurs au béton, le lecteur pourra se reporter au
bulletin technique n° 7 du Setra publié en
1972.

3.1.2.1 - Cables de continuité intérieurs

Les cables de continuité intérieurs au béton
appelés souvent “ciibles éclisses” réegnent sur la
partie centrale des travées courantes et dans
les extrémités des travées de rive (Fig. 3.9
et 3.10).

Ces cibles s’'opposant a des moments positifs,
sont situés dans les goussets inférieurs et sont
ancrés dans des bossages situés a la jonction
ame-hourdis inférieur (Fig. 3.11).

s e S 0

Fig. 3.9 - Cables de continuit¢

intéricurs en travée de rive
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Fig. 3.10 - Cables de continuite

nteérieurs en tray e courdnte
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Fig. 3.11 - Bassages des cibles \ O

de continuité intéricurs

1Is sont souvent calés par rapport au dessus du
hourdis inférieur afin de systématiser leur
tracé dans le bossage.

La précontrainte intérieure de continuité est
dimensionnée de facon a reprendre au moins
le retrait apres clavage, les effets thermiques
- gradient thermique et variation uniforme de
température - et les effets d’adaptation de la
structure pendant les phases de construction,
entre le coulage des bétons de elavage et la
mise en tension de la précontrainte extéricure
de continuite,

L'attention des projeteurs est attirée sur le fait
que sous l'effet des variations de température,
les liaisons provisoires des flé¢aux risquent de
créer des efforts importants dans le tablier et
dans les appuis, notamment si ces derniers
sont rigides.

Pour les travées de rive, la précontrainte
intéricure de continuité reprend également le
poids de la partie coulCe sur cintre.

3.1.2.2 - Cables de coutinuité extérieurs

Les ciibles de continuité extérieurs sont
destinés a reprendre :

e ¢n complément des cables de continuité
intéricurs, les moments positifs en travée dus
aux charges permanentes (y compris retrait
et redistribution d'effort due au fluage) et
aux charges d’exploitation,

e cn complément des ciibles de fléau, les
moments négatifs sur pile dus aux charges
permanentes et d’exploitation.

En c¢lévation, ils sont donc situés pres du
hourdis inférieur en travée et prés du hourdis
supérieur sur appuis. Pour tenir compte des
tolérances d’exécution, une distance de I'ordre
de 5 ¢cm doit étre ménagée entre I'extérieur de
la gaine des cibles et le béton des hourdis des
voussoirs. Cette distance minimale sera
également respectée par rupport au dessus des
bossages d ancrage des cables éclisses.

En plan, les cables de continuité extérieurs
sont situés pres des ames. Pour tenir compte
des tolérances d’exécution, une distance de
lordre de 5 ¢m doit également étre ménagée
entre 'extérieur de la gaine des cables et le
béton des antes des voussoirs et/oun des
bossages. Pour les ouvrages courbes, il est
nécessaire de recentrer les cables par des
déviateurs complémentaires.

Les cibles sont déviés par les entretoises sur
piles et par des entretoises intermédiaires
(déviateurs) en travée, ce qui conduit a un
trac¢ polygonal, rectiligne par trongons. Les
déviateurs en travée sont en général situés
entre le tiers et le quart de la travée (Fig. 3.12).

Suivant la longueur de I'ouvrage et le nombre
de travées, ils peuvent étre filants d’un bout a
I'autre du tablier, ou se recouvrir en régnant
sur deux ou trois travées successives, voire
plus. Compte tenu des difficultés liées a
I'enfilage et a l'injection, lorsqu’ils sont
ondulés, feur longueur doit étre limitée 2
200 m environ. Cette valeur peut étre légere-
ment dépassée, notamment pour permettre 2
un cible de régner sur deux travées lorsque
celles-ci ont une portée supéricure a 100 m.
Des cibles ondulés plus longs (par exemple,
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Fig. 3.13 - Différents types de cibles
utilisés pour optimiser le ciiblage
extéricur d’'un pont & trois travées

3 travées de 120 metres soit 360 metres pour
des cibles 19T 15 “super”) ont déja été tendus
avec succes.

Les cibles peuvent également aller de travée a
travée. Dans ce cas, ils peuvent étre ancrés
dans les entretoises déviatrices.

Par exemple, pour un ouvrage symétrique a
trois travées, on peut s'inspirer du schéma
suivant qui permet de bien moduler la
précontrainte dans chaque travée en utilisant
deux types de cables (Fig. 3.13).

Dans cet exemple, les nombres de cables sont
les suivants :

alaclef: 2n. +ng n, cibles

sur pile :  ng; +ng, n, cables

Le nombre de cibles extérieurs ne doit pas
étre trop réduit afin d’éviter toute insuffisance
structurelle en cas de rupture ou de démontage
d'un cible. Il ne doit pas non plus étre trop
élevé, sinon le caisson risque d’étre encombré,
ce qui génerait les opérations de maintenance.
En pratique, le nombre de cibles de continuité
intérieurs est souvent compris entre trois et
cinq paires.

W nez2 cables

——
- o ms o Es me S Ee em o o W AW e W

Il est intéressant de noter que dans un ciblage
mixte, les cibles extérieurs participent
largement a la reprise des moments négatifs
sur appuis. Il en résulte une nette diminution
du cablage de fléau par rapport aux ouvrages
anciens pour lesquels les cibles de fléau
devaient reprendre la totalité des moments
négatifs.

S’il n’y a pas de probleme d’effort tranchant, il
est également possible de réduire le nombre
de cibles extérieurs ct de les compenser dans
les zones centrales par des cibles éclisses
supplémentaires, plus économiques car plus
courts.

3.1.3 - DISPOSITIONS CONSTRUCTIVES
DIVERSES

3.1.3.1 - Précontrainte intérienre
(précontrainte complémentaire)

Afin de pallier a une insuffisance éventuelle de
la précontrainte intérieure au béton en cours
de construction (frottements excessifs, impos-
sibilité d’enfiler un cible, etc.), des dispositions
spécifiques doivent étre prévues des le projet.
Ces dispositions doivent permettre de pallier a
une insuffisance de précontrainte comprise
entre 5 et 10 % de 'effort de précontrainte
probable Pm de la famille considérée. Par
exemple, il est envisageable de :

Ponts en béton précontraint constiiits par encorbellements stccessif
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e ne pas utiliser a leur maximum les plagues
d’ancrage, afin de laisser la possibilité de
tendre des torons complémentaires,

e mettre en ceuvre des gaines vides permettant
de tendre une ou plusieurs paires de cibles
complémentaires si nécessaire. Ces gaines
vides, qui sont obligatoires pour les cables de
fléau, sont également conseillées pour les
cibles de continuité intérieurs. Le tracé des
gaines vides doit étre concu de facon a
permettre une mise en tension €ventuelle i
tout moment du chantier, soit en réservant
dans le gousset un emplacement pour mettre
en ceuvre une plaque d’ancrage, soit en
positionnant la gaine de facon que le cible
puisse étre ancré dans un bossage addition-
nel. Cetie dernicre disposition ne s’appligque
pas dans le cas de voussoirs préfabriqués.

Les gaines vides non utilisées sont injectées en
fin de chanticr.

3.1.3.2 - Démontabilité de la précontrainte
extérienre

La précontrainte extérieure au béton doit
pouvoir étre remplacée. Plus précisément, elle
doit étre démontable sans aucune détérioration
de la structure, mais avec destruction
éventuelle du cible et de son conduit (cf.
circulaire du 28 février 2001 “Conception de la
précontrainte extérieure au béton™).

Les dispositions générales de la précontrainte
extérieure, les produits et matériaux utilisés ct
leur mise en ceuvre sont décrits au chapitre 7
de l'additif au fascicule 65A du CCTG.

En zone de relevage

Co liers avec revétement caoutchouc

Conscle standard renforcée

3.1.3.3 - Réservation pour précontrainte
additionnelle a la précontrainte
extérienre

Des ancrages pour une précontrainte addition-
nelle et des réservations dans les déviateurs
doivent étre mis en ceuvre des 'origine, pour
permettre de réparer ou de renforcer ['ouvrage
facilement en cas de besoin.

L'effort de précontrainte additionnelle est au
moins égal a 20 % de I'effort de précontrainte
de continuité extéricure prévu lors de la
construction du tablier. En pratique, on prévoit
au moins une gaine par ame, ce qui permet
de procéder a une substitution progressive
de l'ensemble des cables de continuité
extérieurs.

3.1.3.4 - Dispositifs anti-vibratoires pour
précontrainte extérienre

Pour éviter la mise en résonance des cibles
extéricurs et les risques de fouettement en cas
d'incident, le guide du SETRA de février 1990
sur la précontrainte extéricure conseillait de
mettre ¢n place des dispositifs intermédiaires
de maintien des €ables des que 1a longueur de
la partie du tracé extérieure a la structure
dépasse une quinziine de meétres pour un
ouvrage routier, et 10 3 12 metres pour un
ouvrage ferroviaire. I expérience acquise dans
ce domaine montre que des longueurs libres
de lordre de 25 m sont acceptables. Ces
dispositifs, qui servent de supports interme-
diaires et peuvent servir au maintien des
gaines lors du démontage, doivent étre rigides
(Fig. 3.14).

En zone centrale

Rail d'ancrage

Précontratnte extérieure

1 fnn

Fig. 3. 14 - Dispositits anti-vibratoires pour cibles extéricurs



Fig. 3.15 - Exemple de croisement

cables transversaux / cibles de fléaux

3.1.3.5 - Conflits géométriques possibles
entre cdbles longitudinaux et
auntres cdbles

Dans la majorité des ponts couverts par le
présent guide, la stabilité de fléaux est assurée
par des cibles de précontrainte verticaux
logés dans les voussoirs sur piles. Ces cables
risquant d’étre en conflit géométrique avec la
précontrainte longitudinale, il convient de
tenir compte de cette contrainte dans le
positionnement  transversal des cibles
extérieurs et des cables de fléaux.

Un conflit géométrique est également possible
dans les caissons précontraints transversalement
entre les cibles transversaux d'une part et les
cibles de fléaux et de continuité extéricure
d’autre part (Fig. 3.15). Afin de prévenir ce
type de conflit, il y a lieu de définir précisément
la position de la précontrainte transversale
puis d’en déduire la position des cables
longitudinaux. En général, il y a intérét a
positionner les cables transversaux en premier
lit et les cdbles de fléau en second lit.

3.2 - CALCUL DES SOLLICITATIONS
3.2.1 - GENERALITES

Pour la plupart des justifications, les sollicitations
sont calculées en utilisant pour le tablier un
modele élastique.

Le calcul doit étre conduit en tenant compte
des phases successives de chargement de
I'ouvrage. Il est donc nécessaire de procéder a
une analyse précise des phases de construction
et des phases de chargement ultérieures
(opérations successives de bétonnage, de mise
en tension, de décintrement et d’avancement
des équipages mobiles, de transfert d’appuis,
de réglage,...).

3.2.2 - POIDS PROPRE DU TABLIER

Les équipages mobiles de bétonnage étant
constitués d’éléments métalliques suffisamment
rigides, le poids propre peut étre représenté
par une valeur nominale unique calculée a
partir des dessins du projet, comme le recom-
mande le BPEL 91 révisé 99 et par dérogation
aux Directives Communes de 1979.

Il ne faut cependant pas oublier de tenir compte
des éléments complémentaires du caisson
tels que bossages d’ancrage, diaphragmes ct
déviateurs. Le poids propre du tablier sera
enfin complété par le poids des gaines, cables
et coulis d’injection de la précontrainte
extérieure.

Sauf circonstances spéciales, la masse
volumique du béton est fixée a 2,5 t/m3.

Dans le cas d’utilisation de granulats a forte ou
faible densité, la masse volumique du béton ¥,
du tablier (précontraint et armé) est évaluée
a partir de la masse volumique du béton seul
v, mesurée sur éprouvette de béton sans
armatures a 'aide de la formule suivante :

p

=y +=—X(7,85-
Yyt Ty

dans laquelle p est le ratio total d’armatures
passives et actives en t/m3 (on adopte en général
p = 0,2 t/m3).

Ponts en béton precontraint construits par cncorbellements successifs
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Fig. 3.10

A considérer pour les justifications

Charges de chantier

en construction

~

Les bétons courants a base de granulats
basaltiques et les bétons a hautes performances
ont des masses volumiques plus élevées
(prévoir de l'ordre de 50 kg/m3 en plus pour
les BHP).

3.2.3 - EFFETS DE LA PRECONTRAINTE

Vis-a-vis des justifications ¢n flexion longitudi-
nale, la précontrainte peut étre représentée
par sa seule valeur probable Pm.

Sragissant de grands ouvrages, des précautions
particulieres (gaines vides, mesures de
coefficients de transmission, etc.) sont prises
pour que la précontrainte probable Pm soit
effectivement obtenue. Dans ce cas, pour les
calculs 4 U'Etat Limite de Service et conformé-
ment a4 larticle 4.10.1 du BPEL 91 révisé 99,
les calculs doivent étre menés en retenant
k =0,02 et k'=0,95.

3.2.4 - CHARGES DE CHANTIER
ALEATOIRES

Des charges de chantier al¢atoires sont i consi-
dérer dans les calculs de flexion longitudinale
du tablier, pendant la construction des fléaux
(Fig. 3.16). Ces charges sont les suivantes :

o unc charge répartie Q. de 200 N/m? sur un
demi fléau dans les cas courants :

eunc charge concentrée Qp,, de 100 kN
appliquée en bout de fléau et représentant le
poids des rouleaux de cibles, des compresseurs
et des autres matériels pouvant se trouver sur
I'ouvrage.

3.2.5 - EFFETS DIFFERIS

Le retrait et le fluage du béton entrainent dans
les structures hyperstatiques construites selon
des schémas statiques évolutifs, une modification
progressive dans le temps des sollicitations et
des contraintes calculées.

‘1)‘“ IS ¢ / [O1E Dreconiyed il conl

L'évaluation quantitative de cette redistribution
est complexe. Elle nécessite le recours a un
calcut informatique prenant en compte les
phases de construction et les lois de compor-
tement des matériaux (fluage scientifique
pour le béton).

Un calcul de ce type sera effectué au stade
du projet, en regroupant éventuellement
certaines phases de construction.

Dans le cadre des études d'exécution, il sera
réalisé obligatoirement deux calculs :

e un premier caleul de flexion longitudinale
(A), effectué selon le planning prévisionnel
de réalisation des travaux de Dentreprise,
avec les coefficients de frottement, fonction
du type de précontrainte

e apres réalisation complete du tablier, et afin
de connaitre I'état de contraintes effectif de
l'ouvrage en exploitation, un calcul de
récolement (B) effectué selon le calendrier
réel d'exécution, a partir des coefficients de
frottement moyens mesurés, et de la masse
réelle des voussoirs pour les ouvrages
préfabriqués.

En cuas de modification significative du planning
d'exécution, il est également nécessaire de
réaliser un troisieme calcul prenant en compte
le planning d'exécution recalé. Tout changement
de cinématique de construction sera validé par
un calcul.

Enfin, en attendant les Eurucodes dont les lois
des matériaux sont jugées plus réalistes, un
autre calcul, utilisant une loi de fluage plus
proche de la réalit¢ que celle du BPEL (plus
rapide), peut également étre effectué pour
la détermination des contre-fleches en
construction. Il est de toute facon conseillé de
s'assurer par un essai de fluage, que la loi de
fluage du béton ne s'écarte pas du modele de
comportement théorique retenu.



3.2.6 - PROGRAMMES DE CALCULS

Il existe plusieurs logiciels mis au point par
des bureaux d’études privés ou publics, orientés
vers le calcul des ponts et parfaitement adaptés
aux ponts construits par encorbellements suc-
cessifs.

Le Setra a développé deux programmes
congus, entre autres, pour effectuer ces calculs :

o le logiciel ST1,
o le systeme PCP (Ponts Construits par Phases).

Ces programmes permettent le calcul de
structures tridimensionnelles ou planes
constituées d’éléments de barres et sont
orientés vers le calcul d’ouvrages d’art. lls
permettent de tenir compte de I'effet des
armatures de précontrainte, des phases de
construction de la structure et des charges
d’exploitation routieres. Les calculs sont
menés suivant la théorie de la RDM appliquée
aux poutres €lastiques, chaque voussoir étant
en général représenté par un élément de
poutre.

Le calcul doit suivre le phasage complet et
précis de la construction, pour tenir compte
des dates d’application des charges et du
vieillissement des matériaux (retrait, fluage,
relaxation) entre ces différentes phases.

3.3 - JUSTIFICATIONS A APPORTER
VIS-A-VIS DES CONTRAINTES
NORMALES

3.3.1 - PREAMBULE
Le paragraphe 3.3 présente les justifications a
apporter vis-a-vis des contraintes normales
dues a I'effort normal.
Elles doivent étre effectuées a I'Etat Limite de
Service et 4 I'Etat Limite Ultime, en exécution

et en exploitation.

Les justifications a apporter vis-a-vis des
contraintes de cisaillement sont traitées au ch. 4.

3.3.2 - CLASSES DE VERIFICATION

Les ouvrages coulés en place sont généralement
justifiés selon la classe 11 du BPEL 91 révisé 99.

Compte tenu de 'absence d’aciers longitudinaux
traversant les joints, les ouvrages A voussoirs
préfabriqués sont généralement justifiés
longitudinalement selon la classe 1 du BPEL 91
révisé 99. L'article 3.1.43 du BPEL 91 révisé 99
évoque également la possibilité d’une
justification en classe 1l sous réserve que les
joints restent entiérement comprimés sous
Pm. Dans ce cas, il convient également, confor-
mément a l'article 6.1.32, que la zone tendue
présente une hauteur inférieure 2 5 cm.

Le choix de la classe de vérification doit figurer
explicitement dans le CCTP.

3.3.3 - JUSTIFICATIONS EN PHASE
DE CONSTRUCTION

De facon générale, les justifications doivent
étre menées a toutes les phases de Ia construction.

3.3.3.1 - Justification de la précontrainte
de fléau

En plus des justifications propres a I'équilibre
statique du fléau qui font I'objet du chapitre 5
du présent guide, des justifications a I'ELS
doivent étre conduites a toutes les phases de la
construction du fléau afin de vérifier la
précontrainte du tablier.

Les charges a retenir comprennent les charges
de chantier connues (équipages mobiles, etc.)
et les charges de chantier aléatoires définies au
paragraphe 3.2.4.

Pour les ouvrages justifiés en classe II, le
commentaire de l'article 6.1.23 du BPEL 91
révisé 99 peut étre appliqué et on peut donc
considérer une contrainte limite de traction dans
la section d’enrobage €gale a f;; au lieu de 0,7f;;.

3.3.3.2 - Justification de la précontraiute
de continuité intérieure

La précontrainte de continuité intérieure au
béton est dimensionnée de facon a reprendre
le retrait, le fluage et les effets thermiques -
gradient thermique et variation uniforme de
température - pendant la phase de construction
comprise entre le coulage des bétons de clavage
et la mise en tension de la précontrainte
extérieure de continuité,

La variation uniforme de température peut
étre prise égale a +/- 10° C.

Ponts en héton précontraint construits par encorbellements successifs
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Le gradient thermique positif peut étre pris
égal a 8° C. Un gradient thermique négatif de
5° C doit également étre pris en compte.

Dans le cas des ouvrages a voussoirs préfabri-
qués, il convient également de prendre en
compte la poutre de lancement et le fardier.

Pour les ouvrages justifiés en classe 11 et compte
tenu de la durée tres courte de la phase de
chantier dimensionnante, le commentaire de
l'article 6.1.23 du BPEL 91 révisé 99 peut étre
appliqué et on peut considérer une contrainte
limite de traction dans la section d’enrobage
égale a fli au lieu de 0,7f,i.

3.3.4 - JUSTIFICATIONS A L’ELS
EN EXPLOITATION

Les justifications doivent étre mences :
e 1 [a mise en service,

e apres totalité des pertes et redistributions
différées (a 50 000 jours par exemple, cette
durée pouvant é€tre considérée comme
“temps infini”, méme si Ia totalité des pertes
et redistributions différées ne sont pas
réalisées selon les lois du BPEL),

e avece et sans les effets du gradient thermique.

3.3.5 - JUSTIFICATIONS A L'ELU
EN EXPLOITATION

Lapplication des ccefficients de I'ELU a4 une
structure réalisée par phase est délicate. Pour
la justification de la flexion longitudinale en
exploitation, la méthode simplifiée suivante
est proposée :

soient :

o @ enveloppe des €tats a vide (état a la mise
en circulation, état apres totalité des
pertes) sans pondération (¢nveloppe
ayant servi aux justifications ELS),

o @ ¢tat selon un nouvean calcul fait en appli-
quant la totalité des charges permanentes

(sauf précontrainte) en une seule fois,

o« @ effet des charges d’exploitation.

Ponts et béton 1y

Les combinaisons ELU a considérer sont les
suivantes :

[D1+1035@1+[1,5 @]
[©D]+[1,5 @]

Par cette méthode, les efforts dus aux cables
de précontrainte n'ont pas été majorés. En
effet, si on désigne par :

P :la précontrainte

G :les charges permanentes autres que la
précontrainte
[ béton (enveloppe avant et apres fluage),
équipentents et enrobés |

Q : les charges d’exploitation
On a ainsi calculé :
P+135G+15Q et P+G+15Q

Avec cette méthode de calcul, qui peut étre
considérée comme défavorable, 1'Etat Limite
Ultime n'est en général pas dimensionnant
vis-a-vis de la flexion longitudinale.

3.3.6 - DEMARCHE
DU DIMENSIONNEMENT

Le dimensionnement d'un ouvrage ¢n béton
précontraint 2 cablage mixte et construit par
encorbellements successifs se fait a 1'Etat
Limite de Service. L'ouvrage ainsi dimensionné
est vérifié ensuite a I'Etat Limite Ultime.

Le dimensionnement peut étre effectué en
respectant les étapes suivantes :

1° étape : dotermination du cablage
du fléan

Le cablage de fléau est dimensionné en phase
de construction. 11 doit reprendre le poids
propre du béton en encorbellement et les
charges de chantier définies ci-avant au
paragraphe 3.2.

Si on a le choix pour la longueur des voussoirs
courants, ¢’est-a-dire si 1a longueur de I'équipage
mobile n’est pas imposée, il peut étre intéressant
de retenir une longueur de voussoir et une
unité de précontrainte telles qu'on ancre deux
cables par voussoir. Dans ce cas, la démarche
consiste a tester les unités de précontrainte les



plus courantes et a conserver celle qui donne
une longueur de voussoir courant classique,
c’est-d-dire comprise entre trois et quatre metres.

Dans la majorité des cas, les cables de fléaux
sont dimensionnés en considérant la contrainte
normale en fibre supérieure de la section
située au droit des cales provisoires, au
moment du bétonnage de la derniére paire de
voussoirs, ¢’est-a-dire avant la mise en tension
des cibles de fléau éventuels ancrés dans ce
VOUuSsSsoir.

Dans le cas d’'une derniere paire de voussoirs
sans cable de fléau, la phase de bétonnage du
voussoir de clavage peut étre dimensionnante.

2° étape : détermination du cdblage de
continuité intérieur au béton
(ou cdbles éclisses)

Le cablage de continuité intérieur au béton est
dimensionné en phase de construction. Il doit
reprendre l'effet du gradient thermique en
phase de construction avant mise en tension
des cibles de continuité extérieurs au béton et
Peffet du poids propre pour les travées de
rive. Il doit également reprendre une partie
des redistributions d’efforts différées.

Généralement, I'unité de précontrainte retenue
est la méme que celle des cibles de fléau.

3° étape : détermination du cdablage de
continnité extérieur au béton

Ces cables sont dimensionnés pour reprendre
les efforts en exploitation qui ne sont pas repris
par les deux précédentes familles de cables.

Le cablage doit vérifier deux conditions :

erendre les contraintes de cisaillement
admissibles en réduisant I'effort tranchant,

e rendre les contraintes normales admissibles.

Dans un premier temps, on peut ne s'intéresser
qu'aux contraintes de cisaillement et rechercher
a partir de quel voussoir elles sont admissibles
sans la réduction apportée par les cibles
extérieurs. On détermine ainsi un emplacement
du déviateur de la précontrainte extérieure,
qui est acceptable s’il est situé entre le tiers et
le quart de la travée (tiers de travée pour
épaisseur variable et quart de travée pour
épaisseur constante). Il est a noter que cette
méthode ne permet que de dégrossir le tracé
puisque le cisaillement admissible dépend de
la contrainte normale qui dépend elle-méme
de la précontrainte mise en ceuvre,

Un premier tracé étant ainsi obtenu, on peut
dans un second temps s’intéresser aux
contraintes normales pour déterminer I'intensité
de la précontrainte. Le nombre de cibles
extérieurs étant toujours surabondant sur pile,
le ciblage peut étre prédimensionné en
s'intéressant i la fibre inférieure de la section
de clef et en considérant que les redistributions
d’efforts dues au fluage du béton créent dans
cette section une contrainte de traction de
I'ordre de 2 MPa.

Le tracé final peut étre obtenu a partir de ces
dégrossissages en effectuant quelques
retouches comme :

e jouer sur la longueur des différents cables
(les ciibles peuvent régner sur une, deux ou
trois travées),

e déplacer les déviateurs d'un ou deux
VOussoirs.

$’il n’y a pas de probleme d’effort tranchant, il
est également possible de réduire le nombre
de cables extérieurs et de les compenser dans
les zones centrales par des cables éclisses
supplémentaires, plus économiques car
beaucoup plus courts.

Ponts en béton précontraint constriiits par encorbellements successifs
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Le présent chapitre traite du comporte-
ment du tablier vis-a-vis :

- des sollicitations (flexion et
cisaillement) nées du comportement
transversal du caisson,

- des sollicitations tangentes
provenant de la flexion générale
longitudinale traitées dans ce
chapitre car il est indispensable de
les combiner avec les effets locaux
pour les justifications de détail et
pour la définition du ferraillage,

- de la diffusion des efforts localisés,

- ainsi que des efforts dans les
éléments spécifiques (voussoirs sur
pile, déviateurs).

Bien que la plupart des points présentés
ne soient pas spécifiques aux pomnts en
encorbellement, il a été choisi de les
détailler car aucnn autre guide ne les
aborde. Par ailleurs, il est important
d’avoir une bonne conception des
ouvrages en section transversale plutét
que de compter sur des calculs
sopbistiqués pour y remédier. Enfin,
ce chapitre tente de montrer comment
prendre correctement en compte les
efforts dans les éléments particiliers
tels que voussoirs sur pile, voussoirs
déviateurs, bossages d’ancrages, elc.

COMPORTEMENT
TRANSVERSAL
ET LOCAL

4.1 - PRINCIPES DE JUSTIFICATION

Les principaux points a examiner lors du
dimensionnement des ouvrages - en dehors de
la flexion générale - sont :

e la flexion transversale ;
e les sollicitations tangentes ;

e les éléments particuliers tels que les voussoirs
sur pile et sur culée ;

o les efforts locaux, dus principalement a la
diffusion des efforts d’ancrages.

On peut alors déterminer les armatures dans la
section transversale en fonction du cumul des
différentes actions dans la mesure de leur
concomitance.

Dans un ouvrage de hauteur constante, les
calculs en flexion transversale sont menés
dans la section courante. Dans un ouvrage de
hauteur variable, ils sont menés généralement
dans une section pres de la pile et dans la
section de clef. Ceci permet de prendre en
compte les différences de comportement
entre deux sections de hauteurs extrémes, la
section proche de la pile, de hauteur plus
importante, étant plus souple que celle de clef.

Pour les ouvrages de hauteur constante
présentant un épaississement du hourdis
inférieur sur appui, cette variation est suffi-
samment localisée pour ne pas nécessiter,
généralement, de calcul spécifique par rapport
a la section courante.

=2



I3

Dans une section du tablier, les principales
sections a justifier sont c¢n général les
suivantes :

¢ hourdis supérieur : a la racine de 'encorbel-
lement, au droit du gousset ¢oOté intérieur, et
au centre de la dalle

o dans les ames :an niveau du centre de gravite
¢t aux extrémités supéricure et inféricure ;

e hourdis inféricur : a la racine du gousset
principalement.

Fig, £ Sections

&£justifier

4.2 - FLEXION TRANSVERSALE
4.2.1 - ACTIONS A PRENDRE EN COMPTE

En service, les actions a prendre en compte
sont les actions habituelles : poids propre de la
structure, poids des superstructures, poids des
surcharges routicres, précontrainte transversale
éventuelle, charges sur le hourdis inl¢ricur,
etc...

En construction, des actions additionnelles
doivent étre introduites pour tenir compte des
elforts développés dans certaines situations de
chantier. Parmi ces actions, on peut citer :

o les efforts développés par certaines barres
d'attache des équipages mobiles,

le poids d'une poutre de lancement roulant
sur la partic déja construite du tablier,

le poids d'un voussoir stocke sur le voussoir
a calculer, situation rencontrée sur certaines
aires de prefabrication sous dimensionnées.

4.2.2 - DETERMINATION
DES SOLLICITATIONS
TRANSVERSALES

Il faut rappeler que les caissons monoccel-
lulaires représentent la tres grande majorité
des ouvrages construits en encorbellement.
Les méthodes decrites ci-apres, et notamment
les méthodes “simplifiées™, s'appliqueront
donc a ce type de structure. Dans le cas
d'ouvrages  plus  complexes, seules  les
méthodes  comportant  une  modélisation
sophistiquée pourront répondre au probleme
posé.

En fonction du type de tablier a traiter, on
peut déterminer les efforts transversaux de

différentes manieres :

avec un modele 2 D

avec un modele 3 D ;

e 2 I'aide d'un modele aux ¢i¢ments finis.

4.2.2.1 - Calcul avec modéle 2 D
(abaques + calcul en cadre)

Pour le hourdis supCrieur, il est possible de
déterminer les efforts a partir d’abaques, soit
intégrant directement les charges réglemen-
taires francaises (abaques de Thénoz avec les
charges du fascicule 61 titre 11, du BT1 du
SETRA et de son complément), soit plus
générales (Piicher ou Homberg), ¢’est-a-dire
sur lesquelles on peut appliquer les charges
d'un reglement quelconque (par exemple,
I'Eurocode 1) ou méme des charges non
definies par un reglement. Les abaques de
Thénoz et de Piicher ne concernent que les
dalles d’épaisseur constante, alors que celles de
Homberg prennent en eompte une variation
d’épaisseur.

Pour les ouvrages classiques (caisson mono-
cellulaire), on détermine les efforts a Paide des
abaques de dalle bi-encastrée pour les charges
situées entre les ames et des abaques de dalle
encastrée pour les charges situées sur les
encorbellements. On  injecte ensuite  les
moments obtenus a I'encastrement aux nocuds
supérieurs d'un modele 2 D représentant une
tranche de caisson de longueur unitaire
(Fig. 4.2).



Fig. 4.2 - Principe de la

méthode de caleul avec ubaques

Ce principe de calcul plan suppose que :
o le tablier est de section constante localement,

e toutes les sections sont chargées de la méme
fagon.

Ce calcul est donc tout a fait valable pour les
charges réparties telles que le poids propre ou
les équipements. Pour les charges concentrées
(charges routieres), il s’agit d'une approximation
puisque d'une part, I'effort n’est pas réparti
uniformément le long de l'encastrement, et
d’autre part, on ne représente pas la diffusion
des efforts depuis le hourdis supérieur vers les
ames et le hourdis inférieur. Des calculs a
I'aide d’éléments finis ont montré cependant
une assez bonne précision de ce type de calcul
pour le hourdis supérieur lorsque les imes
sont suffisamment rigides. Cela reste valable
pour la partie supérieure des ames, la diffusion
des efforts n'étant pas encore importante.
Ce calcul est cependant beaucoup moins
représentatif pour la partie inférieure du
caisson.

[Pour plus de détails sur cette méthode, on se
reportera au Bulletin Technique n° 1 du SETRA
et au bulletin “Ouvrages d’art” du SETRA n° 13
de novembre 1992.]

Au terme de ces calculs,les moments transversaux
s’exercant dans le caisson sont :

eM abaque + M cadre pour le hourdis
supérieur central,

e M cadre dans les imes et le hourdis inférieur,

o ct bien siir, M abaque dans les encorbellements.

Q

Q

Rg -Rg

Points particuliers de la modélisation

¢ la portée (pour le calcul par abaques) de la
dalle centrale est obtenue en considérant le
point de concours de I'intrados du hourdis
et d’une ligne inclinée a 45° a partir de la
naissance du gousset sur 'ame (Fig. 4.3) ;

¢ pour 'introduction des moments aux noeuds
du cadre, il faut ajouter le moment da a
I'effort tranchant déterminé au bord théorique
de la dalle, en le multipliant par la distance
entre cet encastrement théorique et le nceud
supérieur situé dans I'axe de I'ame (Fig. 4.3) ;
cet effort tranchant n’est pas fourni par les
abaques mais il peut étre facilement évalué ;

pour étre stable, ce modele doit comporter
deux appuis. Pour éviter des efforts parasites
résultant d’un blocage des nocuds du modele,
il est nécessaire de libérer un des appuis
transversalement. Ces appuis ne doivent pas
se situer sur la hauteur des dmes (dans le cas
d’ames inclinées) car les réactions verticales
y développeraient une composante horizontale
(de I'effort normal dans les dmes) qui n’existe

pas ;

e si I'on se¢ contente d’appliquer les réactions
d’encastrement du hourdis bi-encastré aux
nceuds supérieurs et que l'on place les
appuis du cadre aux noeuds inférieurs, il
apparait une compression dans les barres
représentant les ames, compression qui
n’existe pas en réalité. Pour effectuer un calcul
soigné, il est indispensable d’appliquer sur
I’ensemble des barres du modele l'opposé de
la charge appliquée (effort vertical et
moment de torsion) sous forme de flux
sur chaque barre. Cela suppose que l'on a
auparavant déterminé les flux unitaires dus
a une charge verticale ou a un couple de
torsion par un programme de calcul des
caractéristiques de section creuse (Fig. 4.4)
du type CDS du SETRA ou €quivalent. Bien

Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs
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évidemment, ce type de calcul nécessite un
équilibre des charges pour chaque cas de
charge. On vérifie que les réactions d’appui
sont alors nulles (ou faibles) ;

cependant, dans les cas courants (tablier i
deux ames, de largeur modérée, de hauteur
non exceptionnelle) on peut simplifier les
calculs en n'appliquant pas ce flux équivalent
et en négligeant 'effort normal dans I'ame.
Cette approximation est justifiée par I'écart
modéré avec le ferraillage obtenu par la
méthode précédente.

Fig. 1.3 - Positions relatives

des efforts caleulcs a
Fencastrement du hourdis
(pour les abaquesy et du noeud
supcricur du cadre modeélise sur

lequel on appligue les ettorts

Cette méthode peut étre ¢tendue a d’autres
structures que le caisson monocellulaire, le
principe restant évidemment valable,
Cependant, le fajit d’appliquer directement les
moments d'encastrement (les abaques
donnant une méme valeur de chaque cOté)
suppose une symétrie de la structure et des
efforts.

Fig. 4.4 Flux de cisaillement
da a un effort vertical dins un

caisson monocellulaire

Pour des structures plus complexes (caissons
multi-alvéolés), il est souvent choisi de
déterminer des charges verticales équivalentes
donnant les mémes moments au milieu de la
dalle et a 'encastrement (charges uniformément
réparties et en lame de couteau) que l'on
déplacera ensuite transversalement en
diverses positions pour obtenir les effets
maximaux dans la structure transversale.

L'effet de cadre étant fonction de la rigidité
des ames (fonction de la hauteur et de
I’épaisseur) et dans une moindre mesure de
I'épaisseur du hourdis inférieur, dans un ouvrage
de hauteur variable, ces calculs sont presque
toujours menés d'une part pour la section sur
pile, d’autre part pour la section de clef
comme indiqué en préambule.

[Pour plus de détail sur ces méthodes, on se
reportera au livre de J.A. Calgaro, Analyse
structurale des tabliers de ponts - Presse des
Ponts et Chaussées 88].

4.2.2.2 - Calcul avec modéle 3D

Pour les sections courantes classiques, le
modele 2 D est généralement suffisant en
dépit de son imprécision dans les zones basses
des ames et dans le hourdis inférieur.
Un modele 3 D n'apporte pas de précision
complémentaire intéressante en regard de sa
complexité.

En revanche, pour les éléments de section non
courante, un calcul en 2 D est souvent trop
simpliste et tres €loigné de la distribution
réelle des efforts. Il s’agit, par exemple :

e des voussoirs sur pile (méme pour les caissons
classiques) ;

o des voussoirs déviateurs de cables extérieurs
(idem) ;

profil mince équivalent de la section

trant const

Fz
R
flux de cisaillement
encorbellements successifs



e des caissons monocellulaires tres larges ;
e des caissons a nervures transversales ;

e des caissons multicellulaires ;

o des caissons comportant des bracons.

Il est alors nécessaire d’opter pour une autre
modélisation (a barres en 3 D ou en éléments
finis de coques) permettant de traduire les
variations locales de la structure (nervures,
épaississements d’ime, entretoises sur appui
ou déviatrices, etc.) ou un fonctionnement
non homogene. En ce qui concerne les tabliers
multi-alvéolés, ils peuvent présenter un effet
sensible de distorsion de la section sous les
charges symétriques comme dissymétriques.
L'analyse de ce phénomeéne tridimensionnel
nécessite également une modélisation en 3 D
sur une travée (Fig. 4.5).

Fig. 4.5 - Modele 3 D

d'un caisson multicelluliire

Dans cette modélisation, les efforts issus du
modele sont directement exploitables.

Conseils de base pour la moddllsation
Un modele 3 D est une grille de poutres.

e Selon les éléments a analyser (voussoirs sur
appui ou section courante d’une structure
complexe), le découpage dans le sens longi-
tudinal peut étre différent pour obtenir une
précision acceptable vis-a-vis des efforts a
calculer :

- pour étudier le comportement d'une section
courante complexe, il est nécessaire de
modéliser une longueur assez grande
de tablier de maniére a conserver un
trongon ou les efforts ne sont pas perturbés
par les conditions aux extrémités. Il est
souhaitable de réaliser un découpage
suffisamment fin avec des tranches de
tablier d’une longueur égale a environ 1/
de la hauteur pour obtenir les bons efforts
locaux car un recoupement est nécessaire ;

pour un voussoir sur pile, on peut tenir
compte de la symétrie longitudinale pour
diviser par deux la taille du modele.
Cependant, une attention particuliere doit
étre portée sur les conditions aux limites
(encastrement mais pas pour les six
composantes par nceud) pour garantir la
représentativité du modele. Par ailleurs,
comme d’'une part on met en place les
appuis réels du tablier, et que d’autre
part on ne s’intéresse qu'aux efforts au
voisinage de I'entretoise, on peut également
limiter la longueur modélisée a quelques
tranches (Fig. 4.6), les actions extérieures
provenant principalement des flux sur la
section extréme.

¢ Dans les autres directions, le découpage doit

rester homogene avee celui du sens longitu-
dinal, ce qui augmente rapidement la taille
du modele.

e Chaque barre possc¢de ses caractéristiques

propres (section, inertie de flexion) et I'inertie
de torsion est prise égale a la moitié de celle
de la section rectangulaire correspondante
(éléments de plaque - hourdis, imes - a
Pexclusion de tous les raidisseurs ou autres)
pour tenir compte de la distribution des efforts
dans les deux directions de la grille de poutres.

Yonts e béton précontraint construils par encorbellements successifs
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Fig. 1.0 - Modélisation d'un
demi-voussoir sur pile

par un modele 3 D

(exirail avee 3 plans sculement

pour plus de hsibiline)

e Les renforts locaux (VSE voussoirs déviateurs)
créent des excentrements des barres. Pour la
détermination des centres de gravité et les
inerties des barres, il faut respecter au micux
les largeurs de hourdis participant.

e On applique les efforts extérieurs au tron¢on
sous forme de flux dans les sections d’extrémité
du modele, d’ou Yintérét de disposer d’une
scection courante en extrémité.

e On équilibre les charges appliquées sur le
troncon lui-méme par des flux directement
opposés (Cf. § 4.2.2.D.

Cette méthode est plus lourde que le calcul
2 D mais permet de mieux représenter le
cheminement des efforts, notamment aun
voisinage des appuis ou au droit des dévia-
teurs. En revanche, du fait de I'impossibilité
d'une génération automatique des éléments, la
modélisation 3 D est généralement réservée
aux voussoirs sur appui ou aux déviateurs.

4.2.2.3 - Calcul anux éléments finis
avec coques

Comme précédemment, lorsque la structure
s’écarte du caisson classique, ou pour toute
autre raison (meilleure précision par
exemple), on peut réaliser un calcul avec des
éléments finis de type coque.

Ces programmes sont extrémement puissants
et permettent de résoudre des problemes
complexes, mais ils nécessitent de la part de

I'ingénieur une tres bonne maitrise des éléments
finis ainsi quune réflexion approfondie aussi
bien sur la structure elle-méme que sur sa
mod¢lisation. Ils ne peuvent en aucun €as
rattraper une mauvaise conception de départ.

[Pour le détail des méthodes de modélisation
et de calcul, on se reportera en particulier anx
documents de 'AFGC “Emploi des éléments
finis en génie civil”].

Counsveils de base pour la modélisation

Quelques regles élémentaires peuvent étre
indiquées pour réaliser cette modélisation :

e Les conditions aux limites ont une grande
importance, ¢t les extrémités du madele
présentent des efforts complétement perturbés.
En conséquence, il faut modéliser une
longueur assez grande pour disposer d’une
zone “utile” non perturbée suffisante.
Généralement, on peut considérer que la
zone a annuler correspond a environ 2 a 3
fois la hauteur de la section. A titre
d’exemple, si I'on modélise une travée entiere,
on la prolonge de chaque coté par un
troncon de trois hauteurs (Fig. 4.7).

Pour appliquer les efforts généraux correcte-
ment, il convient également de prolonger le
modele en coques par des barres représentant
le tablier lni-méme avee ses caractéristiques
de section.

Bien entendu, le troncon de coques et les
barres sont reli¢s par un ensemble de barres
rigides disposées en “araignée”.

La forme des éléments ne doit pas étre trop
dilatée aunssi bien en “plan” qu’en épaisseur :
il est ainsi souhaitable d'avoir un rapport
maximum entre les dimensions en plan et
I'épaisseur voisin de 2, une forme pas trop
¢loignée d'un rectangle (sinon, utiliser des
éléments triangulaires) lui-méme ayant un
rapport de dimensions n’exeédant pas 2.
En conséquence, les hourdis ou les ames
peuvent étre décomposés en éléments de
0,50 4 0,60 m environ e¢n plan, les entretoises
ou les déviateurs ayant des épaisscurs
maximum de 0,50 2 0,60 m également.

o Il faut rappeler que les éléments finis donnent
des résultats au centre de gravité de
I'élément. 11 faut donc découper la structure
de telle maniere que les cdg des éléments se



zone "utile"

!

Barres Barres
——— appui appui .
zone zone
perturbée perturbée
Fig. 4.7 - Découpage dun tablier

en ¢léments finis de coques

situent au droit des bonnes sections par
exemple aux goussets. Sinon, on devra faire
des interpolations, opération manuelle
longue et source d’erreurs ou d’imprécisions.

La précontrainte doit étre entrée sous forme
de forces extérieures sans en oublier aucune
(forces a l'ancrage bien évidemment, mais
aussi poussées au droit des déviations) car le

systéeme forme un ensemble autoéquilibré.

Les charges permanentes sont entrées sur
I’ensemble de la structure, y compris sur les
barres extérieures au troncon de coques.

¢ Pour effectuer un calcul propre des effets
des charges d’exploitation, apres avoir défini
les sections de calcul (dans le sens transversal),
on détermine les lignes (ou plutot les
surfaces) d’influence des efforts considérés
dans ces sections, ce qui permet de choisir
les positions des charges de maniere a obtenir
I’effet maximum cherché.

Par ailleurs, I'attention du projeteur est attirée
sur le fait que cette méthode peut étre tres
lourde en raison de la nécessité de déplacer
“manuellement” les charges d’exploitation
sur le hourdis supérieur pour certains
programmes d’'éléments finis ne comportant
pas de fonction de déplacement automatique.

En général, les efforts issus du modé¢le sont
directement exploitables ; cependant les
éléments en béton armé, ou les sections en Té
nécessitent une reconstitution des efforts sur la
section a partir des contraintes de chaque élément.

Un des intéréts essentiels de cette méthode est
qu'elle permet de représenter le comportement
de la structure aussi bien en partie courante
que dans les zones spécifiques comme les
voussoirs sur pile ou les déviateurs, et tient
compte de l'interaction entre effets généraux
et effets locaux (diffusion générale). Ce genre

de modele ne doit pas servir a déterminer les
efforts de diffusion tres locaux comme ceux
dans le prisme de premicre régularisation
ou les poussées au vide des cables dans les
déviateurs, que I'on peut continuer a déterminer
manuellement.

Remarque

Les éléments de “coques” ne sont en revanche
pas du tout adaptés pour représenter correc-
tement les parties massives d'un voussoir
sur pile (entretoise et bossage par exemple) ;
il est alors nécessaire d’ajouter des barres
excentrées ou d’utiliser des éléments
“volumiques”, ce qui présente d’autres
difficultés, notamment pour analyser les
efforts et en tirer le ferraillage correspondant
(voir aussi le § 4.4.1). Cette méthode doit
donc étre réservée a des cas particuliers et
nécessite un haut niveau de compétence dans
la modélisation a I'aide de tels éléments.

4.2.3 - POUSSEES AU VIDE DANS
LES ELEMENTS COURBES
OU DEVIES, COMPRIMES
OU TENDUS

4.2.3.1 - Poussée aun vide du béton
dans les bourdis courbes

Dans les tabliers en caisson de bauteur
variable,la compression longitudinale dans le
hourdis inférieur crée une poussée au vide
qui provoque une flexion transversale de ce
hourdis.

Ce hourdis est encastré dans les ames du
caisson, de préférence par 'intermédiaire d’un
gousset.

Il s’agit d’une coque cylindrique soumise a des
contraintes longitudinales de compression
que 'on peut considérer comme uniformes
transversalement a I'ouvrage.

Ponts en béton précontraint constrits par encorbellenents successifs
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Ce champ de contraintes induit une poussée
au vide vers le haut du hourdis. Elle est
équilibrée par l'encastrement de ce dernier
dans les ames et provoque un moment de
flexion transversale qui tend la fibre supérieure
dans l'axe du hourdis et lu fibre inférieure au
droit de I'encastrement dans I'ime.

Ce moment varie tout au long de 'ouvrage du
fait de la variation longitudinale d'épaisseur du
hourdis et de I'état des contraintes dans la
section. La distribution, dans une section
transversale, des moments it I'encastrement sur
les ames et en travée varie ¢galement en
fonction des raideurs relatives du hourdis et
des ames (le hourdis supérieur étant généra-
lement constant).

La poussée au vide s’exprime par metre

(transversal) de hourdis, dans une tranche
donnée d’ouvrage de longueur unitaire, par :

e

qzobmoy R

moy

avec Oy oy = COntrainte moyenne dans le
hourdis inféricur dans la
tranche considérée,

¢ = épaisseur du hourdis inférieur
dans cette tranche,

= rayon moyen dc¢ la fibre
moyenne du hourdis inféricur
pour la tranche considérée.

moy

Yola

Dans le cas d'un intrados tres courbe (avec
une variation de hauteur selon une cubique
par exemple), il existe un risque d'instabilité
de ce hourdis sous compression dans la zone
de courbure maximale [voir article dc¢
P. Faessel - Journée de I'AFPC avril 1974 et
M. Virlogeux - Annales de 1'ITBTP févricr
1981].

4.2.3.2 - Poussée au vide des cdbles
oclisses

La présence de cibles de précontrainte dans le
hourdis inféricur provaque un phénomene de
méme nature mais de sens opposé. Ces cibles,
encore appelés “cibles éclisses”, sont les
cables tendus en deuxieme phase apres
achevement des fleaux, lors des clavages de
rive ou intermédiaires entre fléaux consécutifs.

Deux cas sont a distinguer :
e les cibles dans les hourdis courbes,
e les irrégularités d’exécution.

La présence de cibles dans les hourdis
courbes génere des efforts analogues 4 ceux
présentés ci-avant mais de sens opposé.
Cependant, ces cibles sont proches du centre
de la travée, zone de [aible compression du
hourdis : il y a donc forte prépondérance de
I'action des cables. En outre la présence de
gaines réduit la section résistante et donc
favarise le “découpage selon le pointilié”.

Fig. 1.8 - Poussée au vide

d'un hourdis courdx

coupe longitudinale

)

Fiz, 1.9 - Poussée au vide

I'un hourdis courlx

coupe transyersale


file:///arie

En appelant f 'effort linéaire de poussée au
. . P

vide du cable, cet effort vaut f = N avec :

-P  leffort de précontrainte du cable,

-R le rayon de courbure.

Les irrégularités du tracé des gaines lors de
I'exécution, notamment au droit des joints de
voussoirs, entrainent des efforts concentrés
qui peuvent causer des désordres, voire des
éclatements du hourdis inférieur. En effet, si le
rayon de courbure devient trés faible (point
anguleux), l'effort augmente considérable-
ment et peut entrainer la rupture du hourdis.

Il est donc fortement déconseillé de disposer
des cables dans le hourdis inférieur des
tabliers de hauteur variable. Méme pour les
ouvrages de hauteur constante, cette disposition
est également déconseillée, car les voussoirs
sont de faible longueur et la multiplicité des
joints augmente le risque d’imperfections. De
plus, le retrait transversal provoque¢ une
fissuration au droit des conduits qui peut favo-
riser la corrosion des conduits puis des cables.

Nota

La poussée au vide des cibles éclisses placés
dans les goussets existe aussi lorsqu’elle n’est
pas compensée par la compression du béton.
Cependant, le phénomene est moins pénalisant
en raison de I'épaisseur de béton disponible
au droit de ce gousset, épaisseur qui permet de
répartir les efforts.

4.2.3.3 - Poussée au vide dans un
bourdis inférieur au droit
d’un point anguleux

Dans les tabliers de hauteur variable a gousset
linéaire, des poussées au vide localisées
naissent dans le hourdis inféricur au point de
concours de deux portions rectilignes de
hourdis inférieur soumis a2 des contraintes de
compression longitudinales.

Il en est de méme au droit des appuis lorsque
le hourdis présente une discontinuité de
pente.

La résultante est dirigée suivant la bissectrice
des lignes moyennes du hourdis, donnant un
effort concentré sollicitant fortement localement
le hourdis inférieur.

C’est la raison pour laquelle il est indispensable
de disposer a cet endroit un raidisseur ou une
entretoise pour transférer 'effort vers les ames
et pour reprendre la flexion transversale du
hourdis.

Sur appui, l'entretoise sert également a
reprendre les efforts de torsion.

4.2.3.4 - Poussée au droit d’un déviateur

Les cibles de précontrainte extérieure sont
déviés dans les entretoises déviatrices selon
un faible rayon de courbure. Ils développent
donc des efforts localisés importants qui
doivent étre repris par ces déviateurs. Le
principe est le méme que ci-dessus, la poussée
au vide étant dirigée suivant la bissectrice du
tracé des cables.

Fig. 4.10 - EHorts au droit
des points anguleux
coupe longitudinale

./-/ﬁAez
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Fig. 1.11  Efforts au droit

dun déviateur de précontrainte

Dans le cas de tabliers fortement courbes
en plan, la composante horizontale de cet
effort devient non négligeable.

4.2.4 - EFFORTS DUS AUX
PHENOMENES THERMIQUES

Hourdis supérienr

Outre les classiques efforts de flexion générale
dus au gradient thermique, il est souhaitable,
dans certains cas, de prendre en compte les
effets locaux provoqués par un gradient
régnant entre les deux faces du hourdis
supéricur.

Ce gradient entraine une flexion transversale
venant s¢ cumuler aux autres sollicitations.
Dans les ames, la section d’armature corres-
pondante s’ajoute a celle déterminée par le
cisaillement d’effort tranchant général.

La figure 4.12 représente I'allure du gradient
thermique réel dans un caisson classique en
béton selon I'Eurocode 1 - partie 1.5. Elle
montre sans équivoque que le hourdis supé-
rieur est bien le siege d’un gradient thermique
dans son épaisseur.

Gradient thermique

h

Fig. 1.12 - Gradient thermique

dans un ouveage en aisson

A titre indieatif, on propose de considérer un
gradient de 10°C dans le hourdis supérieur,
sous forme de gradient linéaire. La eombinaison
a considérer est analogue a celle utilisée pour
la flexion générale : G + Q, + 0,5 A6.

Nola

Ce gradient n’amene réellement des
contraintes que dans le cas des caissons i Ames
multiples (3 ou plus). 1l n’est généralement pas
nécessaire de le considérer dans le cas des
ouvrages 1 deux imes.

Hourdis inférienr

Le hourdis inféricur nécessite généralement
peu d'armatures transversales sauf s'il est tres
large. Lors du bétonnage, qui s¢ fait an contact
du voussoir précédent, il peut apparaitre des
efforts de retrait différentiel pouvant générer
une fissuration longitudinale, retrait d’autant
plus important que le béton est de haute
résistance, obtenue généralement par un
ciment a chaleur d’hydratation élevée, et que
le caisson est large. En conséquence, nous
conseillons de disposer un ferraillage minimum
transversal égal a 10, de la section du hourdis
(avec f, en MPa). A titre d’exemple, cela donne
0,4 % pour un béton B40.

4.2.5 - JUSTIFICATIONS DES SECTIONS

En I'absence de précontrainte transversale, la
justification des picces et la détermination du
ferraillage s’effectuent selon les indications du
BAEL 91 révisé 99 en considérant généralement
la fissuration comme préjudiciable.



Lorsque la section transversale est précon-
trainte (hourdis supérieur), la justification des
picees et la détermination des aciers de
précontrainte et du ferraillage s’effectuent
selon les indications du BPEL91 révisé 99, en
considérant qu’elle releve de la classe 111. Mais
il est généralement souhaitable de placer une
précontriinte sensiblement plus importante
que la valeur minimale. En effet, cette derniere
est déterminée par la condition de non-
traction du béton sous charges permanentes.
Or les moments de flexion transversale sous
charges permanentes sont faibles par rapport a
ceux provenant des charges d'exploitation.
Dans ces conditions, le trafic provoquerait unc
fissuration systématique et répétitive. Des
quantités importantes d'acier passif seraient
nécessaires pour assurer le fonctionnement en
section fissurée. Pour réduire les risques de
corrosion de cette partie sensible de I'ouvrage,
éviter la fatigue des aciers et limiter les sections
d'armatures passives a des valeurs acceptables
pour un bon bétonnage, les regles de la classe I11
doivent étre complétées de la maniére suivante :

A titre de bonne conception, pour éviter
une fissuration excessive, le hourdis supérieur
doit rester comprimé transversalement sous
une partie des charges d’exploitation : par
exemple, sous 'effet du camion de fatigue
By, défini dans le guide “Ponts métalliques et
mixtes - résistance a la fatigue” du
SETRA/CTICM/SNCEF (un seul camion placé
dans I'axe de la voie lente). Un choix de ce
type doit étre inscrit dans la partie corres-
pondante du CCTP. Le marché peut aussi
fixer la quantité de précontrainte transversale.

4.3 - SOLLICITATIONS TANGENTES
GENERALES

4.3.1 - PRINCIPES DE LA JUSTIFICATION

La justification du tablier sous les sollicitations
tangentes consiste a vérifier :

e d’une part que les contraintes de cisaillement
sont admissibles en tout point, de maniére a
réduire la probabilité de fissuration. Les
fissures d’effort tranchant ne se referment
pas comme celles de flexion lorsque Ia
contrainte s’inverse. Par ailleurs, la rupture
par effort tranchant est un phénomene fragile
et non ductile. C’est la raison pour laquelle
les méthodes de calcul sont toujours plus
sécuritaires dans le cas du cisaillement.

e d’autre part que les armatures passives
destinées a reprendre les efforts dus a la
concomitance de la flexion et de I'effort
tranchant, sont convenablement disposées ct
dimensionnées vis-a-vis des exigences
réglementaires (vérification a IELS et a
I’ELU) ; rappelons que la vérification a I’état
limite de service a pour objet la maitrise de
la fissuration, et celle a I’état limite ultime la
sécurité vis-a-vis de la rupture.

4.3.2 - HYPOTHESES GENERALES
DE CALCUL

Le calcul de I'effort tranchant s’effectue sur les
sections droites de la poutre, c¢’est-a-dire
normales a la fibre moyenne (Fig.4.13 ou G, et
G, sont respectivement les centres de gravité
des sections verticales ct droites).

s

Fig. 4.13 - Effort
S1 tranchant

sur sections droites

Par simplification, on effectue parfois les
calculs d’effort tranchant sur les sections
verticales ou plus exactement sur les sections
normales a la fibre supérieure. Ce calcul est
habituellement plus défavorable, sans que 'on
puisse généraliser, la répartition des aires et
des contraintes pouvant inverser le phénomene
(Cf. § 4.3.3).

Les actions 2 prendre en compte sont les
suivantes :

eles charges extéricures (poids propre,
équipements, charges d’exploitation) ;

o le gradient thermique ;
e la redistribution des efforts due au fluage ;
e la précontrainte (Cf. § 4.3.2.2) ;

Par ailleurs, il faut également tenir compte de
I’effet Résal.

Ponts en béton précontraint constriits par encorbellements successifs
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4.3.2.1 - Influence de la cinématique
de réalisation

Voussoir sur pile

Le voussoir sur pile est une structure aux
dimensions importantes soumise a des sollici-
tations tres variables au cours de 1a construction
du tablier puis en exploitation. It convient
donc de ne pas se limiter a la seule situation
définitive mais, au contraire, de vérifier toutes
les phases importantes depuis la construction
jusqu’au service.

Ces principales phases sont :

e la construction du fléau avec les déséqui-
tibres, le voussoir sur pile étant encastré
(dissymétrie de bétonnage, chute d'équipage
mobile) ;

e le transfert d’appuis qui suit les elavages ;

e la mise en tension dc¢ la précontrainte
extérieure dans le voussoir sur pile (efforts
de diffusion maximum) ;

o I'état en service (flexion maximum).
Vonssoirs courants

Pour les voussoirs courants, les principales
phases sont :

¢ la misc en précontrainte du voussoir concerné
(efforts de diffusion max:mum) ;

o {1 fin de construction du fléau (précontrainte
maximum dans la section) ;

e I'¢tat en service (flexion maximum).

4.3.2.2 - Mode de prise en comple
de la précontrainte

Les cibles anerés a moins d’'une longueur de
régularisation de la section d’étude créent des
efforts de ditfusion pure qui s’ajoutent aux
efforts obtenus par la RdM (effort tranchant en
particulier) et fournis par le programme de
calcul. Certains programmes comptent ces
cibles des 'ancrage, d’autres ne les prennent
en compte quU'l extrémité¢ du voussoir.
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Fig. t.14 - Voussonr

sur pile chissique

w ISP %

Fig. +.15 - Voussoir
sur pile avec appuis

dedoubles

Fig. +.10 - VYoussoir

sur pile encastré
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la réduction d effort

tranchant due aux cibles
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Par ailleurs, I'inclinaison des cables par rapport
a1 la fibre moyenne entraine généralement une
réduction de I'effort tranchant selon le schéma
4.17.11 convient donc d’étre cohérent dans la
prise en compte de la réduction d’effort
tranchant due aux céables avec le programme
de calcul pour ne pas compter deux fois le
meme effort.

4.3.2.3 - Tablier de bauteur variable

Pour les ouvrages de hauteur variable, la fibre
moyenne présente un point anguleux au droit
de Tl'appui. En conséquence, la réaction
d’appui n’est pas égale a la somme des efforts
tranchants a droite et a gauche de cet appui,
mais il faut lui ajouter la composante verticale
de I'effort normal dans la section.

4.3.2.4 - Morpbologie transversale

Le développement des autoroutes et des
ouvrages urbains a conduit a la construction
d’ouvrages de largeur trés importante.

Bien que la majorité des structures soit désormais
des caissons mono-cellulaires, on utilise
parfois des structures multi-cellulaires. Ces
dernieres sont plus délicates a construire et
présentent I'inconvénient d'un fonctionnement
transversal complexe qui, mal appréhendé,
peut conduire a2 des désordres dans les ames
(répartition non uniforme des cisaillements
surtout pour les caissons 2 trois imes, I'ame
centrale reprenant plus d’effort). Ces structures
sont en particulier sensibles a la distorsion
(déformation de la section transversale)
apparaissant sous charges, ce qui nécessite une
modélisation en 3D pour tenir compte des rigidités
transversales et longitudinales de la section.

Une autre solution pratiquement abandonnée
en France a été la solution de structures a
deux caissons réunis par le hourdis supérieur.
Son inconvénient principal est le retrait
différentiel apparaissant entre des bétons
d’age différent, entre le béton des caissons
d'une part et celui du clavage transversal
d’autre part. Le fluage conduit 2 une redistri-
bution des efforts :

e verticalement les parties coulées en deuxieme
phase s’appuient sur le premier caisson,

¢ I’effort normal migre du béton de seconde
phase vers le béton de premicre phase et le
béton du clavage participe.

L'effet de ce report de charges sur les
contraintes est cependant modéré.

Enfin, les ouvrages mono-caisson de grande
largeur (avec ou sans bracons et/ou nervures)
présentent une largeur participante du hourdis
supérieur réduite par rapport 2 la largeur
complete (phénomene de trainage de cisaille-
ment). Il convient d’en tenir compte dans
I’évaluation des contraintes de flexion. En
premiere approximation, on peut prendre en
compte ce phénomene selon les préceptes
du BPEL - article 5.4, en limitant la largeur
participante a 1/10¢me de la portée de la
travée considérée, de chaque coté de I'ame
(pour un caisson a deux ames, cela permet
d’atteindre une largeur participante totale

b = épaisseur totale des dmes + 0,4 € .
Cependant, la présence des nervures améliore
sensiblement la diffusion des efforts dans le
hourdis supérieur, en empéchant le voilement
de ce hourdis ; il n’est alors généralement pas
nécessaire de réduire la largeur participante
du hourdis dans une telle structure.

Il est de plus conseillé de concentrer les cibles
de précontrainte de fléau au droit des imes
pour reprendre directement les charges
apportées par celles-ci (par cisaillement). Par
ailleurs, il est souhaitable de disposer aux
extrémités de chaque encorbellement un
cable filant de maniere a recomprimer les
extrémités du hourdis supérieur (voir aussi

§ 4.5.3).

Enfin, la diffusion des efforts concentrés dans
ce genre de section ne peut s’accommoder des
regles simplifiées habituelles et nécessite une
étude spécifique.

17.1m :

f
L

J
‘E

4.9m

Fig. 4.18 - Exemple d'un
caisson de grande largeur

1.8m

1<
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4.3.3 - EFFET RESAL
4.3.3.1 - Principes de base

Dans les ouvrages de hauteur variable, il
appardait une correction de I'effort tranchant
du fait de I'inclinaison de la fibre moyenne par
rapport aux hourdis : la compression dans les
hourdis présente une composante dans la
direction de I'effort tranchant.

D\, A

Fig. -t 19 - Effet Résal dans les hourdis supericur et

inféricur (dapres le BPEL)

Une partie de 'effort tranchant est donc équi-
librée par 'effort normal dans les membrures.

L'effort tranchant équilibré par les cisaillements
est égul a V + AV,

AV est Ia correction d’effort tranchant par effet
Résal :

AV = -(0L - QIN,,; + QN avec :

¢ l'angle de la fibre moyenne avec la fibre
supériecure,

o l'angle du hourdis inférieur par rapport au
hourdis supérieur,

Ny, effort (de compression) du hourdis inférieur,

N, effort  (de compression) du hourdis
supérieur.

Selon le BPEL, les aires concernées pour le
calcul de Ny, et de Ny sont celles des hourdis
et des goussets, a I'exclusion des imes.

Comme on peut le constater dans la formule
ci-dessus, le hourdis supéricur exerce un
“contre-effet” Résal s’opposant i celui du
hourdis inféricur. 11 est cependant en géncral

Ponts en béton

faible au voisinage des appuis, la compression
du hourdis supérieur étant réduite, alors que
c'est dans cette zone que la variation de
hauteur étaat la plus importante, I'effet Résal
d@ au hourdis inférieur est le plus grand. [Pour
plus de détails sur les méthodes théoriques, on
se reportera a l'article de M. Virlogeux,Annales
de I'IL'T.B.T.P. n° 391 de février 1981].

4.3.3.2 - Calcnl en section verticale

Avee les moyens de caleuls actuels, on effectue
systématiquement le calcul en section droite.
Pour les calculs de prédimensionnement, il est
possible d’effectuer le calcul sur les sections
verticales a condition que :

o 'extrados puisse €tre considéré comme
horizontal,

e les efforts tranchants soient dans la direction
classique selon le fléau contrairement a ce
qui peut se passer dans le cas de travées
fortement dissymétriques ou l'on observe
une inversion de I'effort tranchant.

Dans ce cas, Ia formule se simplifie en :

AV =- N, sin o0 o €tant I'angle du hourdis
inférieur avec 'horizontale

Comme il a ¢té dit plus haut, le calcul en
section verticale est plus défavorable, en parti-
culier pres des appuis en raison de 'inclinaison
plus forte de la ligne moyenne. L'écart sur les
contraintes de cisaillement peut atteindre
1 MPa dans certaines configurations.

4.3.4 - CISAILLEMENT D’EFFORT
TRANCHANT

Pour un ouvrage classique a deux ames, le
cisaillement d’effort tranchant peut s'écrire :

Sly)

T = T .7 avece

m red bn(y)l

b,(y) largeur totale nette a I'ordonnée vy,

S(y) moment statique a1 'ordonnée y (cad
de la partie située au-dessus de la
coupure par rapport a l'axe passant
par le centre de gravité),

Viea effort tranchant réduit,

1 inertic de la section complcte,

recontiding constrinils par encorbellements siceessifs



Lorsque les ames sont inclinées, l1a largeur b
est la largeur droite de I'ime considérée, et
non sa largeur biaise au droit de la coupure.

Cette formulation suppose qu’il n’y a pas de
couple concentré appliqué a proximité de
la section considérée. Les sections d’acier
supplémentaires nécessaires pour reprendre
les actions apportées par les ancrages des cables
sont déterminées par les calculs liés a la diffusion.

Fig. 4.20 - Cisaillement

ames inclinées

Quant a la valeur de la largeur nette, dans le
cas ou il existe un cible a proximité de la
coupure (cablage dit “intérieur”), on rappelle
qu’il faut déduire te diametre de la gaine
lorsque celle-ci n’est pas injectée ou est
injectée avec un produit souple, et un demi-
diametre lorsqu’elle est injectée avec un
coulis de ciment (Cf. BAEL article 7.4.1).

4.3.5 - CISAILLEMENT DE TORSION

Dans une section en caisson, le cisaillement de
torsion pure de Saint-Venant vaut :

. T

=— avec

T 2Qe

T moment de torsion,

Q aire du tube délimité par le feuillet

moyen des parois du caisson,
e épaisseur de la paroi.

La torsion résulte des charges dissymétriques
(permanentes ou surtout d’exploitation) et de
I’éventuelle courbure en plan du tablier.

Ce cisaillement s’ajoute algébriquement 2
celui d’effort tranchant calculé précédemment.

Ce calcul suppose évidemment que la section
est indéformable, ce qui est généralement le
cas, les ouvrages comportant des déviateurs
faisant office de raidisseurs et les imes ayant
une épaisseur du méme ordre de grandeur que
les hourdis (pas de trop grandes différences de

rigidités). Cette hypothese d’indéformabilité
peut étre considérée tant que l’espacement
entre éléments raidisseurs (entretoises sur
piles et déviateurs) n'excede pas 5 a 6 fois la
largeur du caisson. Au-dela, la distorsion du
caisson augmente la flexion longitudinale
d’'une ime par rapport a lautre, et peut
s’exprimer a la mani¢re d'un coefficient
d’excentrement appliqué aux charges.

Dans le cas d’un pont courbe dont la section
est supposée indéformable comme indiqué ci-
dessus, la torsion générée par la courbure
intervient a plusieurs stades :

e lors de la construction du fléau, pour le poids
propre, le centre de gravité de la portion
d’arc se situe a I'intérieur et la torsion charge
I'appui intérieur a la courbe ;

e le poids des superstructures agit sur la
structure continue et engendre une torsion
de signe opposé a celle du poids propre ;

¢ enfin, la précontrainte extérieure ayant un
tracé polygonal génére une torsion
chargeant le coté intérieur sur appui.

4.3.6 - JUSTIFICATION DES SECTIONS

Les sections sont justifiées selon l'article 7.2
du BPEL 91 révisé 99. Les contraintes ©,, O,
et T calculées en tout point d'une section,
doivent donc satisfaire les inégalités suivantes

a IELS :

pour G, >0
12-6_ o <0,4f F+2(o +o)
x FT TP 30T x !

(non rupture par fissuration)

’t2—GX(Sl < 2:1(0,6Fci-0x—or)[ﬁi+§(cx+or)}

<

(non rupture par compression cisaillement)

Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs
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Dans le cas général ou ¢, = 0 (pas de précon-
trainte verticale), on obtient :

2
2
TR O,A,fti Fﬁ+§ox

f 2
2 A N £
et 1 SZF (O,éfci ox) Fli+3ox

<

la premiere formule étant presque toujours
prépondérante.

Lorsque les calculs sont conduits avec la
valeur probable de la précontrainte P, Ia
contrainte limite T est a multiplier par un
coefficient k’. Les ouvrages construits par
encorbellement faisant 'objet de précautions
particulieres en raison de la haute technicité
qu'ils requicrent, on adopte généralement 0,95
pour ce coefficient k' (article 4.10,1).

Les armatures sont détermincées a I'ELU (BPEL -
article 7.3,2) :

A

t e
bn Sl Ys

_4
2 Tred.u 3 lgBu

pour des armatures perperdiculaires a la fibre
moyenne.

L'Eurocode 2 (EN 1992-1.1 - article 6.2)
n’impose pas de vérification a I'ELS. La déter-
mination des armatures passives est semblable
a celle du BPEL, la participation du béton étant
prise en compte de maniere analogue mais
avec quelques raffinements complémentaires.
Ce document étant encore en évolution,on s’y
reportera lors de sa publication définitive.

4.3.7 - ETRIERS ACTIFS (POUR MEMOIRE)

Cette technique a €t€ utilisée quelquefois pour
améliorer la résistance au cisaillement des
ames. Elle n’est citée ici que dans le but de
rappeler les inconvénients qui ont conduit a
I’abandonner :

e compte tenu de la trés courte longueur des
armatures de précontrainte, leur tension
peut s’écarter nettement de la valeur
attendue du fait du recul d’ancrage. Seules
certaines armatures peuvent assurer une
tension correcte (systemes a boutons, barres
de précontrainte) ;

o la diffusion des efforts n'est obtenue qu’a
partir d’'une certaine longueur, d'ou un
manque de compression entre les ancrages
en bas de I'aime. On doit donc justifier le
cisaillement & la jonction ame/hourdis
inférieur sans tenir compte de cette
compression ;

e pour assurer une bonne répartition de
Peffort, il est nécessaire de rapprocher
fortement les étriers actifs qui doivent
s'insérer dans le ferraillage passif de 'ame, e¢
qui complique le bétonnage ;

de par leur principe méme, ces armatures
débouchent dans le hourdis supérieur
et sont done extrémement sensibles a la
corrosion. Il est donc nécessaire d’employer
des techniques de protection de type
“offshore” rendant la solution particulierement
coliteuse (capots et gaines étanches
notamment) ;

e enfin, une partie de I'effort vertical de
précontrainte s'évanouit dans les accidents
locaux de rigidités comme les déviateurs
ou les entretoises (zones on l'on atteint
généralement le cisailement maximum).

4.3.8 - COUTURES DES HOURDIS
SUR LES AMES

Afin d’éviter la rupture - par exces de
cisaillement - des plans verticaux situés a la
naissance des goussets (points S1, 82, 11, voir
fig. 4.1 au § 4.1), il convient de coudre le
glissement par des aciers transversaux. Le
dimensionnement de ces aciers s’effectue
conformément aux indications de Darticle
7.3,23 du BPEL 91 révisé 99. Il faut également
vérifier les contraintes de cisaillement a I’ELS
comme signalé plus haut (Cf. § 4.3.0).

Pour le hourdis inférieur, un ferraillage trans-
versal minimum est nécessaire pour limiter les
fissures dues au retrait thermique dans la zone
centrale du hourdis. Une valeur de 0,5 %
semble suffisante dans les cas les plus défavorables
(grande largeur, BHE, etc. - voir aussi § 4.2.4).

Ponts enr hiton precontraint constritits par encorbellements siccessifs



Fig. 4.21 - Couture du

glissement hourdis / dme

4.4 - ELEMENTS PARTICULIERS
4.4.1 - VOUSSOIRS SUR PILE
4.4.1.1 - Généralités

Rappelons que, bien souvent, le schéma
statique initial de ces parties d’ouvrage
n’autorise pas I'application en tout point des
principes de la RdM pour les poutres filaires. Il
convient donc de s’assurer de la pertinence de
la morphologie du voussoir sur pile pour la
circulation des efforts internes (ancrage
ultérieur de la précontrainte extérieure de
continuité, entretoise d’appui et de vérinage.

Les justifications 2 mener portent essentiellement
sur :

e la transmission des réactions d’appui des
appareils d’appui (provisoires comme définitifs)
vers les ames ;

e la reprise des efforts de torsion par I'entretoise
d’appui ;

e la reprise de la poussée au vide du hourdis
inférieur par cette méme entretoise, pour un
pont de hauteur variable ;

o la diffusion des efforts de précontrainte.
4.4.1.2 - Modéle 3D

Comme déja indiqué au § 4.2.2.2, on utilise
assez souvent un modéle 3D pour modéliser
le voussoir sur pile en raison de la présence
d’éléments de renfort (entretoise, épaississements
d’ame, etc.) qui modifient completement son
comportement par rapport a celui d'une
section courante. Ce modele sert au calcul des
trois premiers points présentés ci-dessus.

4.4.1.3 - Modeéle bielle et tirant

On peut également utiliser une méthode de
bielle-et-tirant [Cf. J. Schlaich - PCI Journal -
may/june 1987] pour vérifier cette transmission
d’efforts. Le principe de cette méthode est le
suivant :

e construction d’'un modele composé de
bielles et de tirants, ces éléments remplagant
les champs de contraintes réels par des
¢léments droits et concentrant les déviations
des contraintes dans les nocuds,

e calcul des efforts statiquement équilibrés
dans les barres du treillis,

¢ dimensionnement des bielles, des tirants et
des nceuds.

La difficulté de cette méthode est la construction
du modele. Les barres du modéele doivent étre
implantées selon les directions des forces
internes données par la théorie de I'élasticité.
La méthode généralement utilisée est celle du
parcours de charge. On équilibre le modele
par les forces appliquées et - la piece se
prolongeant par une zone dite de type B (pour
Bernouilli, cf. J. Schlaich, c’est-a-dire selon une
répartition linéaire) - par une distribution de
contraintes répartie sur la frontiere avec la
zone B. Le diagramme de contraintes est
divisé de telle maniére que chaque charge
concentrée soit équilibrée par la zone de
contrainte répartie correspondante. Les
parcours de charge doivent relier deux cotés
Opposés sans jamais se Ccroiser.

Mais il est parfois difficile de déterminer les
lignes de charge, ce qui peut nécessiter
d’effectuer un modele aux éléments finis pour
définir ces lignes de charges. Cela peut donc
s’avérer lourd d’utilisation.

En résumé, 'attention est attirée sur le fait que
cette méthode, trés intéressante pour toutes
les piéces irrégulieres de cette nature, nécessite
une trés bonne compréhension du fonction-
nement des structures de la part de I'ingénieur :
un mauvais choix des bielles et des tirants
peut conduire a de mauvaises dispositions
d’aciers et des sections soit excessives, ce qui
serait un moindre mal, soit insuffisantes ce qui
est beaucoup plus dangereux.

Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs
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1 - Efforis appliqué s

2 - Fonctionnement en treillis
de I'entretoise

/ Compression

-R l Ractions d'appui +R

Fig 122 Entictoise duppui en A

transnussion de L torsion

A titre d'exemple (Fig. 4.22), est représenté ci-
dessous le fonctionnement de 1'cntretoise
d’appui sous I'effet de la torsion du caisson
pour une disposition ccurante de la dite
entretoise, ¢'est-a-dire en V. D'autres dispositions
peuvent €tre envisagées : triangulation inversée
de lentretoise (en forme de A) ou simple
cadre renforcé.

4 %

4.4.1.4 - Points particuliers

Dans le cas des ouvrages particulierement
courbes, le tablier est soumis a des moments
de torsion induits par li courbure, ce qui
entraine des cisaillements importants dans les
ames au voisinage des piles. Les entretoises sur
pile doivent évidemment reprendre ces cfforts
supplémentaires (voir aussi § 4.3.5).

Le quatrieme point (la diffusion) sc fait selon
les principes habituels (annexe 4 du BPEL).
Cependant la section n’¢tant pas constante
(bossages, ¢paississements d'ame), il faut faire
un choix entre les sections sur lesquelles
s'effectue la régularisation des contraintes.
Compte tenu de la hauteur relativement
importante du tablier dans cette zone (surtout
dans le cas des ouvrages de hauteur variable),
cette longueur de régularisation permet
généralement d'atteindre Ia section “courante”
du tablier. C'est sur cette section que l'on
considérera les contraintes comme reparties.
Au niveau des coupures, pour I'évaluation des
contraintes de cisaillemerd, il est par contre
raisonnable de prendre en compte la section
réelle, c'est-a-dire avec 'épaississement  des
bossages. Cela ne change pratiquement pas le
ferraillage qui dépend essentiellement de
Peffort et non des contraintes.

Flux de torsion

Compression

Remarque

Pour ¢rudicr la diffusion des efforts dus aux
ancrages de cables dans les VSP (ou dans les
VSQ). il a été parfois envisagé de considérer le
hourdis comme étant une poutre voile
appuyce sur les ames et de calculer un
ferraillige de flexion de cette poutre. Cette
méthode n'est pas satisfaisante puisque cette
“poutre”n’en est pas une du fait de I'existence
du reste du hourdis derriere I'élément artifi-
ciellement isolé de longucur €. Dans cette
hypothese, les aciers de diffusion vont alors
étre disposés “a I'arricre” de la poutre, ¢'est-i-
dire au plus loin des ancrages, alors que les
phénomenes de fissuration  surviennent
toujours dur c6té de ces ancrages. Comme
précédemment, cela pcut conduire a de
mauvaises dispositions du ferraillage pouvant
entrainer les désordres que 'on  voulait
justement éviter. En tout état de cause, il est
conseillé de disposer quelques aciers dans
I'angle opposé du bossage pour le rendre non

<

fragile (Fig. 4.23).

|
SA |r SR i
I |
0 : |
7 s I

/A/,'/'/,l'/ /. //(/ Aire

considérée
Ibossage
Fig 1.23 - scction de

coupure pour ditfusion

4.4.2 - VOUSSOIRS SUR CULEE

Les voussoirs sur culée ont a transmettre vers
les appuis des efforts nettement plus faibles
que les voussoirs sur piles. En revanche, les
efforts de diffusion sont beaucoup plus impor-
tants du fait de l'ancrage de 'ensemble des



ciibles extérieurs dans la méme section. Pour
cette raison, il est généralement préférable de
disposer une précontrainte transversale (sous
forme de monotorons) permettant de réduire
sensiblement le ferraillage et donc facilitant le
bétonnage de cette partie. Cette précontrainte
permet également une maitrise de la fissuration

Les principes de calcul sont les mémes que
pour les voussoirs sur piles. La hauteur étant
constante, le phénomene de poussée au vide
dii a la compression régnant dans le hourdis
inférieur n’existe cependant pas.

On portera une grande attention a I'équilibre
de la bielle d’about. En général, il suffit pour
cela d’ancrer deux cibles longitudinaux dans
I'angle inférieur au-dessus de I'appui.

D’autre part, lors de l’exécution de ces
voussoirs, généralement réalisée a ’aide d’un
coffrage bois pour le noyau intérieur, il
convient de prendre la précaution de ne pas
bloquer le retrait en attendant trop longtemps
avant de décoffrer.

Enfin, il est nécessaire de rigidifier I'extrémité
du hourdis supérieur sous le joint de chaussée
pour reprendre les efforts de flexion locale de
ce bord sous 'action des charges roulantes.

4.5 - EFFORTS LOCAUX

4.5.1 - DIFFUSION DES EFFORTS
DE PRECONTRAINTE

D’une maniere générale, la diffusion de la
précontrainte est justifiée en respectant les
indications de 'annexe 4 du BPEL91 révisé 99.
Cet article comportant cependant quelques
ambiguités ou lacunes, les précisions
suivantes sont a apporter - en attendant une
évolution de cette annexe.

En I'état actuel, 'Eurocode 2 ne possede pas
de chapitre concernant la diffusion des efforts
concentrés.

4.5.1.1 - Diffusion dans le plan borizontal

Il ne faut pas considérer, pour la longueur de
régularisation, que I'on “tourne” simplement le
tablier de 90°. Cela conduit a adopter dans les
calculs une longueur beaucoup trop importante
qui entraine, d’une part des cisaillements tres
faibles et donc des armatures insuffisantes,

d’autre part une localisation de ces armatures
trop loin du point d’application des forces. Il
faut rappeler que les fissures observées dans
les cas de diffusion d’efforts concentrés sont
toujours apparues preés de l'ancrage. Il faut
prendre en compte les symétries et considérer
au maximum la demi-largeur du tablier dans le
cas d’un caisson.

4.5.1.2 - Bossages des cdbles

Les aciers des bossages sont déterminés
conformément aux indications de 'annexe 4 § 2
du BPEL91 révisé 99.

Rappelons qu’il est fortement déconseillé
d’implanter des bossages et surtout des cibles
intérieurs au béton dans les hourdis inférieurs
courbes (Cf. § 4.2.3.2) ou méme droits, et qu’il
est préférable de les disposer au droit des
goussets de raccordement avec 'ame.

Les armatures transversales de ces bossages
doivent coudre ce bossage au reste de la
section.

On doit disposer (Fig. 4.24) :

e des aciers en téte du bossage permettant de
coudre I'ancrage a la paroi proche du caisson
(aciers A)) ;

e des aciers reprenant la poussée au vide du
cible lors de sa déviation (aciers A;) ;

e des aciers de couture du reste du bossage
(aciers A,).

Lobjectif des calculs est de vérifier la sécurité
a rupture, le béton étant fissuré. Mais pour
faciliter ces calculs, on ramene le probleme 2
un état non fissuré c¢n considérant la force
d'ancrage a I'ELS et en limitant la contrainte

— 2
dans les armatures a Gs = 5 fe

Pour les aciers A}, il s’agit de I'’ensemble des
aciers de “surface” et “d’éclatement” du BPEL.
La section vaut approximativement :

F
A] =0,2—= F étant la force a 'ancrage.

(o)
s

Pour les aciers A;, on reprend simplement
F sin o suivant le plan de déviation du cable ;
généralement, cette valeur est proche de 0,2F.

Ponts en béton précontraint construils par encorbellements successifs

12



s

—

Fig + 2+ - Fernillage

d'un bossuge

Enfin pour les aciers A,, on se limite a
reprendre €galement au maximum 0,2F du fait
que I'effort de précontrainte est dirigé vers le
béton et donc qu'il exerce une compression
pure dans cette zone.

Les aires d’armatures considérées doivent étre
la somme des sections coupées dans les
deux plans (horizontal et vertical). A titre
d’exemple, on doit considérer ici pour A,
2 sections d’armatures, de méme pour A, €tA;.

La contrainte ¢élastique des armatures doit étre
prise avec sa valeur réelle s’agissant d'unc
vérification a rupture, c’est-a-dire avec
fo = 500 MPa pour les armatures classiques
Fe E 500 (pas de limitation a4 400 MPa).
L'objectif est de ne pas surdimensionner fle
ferraillage dans cette zone, I'exces conduisant
a des difficultés de bétonrage. En revanche, il
est important de respecter les enrobages - ni
trop réduits, ni surtout trop importants - pour
assurer la pacfaite intégrité du béton de ces
bossages.

[Pour plus de détails, on se reportera au
Bulletin Ouvrages d’Art Jdu Setra n°® 11 de
janvier 92, et aux commentaires et observations
des n° 12 de juillet 92 et n° 14 de mars 93.]

4.5.1.3 - Aciers d’entrainement

Des aciers d’entrainement peuvent  étre
nécessaires pour reprendre les tractions dues
au raccourcissement géné du béton, a I'arriere
des bossages. Ces aciers sont déterminés
conformément aux indications de 'unnexe 4
§ 2.3 du BPELY91 révisé 99 en limitant leur

longueur du coté du cable.

As

A1 3A2

4.5.1.4 - Cables extéricurs

La particularité des cibles extérieurs réside
dans leur grande puissance unitaire qui, ajoutée
au fait que Ieffort est évidemment extérieur
au béton, entraine lu nécessité d’ancrer
completement de gros efforts. L'erreur en ce
domaine a parfois conduit a des ruptures
franches qui auraient pu ¢tre évitées avec un
minimum de réflexion lors de la conception.

En premier lieu, une simple regle de bon sens
consiste a positionner les ancrages des cibles
extérieurs dans les entretoises au plus pres des
ames et des hourdis de maniere 2 transmettre
le plus directement possible les efforts vers les
parois du caisson. La transmission par biclles
de béton comprimé est en effet toujours le
mode le plus efficuce.

D’autre part,il est indispensable de dimensionner
les éléments d'ancrage avec une €paisseur
suffisante (dans le sens longitudinal du tablier)
pour qu’ils assurent la plus grande partie de la
diffusion. Une trop faible épaisseur entraine en
effet un poinconnement de I'élément par
rapport au tube du cuaisson qui ne peut étre
repris seulement par des armatures.

Enfin, il est parfois plus judicieux de concevoir
un phasage limitant la dissymétrie des efforts
de mise en tension plutdot que d’épaissir
fortement les blocs d'ancrage pour résister a
des phases intermédiaires mal choisies.




4.5.2 - CLEFS DES VOUSSOIRS
PREFABRIQUES

Dans les ouvrages préfabriqués, les voussoirs
comportent des clefs multiples assurant la
transmission de I'effort tranchant. On considere
que le cisaillement est repris sur la section de
la clef :

‘_C:=0,65F.+0 avec
]

résistance caractéristique a la traction du
béton

G contrainte normale au centre de gravité de
la section

Les clefs, et elles seules, reprennent I'effort
tranchant avant que la colle ne soit polymérisée.

Une clef classique comme celle représentée ci-
apres (Fig. 4.25) peut reprendre :

Vi =T_b.0,10.b avec b largeur de la clef et
une section de cisaillement
de 0,10 m

Dans certains cas de rythme de pose élevé, on
peut bréler plusieurs voussoirs avant que le
premier joint ait polymérisé (jusqu'a quatre
voussoirs a I'lle de Ré, par exemple). Le calcul
du nombre nécessaire de clefs en dépend
donc : on considere que I'effort tranchant de n
voussoirs est repris par les seules clefs dans la
premiere section en fin de polymérisation. On
doit ensuite prévoir des clés supplémentaires en cas
de rupture de certaines d’entre elles au décoffrage.

Une fois la colle polymérisée, I’effort tranchant
est repris par toute la hauteur de I'dme,
comme pour les ouvrages coulés en place.

11 est indispensable que les clés débouchent
sur une face de I'ime pour permettre
I'évacuation de la colle lors de la mise en
compression du voussoir ; pour des raisons
évidentes d’esthétique, on s’arrange pour que
ce débouché se fasse du coté intérieur du
caisson. Par ailleurs, il faut également disposer
des clés dans I'épaisseur des hourdis supérieur
et inférieur de maniere a éviter les risques de
pianotage des hourdis. Enfin, dans le cas des
tabliers de hauteur variable avec des voussoirs
a joints verticaux, ces clés reprennent la
composante verticale de la compression du
hourdis inférieur qui s’incline progressivement
vers les appuis.

Ame h variable

Détails des clés

2 6 _ 2 6 2 6 2

A/[ Vn+1 |

\ 5

vn }
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Fig. 4.25 - Clefs de

voussoirs prétabriqués

Il est conseillé de mettre un minimum de
compression de 0,2 MPa sur la section de
maniere a bien répartir la colle dans toute la
section (cf. § 6.2.4).

4.5.3 - DEFORMATION DES VOUSSOIRS
PREFABRIQUES

Il a déja été indiqué au paragraphe 4.3.2.4 que
les ouvrages extrémement larges, qui sont de
plus en plus nombreux, présentent des
comportements particuliers et notamment
une largeur participante du hourdis réduite.
Dans le cas des voussoirs préfabriqués, ils
présentent également une difficulté a 1a mesure
de leur largeur, bien que le phénomeéne soit
propre i tous les ouvrages préfabriqués : il
apparait une déformation transversale en plan
due au gradient thermique entre le voussoir en
cours de prise et le voussoir déja bétonné,
déformation en “banane”.

Les conséquences en sont une ouverture des
joints lors de ]a reconjugaison des voussoirs et
donc une répartition non uniforme (dans le
sens transversal) des contraintes pouvant
entrainer des fissurations des extrémités des
joints. [Pour plus de précisions, on se reportera
a l'article du journal of PCI - july-august 1995].

Pants en béton précontraint construils par encorbellements success
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Pour certains projets extrémes, on peut
atteindre une déformation cumulée de 24 mm
sur une travée d’environ 30 metres de portée.

Céformation aprés
0 refroidissement

[ ([
OJ IR0

A Al

Elévation de température due
au bétonnage du 2¢me voussoir

Fig, 4.26 - Détormution

des voussoirs prétabrigues

4.6 - REGLES DE CUMUL DES
ARMATURES PASSIVES

1) Les sollicitations a prendre ¢n compte pour
la détermination du ferraillage passif résultent :

e de la flexion transversale ;

o de l'effort tranchant général (v compris la
torsion). Les sollicitations tangentes €onco-
mitantes avec les sollicitations de flexion
générale transversale ou locale induisent des
contraintes de cisaillement qui se cumulent
avee les contraintes de cisaillement de
diffusion évoquées ci-apres ;

e des efforts localisés (réactions du systeme
d’appuis, application de la précontrainte de
fléau ou de continuité, efforts dus aux
charges de chantier ou aux équipages
mobiles). Ces efforts, en se diffusant dans la
structure, donnent licu 2 des contraintes qui
se cumulent avec les contsaintes de cisaillement
évoquées ci-dessus.

2) Les armatures comportent :

e un ferraillage transversal courant reprenant
le cisaillement général ;

e un ferraillage complémentaire plicé au
voisinage des efforts concentrés pour
reprendre la diffusion de ces efforts.

11 est a noter que les efforts de diffusion ne
sont élevés que pour les cibles extérieurs, du
fait de leur forte puissance unitaire d'une part,
et parce qu'on en arréte plusicurs dans la
méme section (géncéralement sur appui)
d'autre part. Les cibles de fléau, comme les
cables éclisses, sont de plus faible puissance et
il en est rarement arrété plus d'une paire dans
une méme section, ce qui conduit a des efforts
de diffusion modérés.

On doit respecter les regles suivantes :

e le cumul des armatures de tranchant et de
torsion est fait selon les articles 7.6.54
du BPEL 91 révisé 99 et A.5.4.4 du BAEL 91
révis¢ 99.

o le cumul des armatures de cisaillement de
diffusion d’une part et d’effort tranchant et
de torsion d'autre part est réalisé sclon
I'article 4 de I'annexe 4 du BPEL 91 révisé 99 :

A

A =max |15 A2
CIs mi
A]+A2

avec A, uaciers de diffusion
A, aciers d’effort tranchant et de torsion

e dans les hourdis, il n'y a pas de cumul des
armatures de couture avec les armatures de
flexion transversale selon I'article A.5.3.2 du
BAEL 91 révisé 99. Cependant, lorsque les
cisaillements avoisinent les valeurs limites,
ou dans le cas d'effort de diffusion tres
importants, on appliquera la regle de cumul
explicitée ci-dessus pour les ames (zones
d’ancrage d’about par exemple).



Cas particulier des dmes

Dans les ames, on doit mettre en place des
armatures de section totale A, coOté extérieur
et A; coOté intérieur, de telle mani¢re qu'en
appelant les sections de calcul d’armatures de
flexion :

Af et aciers de flexion, coté extéricur

Ag  aciers de flexion, coté intérieur

on respecte

k Acis
Ae = 2 o Aﬂexr
A
et de méme A =k—<s 4 A
i 2 flint

Bien entendu, il faut assurer au moins la reprise
du cisaillement d’une part et de la flexion
d’autre part, c’est-a-dire respecter un minimum

tel que A =A; +A, 2 A

Principe

En effet, le cumul des armatures doit tout
d’abord tenir compte de la non concomitance
des efforts de flexion. Dans une méme section
horizontale d’'une ame, le cas de charge donnant
des armatures de flexion cOté extérieur Ay oy
ne donne pas d’armatures cOté intérieur
Apine = 0 (sauf cas de mauvais dimensionnement
nécessitant des armatures de compression). En
conséquence, les armatures du coté opposé
peuvent reprendre l'effort tranchant puisque
ce dernier n'impose pas une position particuliere
dans la section. On n’a donc pas a cumuler
directement les aires de flexion et de cisaille-
ment. [Pour plus de renseignements sur cette
théorie, on se reportera a I'article de D. Le
Faucheur sur ce sujet - bulletin OQuvrages d’art
du Setra n° 41 octobre 2002].

Remarques

Le coefficient k représente la part d’armatures
complémentaires nécessaires pour reprendre

15

le cisaillement. Il est égal & k = y
YA
2,k sin B, cosB,

2111 o I scontraint construi

1, étant le cisaillement a 'ELU et B, I'angle de
la bielle associée a I'effort tranchant et limitée
a30° (en cas de reprise de bétonnage, la valeur
de B, est de 45°). La contrainte ultime du béton

0,85f
0y

[+

est €gale a Fbu =

f. est la résistance caractéristique du béton en
compression.

La théorie indiquée ci-dessus utilise bien
évidemment des cas de charge concomitants.
L'étude complete de tous les cas de charge
entrainerait une complication inutile des
calculs. Par souci de simplification, on peut
considérer séparément la combinaison
caractéristique pour le cisaillement et celle
pour la flexion transversale. 1l est alors justifié
de prendre comme valeur de 8 la valeur de
0,85 (efforts dits instantanés). Dans cette
hypotheése, le coefficient & vaut donc

&
k= .
0, 444F€ sinf_ cosP

On notera également que ce calcul s’effectue a
I'ELU. En conséquence, la section d’armatures
de flexion doit résulter du calcul a I'ELU, et
non du dimensionnement a 'ELS comme dans
le cas de la fissuration préjudiciable, sous
peine d’étre par trop défavorable puisque non
cohérent avec la théorie de fonctionnement
de la structure développée dans cet article.

Ce principe de cumul d’armatures n’est
sensible que pour les dmes particulierement
minces pour lesquelles la flexion transversale
consommant une grande part de sa capacité
de résistance, il est nécessaire de renforcer le
ferraillage pour assurer la reprise des efforts
de cisaillement existants en méme temps.

Par ailleurs, il convient de considérer des cas
de charge cohérents pour le cumul des
armatures avec la diffusion :

¢ du point de vue phasage, la flexion maximale
est obtenue en service alors que la diffusion
est plus faible du fait d'une certaine symétrie
des efforts d’ancrage sur appui, ou des pertes
de tension dans les cables ;

¢ du point de vue géométrique, pour un cable
de fléau ancré dans la hauteur de I'ime, la
flexion transversale est maximale en partie
haute de I'ame, alors que le cumul du cisaille-
ment général avec l'effort de diffusion se

| ST
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produit sous I'ancrage (car de méme signe)
tandis quau-dessus de 'ancrage, les signes
de ces contraintes sont OppOsEs.

On peut distinguer trois zones pour les
armatures :

o ferraillage transversal du hourdis supérieur
avec aciers de couture

o ferraillage transversal des ames avec cadres
d’effort tranchant et diffusion

o lerraillage transversal duo hourdis inférieur
avec les aciers de couture

Hourdis supérieur

Comme indiqué plus haut, les armatures de
couture ne sont pas a cumuler avec celles
déterminées par la flexion transversale a I'ELS.
Dans les deux cas, on obtient des sections
relativement importantes.

Ames

On peut généralement limiter les cas de
charge vis-i-vis de la flexion transversale, celui
donnant la flexion maxinmum des imes étant
un cas de charge symétrique, alors que
I'excentrement des camions qui conduit a la
torsion maximum, donne un effort tranchant
plus faible.

Howurdis inférvienr

Les efforts de flexion transversale y sont
réduits du fait de la diffusion des charges
d’exploitation depuis le hourdis supérieur a
travers les imes. Dans le cas d’ouvrage de grande
largeur, on portera lattention sur la couture
assez importante de ce hourdis sur I'ame. C'est la
raison des goussets de grande longueur gue 'on
dispose habituellement dans ce genre de
structure.

O\O Q k<] (-] Q C\O OVO Q Q

Fig. 1.27 - Perrallage

du hourdis supcricur

4.7 - DISPOSITIONS DE 3
FERRAILLAGE CONSEILLEES

1l parait souhaitable de présenter quelques
dispositions et conseils pour aboutir a un
ferraillage qui soit satisfaisant du point de vue
du fonctionnement de la structure tout en res-
tant réalisable. Les tabliers construits par
encorbellements successifs sont des caissons
dont les ¢paisseurs unitaires sont souvent
faibles et done sont fortement sollicités. 11
importe que le ferraillage soit bien concu
avant d’étre bien exécuté.

Hourvdis supérieur

De maniere générale, il est préférable de
disposer les aciers transversaux (aciers
principaux de plus fort diametre) en nappe
extérieure et les aciers longitudinaux (aciers
secondaires) en nappe intérieure.

Lorsque le hourdis est précontraint transversa-
lement par des cibles, il est souhaitable de les
disposer sous les deux nappes précédentes, en
particulier pour leur permettre de descendre
dans T'épaisseur du hourdis ¢n fonction du
moment de flexion sans couper le tracé des
aciers longitudinaux.

Pour améliorer la qualité du bétonnage du
hourdis comme des ames, il faut éviter de
disposer cote a cote plus de deux aciers
transversaux et une épingle (soit trois
armatures en vue en plan).

Compte tenu de la présence fréquente de
gaines de précontrainte dans le hourdis
supérieur, il est nécessaire de disposer des
supports de gaines suffisamment rapprochés
pour éviter un festonnage de ces gaines et le
risque d'éclatement du hourdis 2 1la mise en
tension des cibles. Un espacement maximum
d’environ 0,50 m a 0,75 m est recommandé,
Par ailleurs, pour éviter des déformations des
nappes d’armatures c¢t donc un enrobage
aléatoire préjudiciable a la durabilité du
tablier, il est indispensable de disposer régulie-
rement soit des chaises entre les deux nappes,
soit des cadres comme dans le hourdis
inférieur (Fig. 4.27 et Fig. 4.29).
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Fig. 4.28 - Ferraillage
du gousset supérieur
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h a o a G = - o L Fig. +.29 - Ferraillage

du hourdis inférieur

Houvrdis iuférieur

Le hourdis inférieur au voisinage des piles est
le siege d’une treés forte compression. Il est
déconseillé d’utiliser des armatures comprimées
pour reprendre cet effort si I'épaisseur d’hour-
dis est trop faible. Il apparait en effet un effort
d’éclatement aux extrémités des barres
comprimées qui affaiblit les zones de recou-
vrement et nécessite un renforcement des
aciers de couture . On retrouve les précautions
a prendre dans le cas des pieces comprimées
(§ A.8 du BAEL 91 révisé 99).

Il est largement préférable :

e soit d’épaissir le hourdis, en remarquant que
le supplément de poids est faible puisque
la variation d’épaisseur est généralement
parabolique ct que cet épaississement ne
régne que pres des appuis ;

e soit d’augmenter la résistance a la compression
du béton du tablier.

Dans tous les cas, le hourdis présente une
tendance au feuilletage d0 a la compression,
d’oul la nécessité de le coudre. En conséquence,
il est fortement conseillé de disposer des
cadres de ferraillage dans I'épaisseur du hourdis,
plutot que des chaises, pour supporter les
nappes supérieures. Par ailleurs, les cadres

Ponts en bhéton précontia

apportent une meilleure rigidité au ferraillage
et donc un meilleur respect de 'enrobage des
aciers.

Gousset inferieur

Un exemple de ferraillage de gousset inférieur
est donné ci-dessous. Les gaines des cables
doivent étre supportées par une structure
spécifique, elle-méme soudée au ferraillage
principal et non simplement pointée, ce qui
provoque une réduction de la résistance des
aciers. Cette rigidité est nécessaire pour éviter
que lors du bétonnage, sous la poussée du
béton arrivant par les ames, les gaines ne se
déplacent car on risque alors des poussées au
vide destructrices lors de la mise en tension
des cibles.
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Fig. 4.30 - Ferraillage
du gousset inférieur
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des ames

Ferraillage

{mes

De la méme maniere que pour les hourdis, les
aciers transversaux sont disposés en nappes
extéricures. Compte-tenu de la hauteur des
tabliers de pont en encorbellement, il est tres
rare que les armatures d’ime soient faconnées
en cadre complet. Généralement, elles sont
formées de deux parties se recouvrant.

11 est impératif d'éviter les recouvrements le
long des parois, €'est-a-dire dans la partie
courante de I'ame. Pour résoudre ce probleme
deux solutions sont envisageables :

o soit deux especes de L dont les recouvrements
se font dans les goussets supérieur et
inférieur, en pleine matiere ;

e soit un grand U et un petit U en chapeau, les
recouvrements se faisant alors uniquement
dans le gousset supérieur (Fig. 4.31).

Les armatures transversales sont réunies par
des aciers transversaux dans 1'épaisseur de
I'ame, généralement sous forme d’épingles
terminées d'un c¢Oté par un crochet et de
I'autre par un simple retour en équerre. Pour
des raisons de durabilité, il est préférable de
placer le crochet du e6té extéricur du tablier.
Pour I'équerre, il faut éviter le retour parallele
ala paroi et préférer le diriger vers la masse du
caisson (Fig. 4.32). On disposera au moins
4 épingles au metre carré ou 2 cadres si ¢'est
cette option qui est retenue.

Fig. .32 - Ferraillage

des ames



Armatures longitudinales

Dans le cas des voussoirs coulés en place, la
continuité des armatures longitudinales ne
peut - sauf exception - respecter la regle des
recouvrements décalés selon 'article A.6.1,23
du BAEL en raison des probléemes d’encombre-
ment par rapport aux dimensions du voussoir.

Pbéuoméne specifique
aux piéces massives

Les voussoirs sur pile, voire les voussoirs
proches, sont des pieces massives pour
lesquelles il est souhaitable de procéder a une
étude spécifique pour évaluer les sollicitations
dues au retrait thermique lors du refroidissement
différenciel dans la masse du béton apres
I'hydratation du ciment. La température est
d’autant plus élevée que le volume et I'épais-
seur de béton coulé et la chaleur d’hydratation
du béton sont plus importants. Cette Etude
peut conduire a mettre au point une
cinématique de réalisation du voussoir sur pile
optimisée tenant compte du type de ciment et
des dispositifs éventuels mis en ceuvre pour
assurer un refroidissement régulier et homogene
du béton. En tout état de cause, il est nécessaire
de disposer un ferraillage de peau capable de
maitriser 'éventuelle fissuration périphérique
de cette structure. Par ailleurs, cette €lévation
de température n'entraine pas seulement des
efforts, mais peut également conduire a des
réactions internes du béton, encore appelées
réactions sulfatiques qui peuvent conduire 2
des désordres graves dans la structure méme
de 'ouvrage.

Le risque d’apparition de ce phénomene
n’existe que pour les fortes épaisseurs, de
I'ordre du meétre par exemple.

Fig. 4.33 - VSP
de grande taille
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Le présent chapitre est entiérement
consacré an probléme de la stabilité
des fléaux en construction. Il présente
successivement les canuses du pbénomeéne
d’instabilité, les différentes solutions de
stabilisation et, enfin, les justifications
a apporter.

STABILITE
DES FLEAUX

5.1 - PRINCIPE DE LA STABILITE
DES FLEAUX

Pendant la construction des ponts par
encorbellements successifs, il est nécessaire
d’assurer la stabilité des fléaux sur leur pile
avant clavage avec le fléau voisin ou avec la
partie coulée sur cintre, en travée de rive, pres
des culées.

L'accident a éviter est le basculement du fléau
sur le chevétre de la pile. Pour évaluer ce
risque, deux types de situations créant des
déséquilibres sont a envisager :

e une situation temporaire de construction
alors que le fléau est en déséquilibre sous
I'effet du poids d’un voussoir construit ou
posé avant son symétrique, de charges
de chantier non symétriques et d’un vent
ascendant s’exercant sur l'un des demi-
fléaux ;

e une situation accidentelle qui correspond
a la chute d’'un équipage mobile ou d’'un
voussoir préfabriqué.

Fig. 5.1 - Fléau préfabriqud Setra

en cours de construction
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Dans tes deux cas, les combinaisons d’actions
a utiliser relevent de I'état limite d'équilibre
statique.

Deux familles de combinaisons sont 4 étudier :
des combinaisons fondamentales correspondant
a la premicre situation et des combinaisons
accidentelles correspondant a la seconde.
Dans le premier cas, on vérifie que le fléau ne
décolle pas de ses appuis provisoires ; dans le
second cas, un léger décollement est toléré
avec une surtension linutée des armatures
actives assurant le clouage du fléau sur sa pile.

It faut également vérifier la résistance de
I'ensemble des pieces mécaniques qui partici-
pent a la stabilité et celle de I'ensemble de
la pile et de sa fondation. Cette deuxieme
vérification releve de I'état limite ultime de
résistance. Par mesure de simplification, les
cwelficients de sécurité partiels des combinaisons
utilisées pour cette vérification sont identiques
d ceux employés dans le caleul de stabilité.

Ce chapitre ne donne que des recommandations
générales applicables a des cas courants. Ainsi,
les charges a utiliser et les combinaisons
d'actions a étudier doivent étre adaptées en
fonction de la cinématique de construction ct
du matériel utilisé sur le chantier. Par ailleurs,
pour des owuvrages comportant de grands
fleaux, construits en hauteur dans des sites
exposés, un caleul supplémentaire au vent
décennal doit aussi €tre effectué. 1l faut aussi
noter que les regles figurant dans ce chapitre
ne couvrent ni les erreurs d’exécution, ni le
non respect des procédures d'exéeution relatives
au bétonnage ou 4 la pose des voussoirs ou aux
déplacements des équipages ou engins de pose.

Avant la construction du premier fléau,
I'entreprise doit fournir au chantier des plans
précis et cotés, indiquant tous les systémes mis
en oceuvre, leur qualité et leurs tolérances. Une
procédure spécifique doit décrire toutes les
phases de construction, définir 'ordre des
phases a respecter impérativement et mettre
en garde contre les opérations dangereuses
dont la probabilité d'occurrence n'est pas
négligeable. Cette procédure fait la synthese
des différentes notes de calculs et des
méthodes de construction. Rédigée par le
service “Méthodes” du chantier, elle doit ¢tre
validée par le bureau d’études et le chantier et
doit étre connue de tous ceux qui participent
a la construction du tablier, notamment les
chefs de chantier et chefs d’équipe.

Les opérations prévues par cette note ne
peuvent ¢tre modifiées sans Paccord préalable
du rédacteur et du bureau d’études qui a fait
les calculs de vérification de la stabilité.

5.2 - DISPOSITIFS DE STABILITE
DES FLEAUX

5.2.1 - DIFFERENTS PROCEDES
DE STABILISATION DES FLEAUX

Le choix du procédé de stabilisation des
fléaux dépend en grande partie de la conception
générale de l'ouvrage (voir chapitre 2). La
travure, le systeme d'appui définitif et la
conception des piles jouent évidemment un
role déterminant au moment du choix de ce
dispositif.

Il existe six procédés principaux permettant
d’assurer la stabilité des fléaux sur leurs piles.
Nous allons maintenant les voir en détails.

5.2.1.1 - Clouage prar précoutrainte

Le clouage par cibles de précontriainte est la
méthode la plus utilisée pour stabiliser les
fléaux en phase provisoire (Fig. 5.2). C'est en
principe la méthode la plus économique
pour des travées dont la portée est inférieure
a4 120 metres et dont les piles, relativement
massives, offrent une surface de chevétre
importante. Elle consiste a tendre  des
armatures verticales pour plaquer le voussoir
sur pile sur ses appuis.

llg 5.2 - ¢ ouage les

stabilite par précontrainte

Ponrts e béton précontraint constrinls par encorbellements successifs



Pendant la construction, le voussoir sur pile
repose sur un ensemble de cales provisoires
dédoublant Pappui. L'utilisation des appuis
definitifs pendant la construction des fléaux
n'est en effet pas conseillée car les risques de
détérioration sont importants et qu'un calage
des appuis en fin de construction est de toute
facon indispensable,

Les armatures de clouage passent 2 coté des
cales provisoires. Leurs ancrages supérieurs
sont placés en général dans des bossages
provisoires préfabriqués, posés sur le hourdis
supé€rieur, parfois sur une poutre de répartition
métallique (Fig. 5.3). Elles descendent ensuite
a travers le voussoir sur pile en passant pres
des dmes, 2 cOté ou dans I'entretoise d’appui.

Cibles de clouage

Cales provisoires

Appareil d'appui définitif
Chevétre de lapile
Fiit dela pite

Fig. 5.3 - Coupe du V8P
avec ses cibles de clouage

En partie inférieure, les cables sont soit
bouclés dans le fiit de pile, soit ancrés de facon
classique. Dans ce dernier cas, les ancrages
peuvent se situer dans la face latérale de la
semelle de fondation ou dans des bossages
logés a l'intérieur des piles, si celles-ci sont
évidées.

La précontrainte de clouage est généralement
centrée sur I'axe de la pile. Dans quelques cas
particuliers, il peut toutefois étre intéressant
d’excentrer longitudinalement les cables pour
en diminuer le nombre :

o lorsque le sens de pose ou 'ordre de coulage
des voussoirs est imposé ;

e si les demifléaux sont dissymétriques ou
composés de bétons différents.

Dans ces cas particuliers, il est toujours
intéressant de vérifier ce qui se passerait en
cas d’erreur dans la procédure d’exécution.

Pour les ouvrages préfabriqués, un excentrement
longitudinal du pied du lanceur produit un
effet similaire (par la réaction d’appui due 2
son poids et a ses cdbles d’ancrage). Dans le
cas de fléaux courbes, on peut également
prévoir un excentrement transversal des
cables pour équilibrer le moment de torsion
du a la courbure du tablier.

Les cables de précontrainte sont parfois
remplacés par des barres. Cette solution n’est
toutefois pas conseillée, car en cas de mauvais
alignement entre les réservations prévues dans
le voussoir sur pile et le chevétre de Ia pile,
la barre peut subir des flexions parasites
susceptibles de provoquer sa rupture.

5.2.1.2 - Palées provisoires

La méthode consiste 2 augmenter Ientraxe
des cales d’appui provisoires en les placant sur
des palées provisoires métalliques ou en béton
(Fig. 5.4). Elle n’est applicable que lorsque le
tablier est situé a une hauteur modérée au-
dessus du sol (moins de 15 meétres environ).

Fig. 5.4 - Stabilisation
d'un fléau a l'aide

de palées provisoires

Cette méthode est utilisée en site terrestre
dans les cas suivants :

e pour des portées supérieures 2 100 métres ;

e lorsque les dimensions des tétes de pile sont
réduites, souvent pour des raisons architec-
turales ;

e lorsque les fits de pile présentent une
résistance a la flexion insuffisante pour
assurer seuls la stabilité du fléau.

En site aquatique, elle reste envisageable
a condition d’appuyer les palées dans le
batardeau, sur la semelle de la pile.

Ponts en boton précontraint construits par encorbellements successifs
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Le fléau est en général stabilisé par deux
palées dispos€es symétriquement par rapport
4 la pile. On rencontre toutefois quelques cas
ou le fléau est stabilisé par une palée unique,
notamment lorsque :

o un sens de pose ou un ordre de bétonnage
est imposé au chantier,

o une différence de poids - due a la géométric
ou 4 I'emploi de béton léger - affecte les
deux demi-fléaux,

e I'ouvrage est un pont a béquilles, celles-ci ne
pouvant reprendre de charges verticales tant
que les fléaux ne sont pus claves.

Une précontrainte verticale sur palée complete
généralement le dispositif (Fig. 5.5). Cette
précontrainte est indispensable dans le cas
d’'une palée unique pour éviter un basculement
du coté opposé i la palée.

Cette précontrainte peut aussi €tre remplacée
par un contrepoids placé du coté de la palée
(Fig. 5.0, [JAE 00]).

Pour les ouvrages a voussoirs préfabriqués,
citons pour mémoire une variante consistant i
solidariser par un tirant-buton la poutre de
lancement a I'un des deux demi-fléaux afin
d’en assurer la séeurité au renversement.

5.2.1.3 - Cables extérienrs ou hanbanage
provisoire

Les cibles de clouage peuvent etre disposes a
l'extéricur de la pile afin d’en augmenter
I'efficacité. Ils sont alors ancrés dans les premiers
voussoirs en encorbellement et passent 2
I'extéricur du fat de pile (Fig. 5.7). En partie
basse, ils sont ancrés dans des massifs contre-
poids a terre, ou bien rassernblés dans la semelle
de la pile (notamment en site aquatique ou les
ancrages bas peuvent ¢tre logés dans le
batardeau). Les ciibles doivent étre injectés
pour les rendre adhérents dans la semelle. Is
doivent étre protégés contre la corrosion et
contre les chocs que pourraient subir leurs
parties aériennes.

Cette méthode est surtout utilisée :

e pour des portées supéricures a 100 metres ;

[ I 011 ’\( {1 hrocoltt

o lorsque les dimensions des tétes de pile sont
réduites et ne permettent pas de donner un
entraxe suffisant aux cibles de clouage
(Fig. 5.8, [JAE 00]) ;
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Fig. 5.8 - Stabilit¢ par cibles
extéricurs d'une pile dont

le chevétre est de trop petite taille

Un véritable haubanage provisoire peut aussi
étre utilisé pour résister aux sollicitations
dynamiques dues au vent pour les ouvrages de
grande hauteur et de grande portée, ou pour
des ouvrages plus modestes, mais dans des
sites exposés Fig. 5.9, [BOU 94.3] et [GAC 98)).
Dans ce cas, les haubans sont ancrés en partie
haute dans un voussoir situé au quart ou au
tiers du demi-fléau, et au sol sur un massif
contrepoids équipé de tirants verticaux ou de
picux travaillant en traction. On peut également
trouver un ancrage efficace et économique en
s’accrochant sur les semelles des piles voisines.

Ce haubanage amortit de facon tres efficace le
balancement autour d'un axe horizontal
perpendiculaire i 'axe du tablier. 1l vient en
complément d’un encastrement ou du clouage
vertical produit par des cables sur pile. Les
haubans sont généralement constitués de
cibles de précontrainte extérieurs tendus a
des valeurs modérées (30 % de la tension
maximum du cable).

Fig. 5.9 - Haubanage d'un

Héau du pont de Tanus

Certains haubans inclinés peuvent aussi servir
a limiter la torsion de la pile sous les efforts
horizontaux dissymétriques dus a 'action du
vent sur chaque demi-fléau (ou sous les effets
dynamiques du vent).

Signalons en outre qu'il est parfois plus efficace
de haubaner la pile plutot que le fléau notam-
ment pour des ouvrages de grande hauteur
mais de faible portée (ce qui est toutefois
assez rare).

5.1.2.4 - Clavage de la travée arriére

Dans le cas ol 'ouvrage comporte des travées
de longueurs tres inégales ou des travées de
rive tres courtes, on peut profiter des clavages
sur les petites travées pour assurer la stabilité
des demi-fléaux adjacents (Fig. 5.10).Au début
de la construction du fléau, la stabilité doit
étre assurée par des moyens classiques.
Lorsque le fléau atteint le milieu de la travée la
plus courte, on réalise le voussoir de clavage.
Le demi-fléau le plus long est alors construit
en surencorbellement en profitant du poids de
la travée arriere pour compenser le déséquilibre.

Contrepoids

o o e s e e R O O D O

Fig. 5.10 - Clavage d'une travée
arriere avee contrepoids

et surencorbellement

5.2.1.5 - Encastrement sur pile

Lorsque le fléau est encastré de facon définitive
sur sa pile, le calcul de stabilité se réduit aux
calculs de résistance du fit et des fondations
de la pile (Fig.5.11).

Setra

Fig. 5.11 - Encastrement

du fléau sur pile

Ponts en béton précontraint constriits par encorbellements successifs
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Fig. 5.12 - Pile

a fars dedoubles

Pour des ouvrages soumis a des vents tres
importants, des haubans complémentaires
doivent souvcent étre tendus, ce qui impose des
justifications supplémentaires sous I'effet
dynamique du vent (voir paragraphe 5.2.1.3).

Cette solution s’impose €galement dans le cas
de flits de pile dédoublés (Fig. 5.12).

5.2.2 - AMENAGEMENT DES TETES
DE PILE

Dans les cas les plus fréquents, les tétes de pile
doivent ¢tre concues pour recevoir (Fig. 5.13) ¢

o les appuis définitifs constitués en général de
pots d’élastomere ;

o les cales de stabilité ou d’appui provisoires ;

e les cables de clouage ;

e les zones de vérinage pour le réglage des
fléaux en tin ou en cours de construction, ou

le changement des appareils d'appuii ;

o les dispositifs de visite et de controle des
apparcils d’appui en service ;

e les butées anti-sismiques ou en cas de risque
de choc de bateaux.

- Vérin 450 1

_ Piaque
450 x 550

Appul provisoire

J==

Setra

La taille des appareils d'appui définitifs varic
¢normement sefon les ouvrages : de 0,50 x 0,50
metre pour les ouvrages de petites portées a
1,10 x 1,10 metre voire plus pour les ouvrages
de grande portéce.
Pour évaluer la surface nécessaire aux
apparcils d'appui a pot d’¢lastomere, on peut
consulter les catalogues des fournisseurs. Ces
derniers donnent les dimensions en plan
en fonction de la réaction maximum sous
combinaisons rares a I'état limite de service,
En I'absence de tels catalogues, on peut appro-
cher le diametre du pot en considérant que
I'élastomere travaille a 30 MPa, sous ces
memes combinaisons ct les dimensions de la
platine en considérant que la contrainte sur le
béton de la pile est limitée a 0,6 fq.

Pour les ouvrages modestes dont le tablier est
posé sur des appareils d’appui en caoutchouc
frette, cette surface se calcule avec unce
pression de 13 i 15 MPa a I'ELS dans les
mémes conditions que précédemment.

Dans les deux cas, le débord minimum par
rapport au nu de la pile est de 15 centimetres.

Vérin 450t

|

Vue en plan

B e —— S

B

Coupe longitudinale ST

Xl

Boite a sable

: l Matage
Appui définitif

non chargé
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Fig. 5.11 - Vérins de calage
et de réglage et appareil
drappui définitif

La surface des cales provisoires est déterminée
par le calcul de stabilité du fléau (voir
paragraphe 5.5.2). Les cales pleines peuvent
aussi étre remplacées par des boites a sable
qui présentent l'intérét de pouvoir étre
retirées sans soulever le tablier.

Les vérins doivent pouvoir soulever le fléau
complet avant son clavage pour passer
sur appuis définitifs et aussi permettre le
changement des appareils d’appui en service.
Toutefois, pour cette derniere opération, la
surface de chevétre réservée aux cales
provisoires peut étre récupérée. On ne doit
donc tenir compte que du souléevement en
phase de construction. A titre indicatif, des
vérins de 500 tonnes ont un diametre de
40 centimetres. Ils doivent étre posés sur des
cales métalliques (par exemple de 0,50 x 0,50 m)
pour limiter la contrainte sur le béton a
environ 20 MPa. Les valeurs des contraintes
limites dépendent évidemment de la résistance
a la compression du béton des tétes de pile.
Elles sont données au paragraphe 5.5.2.
Notons également que la hauteur libre a
réserver entre la sous-face du tablier et le
sommier d’appui est de cinquante centimetres
environ pour des vérins de 500 tonnes de
capacité

5.2.3 - AMENAGEMENT DU VOUSSOIR
SUR PILE

La conception des voussoirs sur piles et des
tétes de piles doit intégrer le plus tot possible
les contraintes inhérentes aux dispositifs
de stabilité du fléau. En effet, les dispositifs de
stabilité qui traversent verticalement le voussoir
sur pile (cables ou barres de précontrainte)
interférent avec les cibles de fléau situés dans
les goussets supérieurs, les tubes déviateurs

Setra
Fig. 5.15 - Téte d'une pile
du pont de I'lle de Ré

Setra

Fig. 5.16 - Clouage d'un
voussoir sur pile coulé en place

qui laissent passer les cables extérieurs filants
et le ferraillage de diffusion des ancrages de
cibles extérieurs arrétés sur pile (Fig. 5.16).

11 faut aussi traverser des zones fortement
ferraillées du hourdis inférieur compte tenu
des problemes de transmission des réactions
d’appui provisoires et définitives vers les Ames
du caisson.

Dans tous les cas, le dispositif de clouage sera
concu de facon a ce que la transmission des
efforts vers les cales d’appui soit la plus directe
possible. En partie supérieure, les cables
doivent étre ancrés dans des zones épaisses.

Les cables de clouage passent dans I’entretoise
sur pile si elle est tres €paisse, ou 4 proximité
et pres des dmes si elle est plus mince
(Fig. 5.17). Un systeme de bossages, de poutre
de répartition et de montants verticaux doit
également Etre prévu pour transmettre Ieffort
de vérinage en fin de construction du fléau.

Ponts en béton précontiaint construits par encorbellements successifs
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Fig. 5.17 - Caluge
d'un voussoir

prefabrique sur pile

5.3 - ACTIONS A PRENDRE
EN COMPTE

Les charges 4 prendre en compte pour cette
phase particuliére de construction du fléau
sont celles d'une situation d’exécution. Le
BPEL91 distingue, pour cette situation,
les charges permanentes (G), les charges
d’exécution connues Quu (en grandeur et en
position) ou aléatoires (Qpry) ct, enfin, des
actions variables comme le vent (W) ou un
gradient thermique (A8). Des situations
accidentelles sont aussi envisagées ; elles
comportent des charges permanentes, des
charges de chantier et unc action accidentelle
(FA).

On notera que ;

e lcs charges définies ci-apres ne sont décrites
dans aucun document réglementaire ; elles
constituent cependant les regles de l'art en
la matiere et sont utilisées avee succes
depuis 1975 ;il est donc indispensable de les
rendre contractuelles dans le marché ;

e les méthodes de calcul proposées dérogent
aux regles de formation des combinaisons
des Directives Communes sur le Caleul des
Constructions de 1979 (DC 79), ce qui doit
étre précisé dans le CCTP.

5.3.1 - CHARGES PERMANENTES

L'évaluation des charges permanentes, pour
cette phase particuliere de construction du
fléan comme pour toutes les phases de
construction et de service de I'ouvrage, doit
¢tre effectuée avec la plus grande précision, en
tenant compte de la géométrie précise du

Coupe AR

I

tablier et notamment des entretoises,
déviateurs, bossages et autres singularités
morphologiques de la structure.

Le poids G du fléau est calculé avec un poids
volumique Yy de 24,5 KN/m3, d'apres les plans
de coffrage (en toute rigueur, le BPEL91T fixe la
masse volumique du béton a 2,5 t/m3).

Dans le cas d utilisation de granulats a forte ou
faible densité, la masse volumique du béton v,
du tablier (précontraint ¢t arme) est évaluée a
partir de la masse volumique du béton seul vy,
mesurée sur éprouvette de béton sans armatures
a1 aide de la formule suivante :

p
7,85

Y =¥, +

t x(7.85-7,)

avec p = ratio total d armatures passives et
actives (en t/m?),

On prend en général p = 0,18 210,22 t/m? pour
des ponts construits par encorbellement
classiques. On notera que les BHP présentent
des densités plus importantes que celles des
bétons traditionnels. Pour ces bétons, il faut
ainsi ajouter environ 50 Kg/m3 aux valeurs
précédentes.

Le poids du demi-fléau situé¢ du c6té¢ du désé-
quilibre est major¢ de 2 % (G,,,), alors que le
poids de son symétrique est minoré de 2 %
(Gpin)-

Pour les calculs de dégrossissage, il existe des
formules simplifiées pour appréhender le
poids d'un fléau. Par exemple, si B, désigne la
section sur pile et By la section de clef, si la
hauteur du caisson varie paraboliquement et
I'épaisseur du hourdis inféricur linéairement,



on peut approcher le poids du demi-fléau et la
position de son centre de gravit€é par les
formules suivantes (formules de Krawsky) :

b (B 2BV
3

(B, +58 )1
a 4% (B +2B)

avec I longueur du demi-fléau.

B, h’LP\\— b

I¢ axe de la pile

Fig. 5.18 - Evaluation
du poids dun demi-fléan

(Attention, le poids propre du demi-fléau
calculé par cette formule ne comprend ni le
poids de lentretoise sur pile, ni celui des
bossages, déviateurs et piéces annexes situés
en travée).

Cette méthode simplifice permet une
approche manuelle, destinée aux calculs de
dégrossissage de I'ouvrage. Elle est ici proposée
a titre d’illustration et ne saurait se substituer
au calcul rigoureux qui reste indispensable.

Pour les ponts courbes, il faut évidemment
prendre en compte I'excentrement du poids
du fléau qui créé un moment transversal dans
la pile.

5.3.2 - CHARGES VARIABLES
D’EXECUTION

Le BPEL distingue les charges de chantier
connues en grandeur et en position des
charges aléatoires que le projeteur doit
prendre en compte de facon forfaitaire.

5.3.2.1 - Charges de chantier connues

Les charges connues sont celles dont on peut
préciser le poids et la position dans chaque
phase de construction, par exemple poutres
de lancement, grues servant a la mise en place
des voussoirs, équipages mobiles, ... (Fig. 5.19).
En cas d’incertitude importante sur les poids

Fig. 5.19 - Exemple de

charges de chantier connues

ou positions, on fixe des valeurs caractéris-
tiques maximale et minimale introduites de la
facon la plus défavorable.

Pour les ouvrages coulés en place, il s’agit
principalement du poids de I'équipage mobile
noté Qpgcy, dont la valeur courante varie de
0,30 a 0,90 MN suivant la longuecur des
voussoirs et la largeur du tablier. Au stade du
dégrossissage, on considere parfois que le
poids de I'équipage peut étre égal a la moitié
du voussoir le plus lourd. En réalité, ce poids
dépend fortement du systeme retenu pour
rigidifier I'équipage mobile sous le poids du
béton frais. Avec des systemes complexes
comportant des barres de précontrainte, le
poids d’acier de charpente peut étre fortement
réduit.

Pour les ouvrages préfabriqués, il s’agit surtout
des réactions des pieds de la poutre de lancement
en cours de pose des voussoirs.

Dans les calculs, ces charges doivent étre
majorées de + 6 % du coté du demifléau le
plus lourd ou minorée de 4 % du cdté opposé

(Qprc1 max OU Qppci min) selon le méme
principe que pour le poids propre des fléaux.

5.3.2.2 - Charges de chantier aléatolres

Les charges de chantier aléatoires (Fig. 5.20)
correspondent aux matériaux stockés sur le
tablier (par exemple rouleaux de cibles), aux
petits engins de chantier (par exemple
compresseurs), aux personnels et aux actions
climatiques diverses et négligées par ailleurs
(pression ascendante du vent sous un demi-
fléau).

Ponts en beton précontraint construits par encorbellements successifs
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Fig. 5.20

Les charges

de chuntier aleatoire

Pour couvrir les charges de chantier inconnuces,
on utilise :

e une charge répartie (Q,y) de 200 N/m?2 sur
un demi-fléau dans les cas courants (portée
< 120 m) ; cette charge, qui inclut I'effet
vertical du vent sous réserve que le site ne
s0it pas exposé, s’applique sur les voussoirs
terminés et sur 'équipage mobile ;

une charge concentrée Qpra2) de (50 + 5 b) kN
appliquée e¢n bout de fléau, a I'extrémité du
dernier voussoir terminé (b désigne la
largeur du hourdis supérieur du caisson
exprimée en mctres) ; cette charge représente
le poids des roulecaux de cibles, des
compresseurs, du petit matériel, etc.

Ces charges sont disposées de facon a produire
I'cffet le plus défavorable.

Pour les ouvrages de plus de 120 metres de
portce, les intensités des charges Q. €t Q.
doivent étre calculées en fonction du matériel
effectivement utilisé sur le¢ chantier.

5.3.2.3 - Effet vertical du vent

La charge Q. du paragraphc précédent
n'inclut T'effet vertical du vent que pour des
ouvrages de portée inféricure a 120 metres.

Pour les autres ouvrages, y compris pour des
ouvrages de¢ portées plus modestes mais
exposés a des vents forts et fréquents, par
exemple dans des vallées encaissées ou dans
des zones instables ou de fortes rafales de vent
sont courantes, il convient de prendre en
compte une charge complémentaire,

Drecoltlrel

[ Constriits

(1}

I’effet complémentaire du vent (Q,,) est alors
équivalent a2 une charge uniforme d’une
intensité de 100 a 200 N/m? suivant les
caractéristiques du site. Si I'on souhaite réduire
cette charge pour les tres grandes portées (au-
dela de 200 meétres), une étude spécifique
prenant en compte la nature du site et les

conditions climatiques locales est indispensable.

Cette charge répartic s’applique verticalement
de bas en haut sur le maitre couple horizontal
d’'un demi-fléau. Longitudinalement, cet effort
s’applique depuis l'extrémité de I'équipage
mobile jusqu'a la file de cales provisoires
située du méme coté (ou, par simplification,
jusqu'a T'axe de la pile). Transversalement,
la largeur d’application est celle du hourdis
supérieur du caisson.

D’autre part, dans les cas exceptionnels
(ouvrages de grande portée, de grandc
hauteur, avec des piles relativement souples),
une €étude dynamique est indispensable pour
déterminer le comportement du fléau sur sa
pile et les mesures nécessaires a la stabilisation
du fléau avant son clavage (haubanage, tirant-
buton, ...). On se reportera au paragraphe 5.4.3
du présent chapitre.

5.3.2.4 - Effet borizontal du vent

L'effet horizontal du vent n’est a prendre en
compte que dans des cas particuliers, pour des
ouvrages de grande hautcur dans des sites
exposés a des vents importants et irréguliers
du fait de la morphologie des licux. Ces sites
sont souvent des vallées en bord de mer ou en
montagne, ou des sites exposés a des vents
connus pour leur forte intensité (mistral par
exemple).

Dans ce cas, on considere que I'un des deux
demi-fléaux est soumis a une charge uniforme
Q- Cette charge est a apprécier au cas par cas
pour chaque projet. En général, la charge prise
en compte cst issue des regles CECM.
Lintensité de cette charge dépend en particulier
de T'altitude du tablier et de la rugosité du site.

meori ”(' NENTS SHCCENS N



On notera que :

e pour le calcul des piles et des fondations,
c’est I'ensemble du fléau et de sa pile qui
doit étre chargé ;

¢ pour les ouvrages de grande hauteur, I'étude
dynamique prescrite dans le paragraphe
précédent devra prendre en compte cet effet
horizontal du vent.

5.3.3 - ACTIONS ACCIDENTELLES

La chute de I'ensemble ou d’une partie d'un
équipage mobile vide ou d’un voussoir préfa-
briqué en cours de pose (F,) est prise en
compte avec un cceefficient de majoration
dynamique de 2 pour tenir compte de I'énergie
accumulée par la déformation du demi-fléau
concerné par la chute. Cela revient a inverser
le sens du poids de I'équipage Qprci max ou du
dernier voussoir préfabriqué sur ['un des demi-
fléaux (Fig. 5.21).

Setra

Fig. 5.21 - Equipage mobile
en cours de déplacement

Pour un ouvrage coulé en place, toute charge
mobile pendant une ou plusieurs phases de
déplacement de I'équipage est susceptible de
chuter. Dans la plupart des cas, les calculs sont
menés en considérant que l'intégralité de
I’équipage mobile peut tomber. Une valeur
plus faible peut toutefois étre adoptée moyen-
nant une étude particuliere de la sécurité de
I’équipage établie par les concepteurs de cet
équipage au début des études d'exécution
(cf. fasc. 65A).

Pour les ouvrages préfabriqués, toute piece
non brélée par précontrainte pendant une ou
plusieurs phases de la cinématique de pose est
susceptible de chuter.

5.4 - COMBINAISONS D’ACTIONS
EN CONSTRUCTION

La justification des fléaux doit étre effectuce
vis-a-vis de :

o I'état limite ultime d’'équilibre statique, ou
I'on vise a assurer la stabilité des fléaux sur
leur pile ;

e I'état limite ultime de résistance, pour les
différents organes mis en place spécifiquement
pour assurer la stabilité ainsi que pour les
éléments sollicités au cours de ces phases, en
particulier les piles et tétes de pile et leurs
fondations.

Pour chaque état limite, compte tenu de la
nature des actions, on distingue la situation
temporaire de construction, qui releve d'une
justification sous combinaison fondamentale,
et la situation accidentelle, qui releve d'une
justification sous combinaison accidentelle.

Pendant les études d’exécution, ces vérifications
doivent étre effectuées de facon systématique
pour le coulage ou Ia pose de toutes les paires
de voussoirs.

Comme déja signalé plus haut, les regles
présentées ci-apreés sont moins séveres que
celles des Directives Communes sur le Calcul
des Constructions de 1979, pour lesquelles il
conviendrait de pondérer le poids propre d'un
coté par 1,1 et le poids propre de l'autre par
0,9. II faut donc les viser dans les CCTP en
dérogation des DC79, car ¢lles ne sont pas des
reglements au sens juridique du terme.

5.4.1 - COMBINAISONS EN SITUATION
TEMPORAIRE DE CONSTRUCTION
(TYPE A)

Pour la vérification aux é€tats limites ultimes
d’équilibre statique, le fléau ne doit pas décoller
de ses appuis provisoires. Si le fléau est encastré
sur pile, aucune vérification d’équilibre
statique n’est requise, mais il faut vérifier la
résistance de la pile.

Pour la vérification aux états limites ultimes de
résistance, les différents organes (cales, cibles,
palées, haubans provisoires, ...) ainsi que les
appuis et fondations les supportant sont
vérifiés avec les coefficients de sécurité sur les
matériaux correspondant a la combinaison
fondamentale.

Ponts en béton précontraint construits par encorbellements siccessifs
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Pour les ouvrages coulés en place, au niveau
du prédimensionnement, on peut considérer
que la phase dimensionnante est le coulage de
la derniere paire de vousscirs. On suppose que
les deux équipages ont €€ avancés, que l'un
des deux voussoirs a été bétonné, alors que
I'autre bétonnage reste a faire ou a donné lieu
a une vidange de I'équipage provoqué par un
défaut du béton.

De méme, pour les ouvrages préfabriqués, en
cours de dégrossissage, on ¢tudie le flé¢au lors
de la pose de la derniere paire de voussoirs.
L'un des deux voussoirs est suppos¢ brélé a
Iextrémité du fléau et libéré de I'engin de
pose. L'autre voussoir n’est pas encore posé.

Le fléau est donc étudié avec un déséquilibre
d’un voussoir.

11 est indispensable de prendre en compte
systématiquement ce déséquilibre, méme si la
cinématique de pose ou de bétonnage prévoit
des opérations simultanc¢es. En effet :

e pour un ouvrage préfabriqué, [a synchronisation
totale des opérations ne peut €tre garantie ;

e pour un ouvrage coulé en place, un incident
de bétonnage peut conduire a vider le béton
frais de 'un des équipages, méme s’ils sont
réalisés simultanément.

Les combinaisons d’action a étudier sont donc
les suivantes :

Cas des ourrages conulés eu place (Fig. 5.22)

Combinaison A, : 1,1 (G ., + G ;) + 1,25
(Qprer max + Qprer min + Qprar + Qpraz [+ QuD

Combinaison A, : 0,9 (G .. + G ) + 1,25
(Qpret max + Qprer min + Qpray + Qpraz [+ QuD

Dans ces formules, Q.. désigne 1'action supplé-
mentaire du vent a prendre en compte pour
les ouvrages de plus de 120 metres de portée
ou exposés a des vents forts et fréquents (voir
5.3.2.3)

Cas des ouvrages préfabriqués (Fig. 5.23)

Combinaison A, : 1,1 (G ., + G ) + 1,25
(Qprct max + Qpret min + Qprar + Qpraz [+ QD)

Combinaison A; : 0.9 (G ., + G L + 1,25
(Qprer max + Qprey min + Qprat + Qpraz [+ QD

Fig. 5.22 - Situation temporire Q
i PRA2
¢ construction 1 considérer QPRAl
pour les ouvrages coulés en place P — —_— i T'I I '
! Q _(_itx
| ¥ UPRCI min
L _— . Q.w ‘ QPpRre1 max
== —- x =S —— Tt ’ﬂ1
1 | 1
- f e = f
L’équipage de gauche est vide L'équipage de droite porte un voussoir
(n - 1 voussoirs a gauche) (n voussoirs a droite)
Fig. 5.23 - Situati > Aire
ig 8 |.lu lllﬁ‘ﬂ te n.lplm tire QPRC1 min QPRCI max
de construction a considérer Q QPRAZ
pour les ouvrages préfabriques - i ' | ' n_ 77_,_'_‘_!55'? ll o NE——
Q |
w |
fr—xrr3zTrzcr - T - TTm |
I J L |
"4-— — — .1

(n - 1 voussoirs a gauche)

(n voussoirs a droite)



5.4.2 - COMBINAISONS
ACCIDENTELLES
DE CONSTRUCTION (TYPE B)

Ces combinaisons sont utilisées pour la justifi-
cation vis-a-vis des états limites ultimes de
résistance sous combinaison accidentelle des
organes destinés 1 assurer l'encastrement
provisoire ainsi que des appuis et fondations
supportant les fléaux.

En situation accidentelle, I'ouvrage doit
pouvoir résister a la chute d'un équipage
mobile ou a la chute d’un voussoir dans le cas
d’un ouvrage préfabriqué.

Dans ce cas, le fléau peut décoller de ses cales
d’appui provisoires mais [a sécurité est assurée
en mobilisant a pleine capacité les matériaux,
par exemple, dans le cas de précontrainte de
clouage, par surtension de ces cibles.

Cas des onvrages coulés en place
(Fig. 5.24)

By i 1,1 (G ax + G min) + Fo + (Qprep max +
Qprar + Qpra2)

*B2:0,9 (G pax + G min) + Fo + (Qprey max +
Qpra1 + Qpra2)

Fig. 5.24 - Situation accidentelle
A considérer pour les ouvrages 1
coulés en place

Cas des ouvrages préfabriqués (Fig. 5.25)

Bl :1,1 (G ux + G min) + Fo + (Qprey max +
Qprct min + Qprar + Qpra2)

"B2:0,9 (G pax + G pin) + Fo + (Qprer max +
Qprei min + Qprar + Qpra2)

5.4.3 - REGLES SPECIFIQUES
AUX OUVRAGES
DE GRANDE HAUTEUR

Les ouvrages de grande hauteur sont en
général trés sensibles a 'action du vent. Des
regles spécifiques doivent leur é&tre
appliquées, non seulement pour ne pas les
pénaliser par une pression statique équivalente
trop importante, mais aussi pour vérifier le
comportement du fléau sous les effets
dynamiques du vent.

Pour les grands fléaux, par exemple lorsque la
somme de la portée et de la hauteur de la pile
dépasse 180 metres, une étude a I'état limite
ultime sous vent turbulent est indispensable.
Ce calcul dynamique spécifique, qui se fait a
I'aide d’'un ou plusieurs programmes spécialisés
dans l'effet du vent (programme PCP par
exemple),a pour but d’évaluer 'amplitude des
oscillations induites par la turbulence du vent
sur une structure souple.

L F A= -Qpret max Qpraz
Qprat
o " L . ——— T L T !"T"ﬁT!‘\S'
vl 1 | l V.Y
== . dex
|
Qprel max
. 1¢ L 1¢
™ e

L’équipage de gauche est vide

(n, - 1 voussoirs a gauche)

L’équipage de droite porte un voussoir
(n, - 1 voussoirs a droite)

Fig. 5.25 - Situation accidentelle QPpRCI min QPRCI max
A considérer pour les ouvrages F ,=-P, Q Qpraz
préfabriqués il

[ |

L ' s g -

- 1

(n, - 1 voussoirs a gauche)

Ponts en béton précontraint constriit

Datr

(n, voussoirs a droite)
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Ce calcul nécessite :

e une description statique du vent et de ses
fluctuations (vitesse de référence du vent,
rugosité du site, altitude, turbulence du vent,
cte.) ;

¢ une analyse dynamique modale de la structure
donnant les déformées et les périodes des
premiers modes propres, ainsi que les masses
généralisées correspondantes ;

o les caractéristiques aérodynamiques
(coefficients de trainée, de portance et de
moment) du tablier et des piles (certains de
ces coefficients pour des formes simples
peuvent étre déterminés par l'application
des regles de PEurocode 1 - Actions du vent
et de la neige sur les structures, d’autres sont
obligatoirement issus d’essais en soufflerie).

Le cumul de l'effet statique et de I'effet
dynamique permet de déterminer et de vérifier
les contraintes dans le béton et les armatures
du fat de pile.

Les calculs dynamiques sont menés en
construction a I'état limite ultime seulement et
en considérant I'effet du vent décennal. En
service, ils sont menés avec un vent cinquan-
tennal a I'état limite ultime mais aussi a I'état
limite de service.

La réglementation actuelle couvrant assez
mal ce type de justificarions, le CCTP doit
parfaitement expliciter les actions, les combi-
naisons d’actions et les coefficients de sécurité
a adopter.

Le lecteur pourra se reporter au document
“Comportement au vent des ponts” de 'AFGC,
ainsi qu'aux articles intitulés “Pont de Tanus :
Les études des effets du vent” [BOU 94.3] et
“Le viaduc de Bourran a Rodez” [BOU 91] pour
des précisions supplémentaires.

1l est important de préciser que I'étude
dynamique des effets du vents doit étre prévue
au stade du projet parce qu'elle peut remettre
en cause la conception de l'ouvrage mais
aussi, parce que le recueil des données
indispensables & ce calcul est souvent assez
long, ce qui pénaliserait les délais des études
d’exécution.

5.5 - JUSTIFICATION ET
DIMENSIONNEMENT
DES ORGANES D’ANCRAGE

On ¢tudie ici uniquement le cas particulier de
la stabilité des fléaux reposant sur deux files
de cales provisoires et cloués sur leurs piles
par deux files de cibles (Fig. 5.26). Les justifi-
cations des organes de stabilité des autres
méthodes sont présentées plus sommairement
dans le paragraphe suivant.

Pour ces calculs, le voussoir sur pile est
suppos¢ indéformable. La position de chaque
cale ou appui provisoire tient compte d'une
erreur de pose de 5 centimetres (dans le sens
d'un rapprochement de ces appuis provisoires).

‘——l’ Cables de clouage

Cales provisoires

~— Appareil d'appui défmitif
Chevétre de la pile -
— Fit de la pile

Fig. 5.20  Schema du

clounge sur pile par i

5.5.1 - CALCUL DU NOMBRE
DE CABLES

On appelle M et N les sollicitations résultantes
des combinaisons de type A et B. On calcule M
et N pour chacune des quatre combinaisons
A, A, B et B,.On note e la distance entre axes
des deux files de cales d’appui provisoire et d
la distance entre un cable et la file de cale
opposée (Fig. 5.27).

On calcule tout d’abord I'excentricité de la
résultante des efforts : M/N.

Fl; M Fi:

A 31— — File B de eales d'appui
i
e
d e Une file de edbles de clouage
= — >
ec=2d-e
Fig. 3.27 - Geomeltrie

du systeme de cle



Dans le cas oil M/N < e/2,le fléau ne risque
pas de basculer ; les cibles de clouage ne sont
donc théoriquement pas nécessaires ; on dis-
pose toutefois, par sécurité, un minimum de
deux paires de cables (Par exemple, une paire
de cables 12T15 par file de cales). On a :

M+F

N
R =—-—4F et R =7+e s

a 2 e | i2 b

avec Fi2=2x(]—p)x0'poxs
(force d'une file de deux cables avec p % de
pertes)

0 o= Min (o, 80f, 0,90 fpeg)

forg €t £y limites de rupture et €lastique et s

section du cible

Les valeurs de e et de d découlent des dimensions
du voussoir et de la téte de pile. Il est difficile
de donner des conseils sur les valeurs minimum
de e et de d car celles-ci dépendent beaucoup
de la longueur du fléau et de la largeur du
caisson. Des valeurs de 3,00 a 3,50 m sont
courantes pour e et d, ce qui nécessite des
tétes de pile de 4,50 a 5,00 m de largeur.

Dans le cas ou M/N > e/2 , des cables de
clouage doivent rétablir I’équilibre du fléau.
Pour calculer le nombre de cibles a disposer,
on distingue le cas des combinaisons de type A
de celui des combinaisons de type B.

5.5.1.1 - Situation temporaire de
construction (combinaisons A)

Le fléau ne doit pas décoller. La précontrainte
doit donc compenser la réaction de soulévement
de la cale A sous I'action de M et N (Fig. 5.28).

R ==-—+F20

a 2 e+Fi
N M

Rb=5+:+Fi

avec Fi=nx(1—p)x0'poxs

(force des n cibles d'une file avec p % de
pertes)

G = Min (o, 80F 0,90 Fpeg)

forg €t freq limites de rupture et €lastique et s

section du cible

+ M L
N 4mp
*Ra=0
A
- |
d l+— Une file de n ciibles de clouage
ec=2d-e

Fig. 5.28 - Efforts dans

les cables et réactions d'appui

On a donc : nxs=“_ T
PIX 0

en estimant toujours les pertes 2 p %.

5.5.1.2 - Situation accidentelle
(combinaisons B)

Sous I'action de la résultante N et du moment
M des charges appliquées au fléau, le voussoir
sur pile reste en €quilibre par surtension AT,
des cibles d'une file d’appuis provisoires et
compression R, des cales de Il'autre file
d’appui (Fig. 5.29).

~

B S —Sens du
déséquilibre .

Fig. 5.29 - Basculement
du fléau avec surtension
des cibles

Ponts en béton précontraint constritits par encorbellements successif



11 est possible d'écrire I'équilibre des efforts
appliqués au voussoir sur pile, lorsqu’il tourne
d'un angle do autour d’'une file de cales et que
les cables s'allongent ou s¢ raccourcissent :

F =F +AT <F @
9 i g ul

Fd=Fi+ATd @
AT

So_ d @
ATd (e—d)

SF fad <LChWRE wEE S0 @
g 2 d

Rb_Fg_Fd_N=O ®

F, et F, désignent les tensions dans chaque file
de cibles, F; leur force initiale, F; leur tension
limite a I'ELU, AT, et AT, les variations de
tension de chaque file de cables (positives
pour un allongement des cables). On notera
que AT, est soit négatif, soit positif mais
inféricur a AT, suivant la position des cales par
rapport aux cibles.

On tire F, et F; en fonction de F,; et F; des

équations @, @ et @ et on reporte dans @. On
sait aussi que :

F.o=nxsx2=2 et

F.=nx(1-p)x0po XS
(avec p % de perte) avec :
Yp = 1,00 pour les combinaisons accidentelles
foeg  d€ja définis plus haur

On en déduit :

avece |

nxs=(M—Nxe) -d—

2 K

n nombre de cables

s section d'un cable

f
K=(]—p)xcp0x(2d-—e)x(e—d)+;;°gx[d2+(d—e)2]

p

nstrie

Il faut ensuite vérifier la rotation du fléau en
cas d’accident, sous l'effet de l'allongement
des ciibles. En effet, plus les cibles sont longs,
plus la rotation sera importante.

La variation de tension dans la file de cables
située du coté du soulevement est égale 2 :

f

— _Peg
AG—Y——-(]—p)xcpo
p

. Ac
et I'allongement relatif des cibles vaut : € = I
N

Pour des cibles de longueur libre [, I'allongement

K o Ao :
AL peut étre évalué a L x T La rotation du
S
voussoir sur pile est alors de :

s
d

Ac
tan(o) = = x —
E
1
Pour des piles de grande hauteur ou présentant
une grande souplesse, il faut ajouter a cette
valeur la rotation de la téte de pile sous 'effet

du moment M de déséquilibre et des variations
de tension des cibles de clouage.

Si la rotation du fléau est jugée trop forte par
le projeteur, la solution consiste a limiter la
surtension des cables, en fixant un cceefficient
réducteur sur la valeur de la force ultime des
cables F;.

Dans les cas courants ou les pertes sont de
20 %, cet allongement atteint environ 3 %o, ce
qui correspond a 6 centimétres pour des
cables non injectés de 20 metres de longueur.
Le calcul de la rotation donne 1 degré
d’inclinaison pour un cible situé a 3,50 metres
de la file de cales opposée, valeur qui peut étre
considérée comme acceptable.

L'attention du projeteur est attirée sur le fait
que les cables de stabilisation de fléau étant
provisoires, ils ne sont généralement pas injectés
au coulis de ciment. En conséquence, s8'ils sont
ancrés dans le bas d'une pile de grande
hauteur, leur allongement et donc leur élasticité
sont importants, ce qui présente des risques
d’effets dynamiques aggravant le phénomeéne
pendant la rotation du fléau.

il hr encorbellements siccessifs



5.5.2 - CALCUL DE LA SURFACE
DES CALES

On retient le nombre maximum de cables
par file résultant des calculs précédents en
arrondissant au nombre pair immédiatement
supérieur, compte tenu de la nécessité de
placer les paquets de cibles preés de chaque
ame. Connaissant la force de précontrainte
appliquée par chaque groupe de cables, on
peut maintenant dimensionner les cales des
files A et B.

Setra

Fig. 5.30 - Calage provisoire
réalisé par des boites 2 sable

5.5.2.1 - Sitnation normale d’exécntion
(combinaisons A)

La surface des cales est telle qu’elles sont
comprimées a fi; sous la réaction maximum
R,. Comme le béton des cales et celui du
chevétre de la pile sont frettés, leur résistance
caractéristique en compression peut étre
augmentée. L'article A.8.4.23 du BAEL91 fixe
cette contrainte a :

fcf=fcix 1+2xplx?§-

q

avec p, pourcentage d’acier du seul noyau
fretté, borné supérieurement a 0,04,

Par exemple avec 2 % de frettage, ce qui
représente une valeur courante, on a environ :

f=f_5 + 20 MPa

D’autre part, pour les cales placées sur des
bossages d’appui hauts et massifs, Ia contrainte
de compression dans le béton du bossage est
limitée pour éviter le fendage de la pile (article
A.8.4 et annexe E.8 du BAEL 91). La valeur a ne
pas dépasser est f;, = K f,, avec:

fou résistance limite du béton a 'ELU

0,85 x ch
bU - 9 X Yb

f.,g résistance caractéristique du béton a
la compression

Yo 1,50 pour les combinaisons de
type A

6 1,00 charges de longue durée
d’application

ralao 4% Bo )| [1_ 4% Y, 4bo].
K—]+33a+b 3. 3b_3,3
(Fig. 5.31)

Dans cette derniere formule, I'obtention de la
valeur limite de 3,3 nécessite d’importants
débords de la surface d’appui par rapport aux
cales qui sont rarement compatibles avec les
dimensions de la téte de pile.

-
B d.
By
a ao
dyp dy
Il bo ds
l< >

Fig. 5.31 - Dimensions
en plan d'une cale et
de son bossage
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Le tableau ci-dessous donne des ordres de
grandeur sur les valeurs limites issues de ce
calcul, en fonction de la résistance du béton et
du type de vérification a effectuer :

Type de coonbinaisons

i I'ELL

Combinaison fondumentale 0,61 2 0,65 f;

ne comportant que des
actions permanentes
Combinaison fondamentale 0,7210,75 (5
avec actions variables

Combinaisons accidentelles 0,94 4 0,98 fi

La contrainte 2 nc pas dépasser est alors
femax = Min (i 5 £

En supposant que l'on a deux cales de
dimensions a x b par ligne d’appui,on a :

R
S=2xcxb=F—b

€ max

a et b sont choisis en dessinant la téte de
pile en vue en plan, en tenant compte des
dimensions des appareils d’appui définitils et
de tous les équipements des tétes de pile.

On calcule et on dispose des frettages
identiques a ceux des appuis définitifs en face
inférieure du voussoir sur pile et sous les cales
provisoires (cf. article A.8.4, annexe E.8 du
BAEL 91).

On pourra également se reporter a 'annexe A
de la unorme NF-EN 1337.3 (classement
T 47.820-2) qui consideére des surfaces B,
chargées uniformément.

5.5.2.2 - Situation accidentelle
(combinaisons B)

On applique le méme principe, mais sous
combinaison accidentelle. On a ainsi :

Y5 1,15  pour les combinaisons de
type B
0 0,85 charges de courte durée

d’application

On vérifie tout d’abord qu'il y a bien décollement
du fléau avec le nombre de cables déterminés
précédemment. Pour cela, on calcule R, et Ry,
comme si le fléau ne décollait pas :

N M
R -N_M ¢
a ? e+|
N M
Rb=—2'+—e—+Fi

Si R, est positif, il n'y a pas décollement ¢t on
en déduit la surface des cales S par la formule -

R
S=2xcxb=F—b

< max

Si R, est négatif, on résout les équations @ 2
®, mais avec cette fois F, = F + AT, <
(F, est cette fois connue).

La résolution donne :

R =2 x|FxK +N e M
b—K_]X iX 4'+' X?e_-'-

avec
K]=d2+(d—e}2
K2=d3+ex(2d—e)x(d—e)

_ 2
K3—2xK] e

K
K4=(2d—E)X;X—2d—2

On en déduit la surface des cales S par la
méme formule que celle donnée dans le
paragraphc précédent.

Les dimensions des cales ainsi déterminées
doivent étre augmentées de 5 a 10 centimetres
pour I'enrobage des frettes.

5.5.3 - CALCUL DES FUTS ET
DES FONDATIONS DES PILES

Les combinaisons d'équilibre statique calculées
précédemment pour I'équilibre du fléau et la
justification des organes d'ancrage sont
directement utilisées pour vérifier la pile et sa
fondation, a I’état limite ultime de résistance,
sans modifier les coeflicients de ces combinaisons.

Ponts e beton precontraind constriits par encorbellements successifs



Les aciers verticaux du fit de pile doivent étre
vérifiés aux états limites ultimes, en flexion
composée sous 'action de N et M ; les combi-
naisons du type A sont considérées comme des
combinaisons fondamentales, alors que celles
de type B sont des combinaisons accidentelles
Ot = 1,15, 7, = 1,00).

L'attention du projeteur est attirée sur le fait
que cette vérification n’est effectuée qu’a
I’ELU. Il convient donc de limiter la fissuration
des piles en situation temporaire de construction,
c’est-a-dire avec I'équivalent a I'ELS des
combinaisons de type A. Pour tenir compte de
ce phénomeéne, on peut soit faire un calcul
complémentaire a I'ELS en transposant les
combinaisons de type A, soit limiter le taux de
travail des aciers a 'ELU sous ce méme type de
combinaisons, par exemple a2 400 MPa.

D’autre part, les piles doivent aussi étre
vérifiées en service et en construction pour
toutes les autres situations, a I'ELS et a I'ELU.

5.6 - JUSTIFICATIONS
DES AUTRES METHODES
DE STABILISATION

Sans étre exhaustif, ce paragraphe donne
quelques indications sur la justification des
fléaux dont la stabilité est assurée a I'aide de
palées provisoires ou de haubans extérieurs a
la pile. Le détail des justifications ne différe pas
de celles données au paragraphe précédent
auquel on pourra donc se rapporter.

5.6.1 - JUSTIFICATIONS DE LA STABILITE
PAR PALEES PROVISOIRES

Dans le cas d’une palée unique, on adopte des
regles de vérification similaires a celles
présentées précédemment.

On commence ainsi par étudier le déséquilibre
du coté de la palée (coté ol I'on coule ou pose
le premier voussoir d’une paire). On étudie les
combinaisons de type A et B en vérifiant les
mémes criteres que pour un fléau cloué
uniquement par des cibles verticaux situés
dans la pile. Les cales ne doivent pas décoller
sous combinaisons de type A ; sous combinaisons
de type B, les surtensions des cibles de clouage
et I'angle de rotation du fléau sont limités a
une valeur a fixer dans le CCTP (un degré
environ).

Il faut ensuite vérifier la stabilité de la palée.
Pour les palées courtes et massives, un calcul
en flexion composée déviée suffit, en prenant
en compte une excentricité additionnelle des
cales dans les deux directions ou un défaut
d’inclinaison du fit de la palée. On pourra se
reporter au BAEL91 ou au BPEL91 pour plus
de détails sur les valeurs a introduire dans les
calculs. Pour les palées tres élancées, un calcul
au deuxieme ordre géométrique et mécanique
est indispensable pour éviter le flambement
de cet appui. 1l est indispensable de relier la
palée au moins a la téte de la pile et, pour les
palées tres hautes, 2 un ou plusieurs niveaux
intermédiaires du fat.

On étudie ensuite le cas du déséquilibre du
coté opposé a la palée pendant la pose ou
le coulage du second voussoir de la paire. On
étudie alors uniquement la combinaison de
type A, car 'équipage mobile ou le voussoir
préfabriqué c6té palée a été mis en sécurité et
ne peut plus chuter. Le non décollement de
I'appui sur la palée permet de dimensionner
les cables de clouage placés au droit de celle-ci.

Dans le cas de deux palées symétriques par
rapport a la pile, les calculs sont de méme
nature. Par contre, le décollement de I'une des
palées est autorisé sous les combinaisons de
type A et B. Le fléau repose alors sur une ou
deux files de cales (combinaison A ou B) et sur
la palée située du c6té du déséquilibre.

Pour les ouvrages préfabriqués, la chute de
I’équipage est remplacée dans les justifications
précédentes par la chute du voussoir en cours
de déplacement.

5.6.2 - JUSTIFICATIONS DE LA STABILITE
PAR HAUBANAGE

Les haubans doivent étre disposés de fagon
la plus symétrique possible pour ne pas trop
perturber la géométrie du fléau en cours de
construction.

Pour ce calcul, il est nécessaire de faire
les hypotheses simplificatrices suivantes
(Fig.5.32) :

¢ par simplification, les cables de clouage sont
situés au droit des cales provisoires ; on
appelle e I'entraxe des deux files de cables ;
la section d'une file de cadbles est s ; la
longueur des cables est | et leur module E ; la
force exercée par une file de cibles est notée F;;

Ponts en béton précontraint construtits par encorbellements successifs
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¢ la pile de hauteur h et d’inertie constante 1
est supposée encastrée sur sa fondation ;

e chaque file de haubans a une section s’ ; les
haubans sont tous identiques, de module E,
¢t de longueur I'; 1a force initiale d’une file de
haubans est notée F;' (ou F,’ et Fy en tenant
compte des variations de tension dues au
basculement du fléau) ;

ele fléau est supposé indéformable en flexion
longitudinale (cette hypothese reste valable
si les haubans ne sont pas accrochés trop loin
de la pile).

Par ailleurs, il ne faut pas oublier que les
haubans de stabilisation apportent des efforts
de flexion supplémentaires que les cables de
fléau doivent reprendre.

F F, F, F,
A =)
1 !
[ 1

Fig 5.32 - Efforts appliques
w fl¢au sans décollement

dappui

En I'absence de haubans, en supposant que le
fléau ne décolle pas, les réactions d’appui sur
les files de cales A et B sont les suivantes :

De facon géncrale, si la réaction R, est positive,
le fléau n’a pas besoin d’étre haubané. Nous
€liminons ce cas peu intéressant pour la
suite et considérons que les haubans sont
nécessaires.

Pour calculer la section des haubans, on
distingue le cas des combinaisons de type A de
celui des combinaisons du type B. Comme
pour les fléaux cloués par deux files de cables,
le calcul se fait en deux temps :

e on dimensionne d'abord les sections des
haubans en limitant leurs surtensions et la
rotation du fléau sous toutes les combinaisons
(types A et B) et en faisant en sorte que les
cales de la file A ne soient pas décomprimées
sous les combinaisons de type A ;

e lorsque I'on a choisi la section des haubans,
on dimensionne les cales d’appui en vérifiant
la compression sur la file B pour les combi-
naisons de typc A ¢t B.

Le calcul présenté ci-apres ne suit pas ce schéma
mais donne les principes permettant de le
reconstituer.

5.6.2.1 - Situation temporaire de
construction (combinaisons A)

Le fléau ne doit pas décoller. Le haubanage
doit donc compenser la réaction de souléve-
ment de la cale A sous I'action de M et N ;

N M ,
RA=7——e—+Fi+Fi >0
RB=§+%+FE+Fi'

En général, on fait travailler les haubans a 30 %
de leur capacité maximum. En effet, leurs
surtensions sont plus importantes que celles
des cables. De plus, cette faible tension initiale
permet leur réutilisation en tant que haubans
provisoires sur les autres fléaux de I'ouvrage.
Enfin, ainsi tendus, ils ne subissent que des
pertes différées tres faibles.

Puisque le fléau ne décolle pas de ses cales
d’appui, les cibles de clouage ne subissent
aucune surtension. Par contre, du fait de la
souplesse de la pile en rotation, les haubans
subissent des variations de tension et le fléau
tourne d’un certain angle,

On doit donc vérifier le non décollement des
cales et le caractere acceptable de la variation
de tension des haubans et de la rotation du
fléau.

Ponts cu boton precontraint constriits par encorbellements successifs



Soit :

k 1a souplesse de la pile en rotation :

h

k=ﬁ
p

(ona 0=/<Mp)

avec  h; @ hauteur de la pile
I, : son inertie

E : module instantané du béton de la
pile

6 : angle de rotation du fléau

M,, : moment appliqué a la t€te de pile
K’ 1a souplesse des haubans : K'=—

avec  Eg:module des haubans
On appelle AT’ et ATy les variations de
tension des haubans sous 'effet de la rotation
du fléau. Leurs tensions valent :

F/=F'+AT, et Fg=F +ATy

Le fléau étant indéformable, on a :

(Al'y et Al'y variations de longueur des haubans)

soit :

Al AT
6~igh=2K—L=-2K—L
e e

or 0 = kM,, et donc :

v ek L e'k
AT et ATd ——Mp?

=M =—
g p 2K
Le moment M, s’exprime par :

M =M-AT 'S 4 AT,
P g

e 1)
2 d§_M_ATge

On peut donc en déduire la tension dans les
haubans et la rotation du fléau :

Frofem—e o Fd'=F.'—M—ke
9 1 K yke? P K ke
_ Xk
2K +ke?

En écrivant I'équilibre sur la cale B, on obtient
les réactions d'appui :

N M ke'?
R, =F+F'+ - ——|1- —
A i i 2 e[ 2Kv+ke12]
RB=Fi+Fi'+N—RA

Ce calcul n’est cependant valable que si la cale
A reste comprimée. Il faut donc vérifier que :

12
mlo_ke® s(F.+F.'+§)e
Krke?) U112

5.6.2.2 - Sitnation accidentelle
(combinaisous B)

Le calcul est analogue mais le décollement du
fléau sur sa cale A est permis tout en limitant
la rotation du fléau.

F K R Fy
DL e HJJ_J__J_J_I_J_J
ARl B
1 1
Yy ==
L G J
T ey I
Fig. 5.33 - Efforts appliqués
au fléau en cas de décollement
d'appui du coté A 109.

Les termes complémentaires AT’ et ATy, dus
au basculement du tablier autour de la cale B
s'ajoutent a l'expression des tensions des
haubans (Fig. 5.33) :

F,'=F'+ AT, + ATy," et Fy'=F+ ATy + ATy’
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D’autre part, les cables de la file A se surtendent.
Leur tension peut s’écrire :

F, = F + AT,

Si on note K la raideur des ciables [K = —E—l—] !
(3

le fléau étant indéformable, les variations de
longueur des cidbles et des haubans sont

proportionnelles :
a1 Kle+e!) a7 Kle-€)
ATg] = ATg 2eK et Ale = ATg 7oK

Enfin, il faut ajouter I'effet de la surtension des
cables de la file A au moment M,. On a donc :

M, MF'—'F'S AT 2
2 T2t

soit en remplacant dans I'expression de AT, :

v ke‘_ k ] kee'
1= M g =My, e, o

que l'on peut introduire dans F,”:
Fg'(4K' +ke'? )= 4K'Fi +2ke'M + ke'? Fd'—ATg(kee' -2K

La somme de F;’ et de F;’ donne :

FraF, = 2F 4 AT S
9 g K'

et I’équilibre des moments sur la cale B :

A5e F'e—iﬁ--AT —N%:O

M+ F
MCRrE 2

La résolution des équations @, @ et @ donne
Fy,F, et AT,,.
110 ) )

"
I

En écrivant I'équilibre sur la cale B, on obtient
la réaction d’'appui Ry :

Ry = Fy' + F,' + 2F +N + AT,

La rotation du fléau est la somme des rotations
de flexion du fit et de basculement autour de
I'appui B :
K' K
6z2(F '_F )—+AT &
'S e 9 e
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Le présent chapitre présente la
technologie nécessaire a la réalisation
des pounts en béton précontraint
construits par encorbellements
successifs. La premiére partie traite
des ouvrages coulés en place et détaille
tout particuliérement la conception des
ouvrages provisoires (coffrages des
voussoirs sur piles, équipages mobiles,
etc...) et des dispositifs de stabilisation
des fléeaux. La seconde partie est
consacrée aux ouvrages @ voussoirs
préfabriqués. On y trouve donc une
description détaillée des installations
de préfabrication et des engins de
transport et de pose des voussoirs
(lanceur, grue, fardier, elc...).

TECHNOLOGIE
DE LA
CONSTRUCTION

6.1 - LA CONSTRUCTION .
PAR VOUSSOIRS COULES
EN PLACE

Lorsque le nombre de voussoirs 4 exécuter est
inférieur 2 350 a 400 voussoirs, ce qui correspond
a la treés grande majorité des ponts, le tablier
de I'ouvrage est coulé en place.

Chaque année, de nombreux ponts sont
construits selon cette méthode tant en France
qu’a I'étranger. Parmi les plus importants
construits ces derniéres années, on peut citer
en France le pont sur le Rhin au Sud de
Strasbourg, le viaduc du Viaur a Tanus, pour la
RN88, le second viaduc de Genevilliers sur la
Seine, pour Al5, et le viaduc sur la Loire a
Cheviré. A I'étranger, on retiendra notamment
les ponts norvégiens de Stolma et Rafsundet, le
pont de Brisbane en Australie et le pont de
Hamana, au Japon, quatre ouvrages qui se
distinguent par leurs trés grandes portées.

6.1.1 - LES VOUSSOIRS SUR PILES

Les voussoirs sur piles sont toujours construits
a l'aide de coffrages spécifiques, dédiés a cette
partie du tablier et posés sur un plancher de
travail fixé au sommet des piles (Fig 6.1).

Les coffrages extérieurs sont des coffrages
fixes métalliques. Les coffrages intérieurs sont
réalisés soit avec un coffrage en bois traditionnel,
soit avec un outil métallique articulé. Sur
certains ouvrages ne comportant qu’'une ou
deux piles, la longueur et donc le cout du
coffrage extérieur du VSP ont été réduits en
utilisant le coffrage extérieur des équipages
mobiles pour coffrer les parties latérales de
CeS VOUussoirs.



Coffrages

I—-- Voussoir sur pile
i

o———— Pile

Fig. 6.1 - Fxccution

des voussoirs su piles

Le plancher de travail, fixé a des inserts métal-
liques noyés dans le sommet de la téte de pile,
présente une forme extérieure rectanguliire
(Fig. 6.2). 1l est ajouré en son centre pour
permettre un contact direct entre la sous-face
du voussoir sur pile et le dessus des cales de
stabilité ¢t des appareils d appuis.

Les voussoirs sur piles sont en général exécutés
en deux phases : la premicre phase comprend
le hourdis inférieur, les goussets et la naissance
des ames ; la seconde phase comporte le reste
de la section transversale et l'entretoise sur
pile. Le délai d’exécution d’un voussoir sur
pile est compris entre 6 ¢t 10 semaines pour
un ouvrage classique mais peut atteindre
15 semaines pour des ouvrages tres larges
et/ou de grande portée.

6.1.2 - LES VOUSSOIRS COURANTS

6.1.2.1 - Géuéralités sur les équipages
mobiles

Les voussoirs courants sorit construits a 'aide
d’outils coffrants trés complexes qu’on appelle
des équipages mobiles (Fig. 6.3). Suivant les
cas, ces outils sont soit construits spécifique-
ment pour le chantier, soit existants mais
adaptés pour le chantier.

Les équipages comme de¢ nombreux autres
outils coffrants, comportent trois éléments
majeurs, chacun associé 4 une fonction a assurer :

e une charpente métallique, permettant
d’accrocher I'équipage et le futur voussoir au
dernier voussoir exécuté ;

o des parois coffrantes métalliques, permettant
de donner au béton la forme souhaitée ;

Ports en beton precontraiitt constriits par encor

Plancher
de travail

Fig. 6.2 - Plancher de tra

pour colirage Tes vouss iles

Setra

Fig. 6.3 - Vue gendrile

d'un équipuge mobil

¢ des passerelles et des plateformes de travail,
permettant au personnel d’accéder et de
travailler en tout point du voussoir a exécuter.

Bien qu’il existe une grande variété d’'équi-
pages mobiles, il est d'usage de les classer en
trois familles selon la localisation des poutres
porteuses, ou poutres principales, de leur
charpente métallique. On distingue ainsi :

e les équipages dont les poutres porteuses
sont situées au dessus du hourdis supérieur,

e les équipages dont les poutres porteuses se
trouvent le long des ames du caisson,

e les équipages dont les poutres porteuses se
trouvent sous le hourdis inférieur.

En France, les équipages mobiles du second
type, donc avec des poutres porteuses situées
le long des ames, sont de loin les plus utilisés,
en particulier parce que l'absence de toute
poutre a I'aplomb du voussoir a4 construire
autorise la pose dans le coffrage d’'une cage
d’armatures entierement préfabriquée au sol
(Fig 6.5).

hollements siece
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Fig. 0.4 - Dégagement
vers le haut d'un équipage
mobile “par-dessus

Fréquemment utilisés apr¢s la seconde guerre
mondiale, les équipages du premier type ne
sont plus beaucoup utilisés en France. Ils sont
par contre régulierement utilisés dans les
autres pays (Fig. 6.4).

Les équipages mobiles du troisiéme type ne
sont utilisés que dans des cas trés particuliers.

Les équipages mobiles du second et du troisieme
type sont souvent appelés équipages “par
dessous”, par opposition aux équipages du
premier type, dits “par dessus”.

Dans la suite de ce chapitre, nous avons choisi
de ne décrire que les équipages du second
type, c’est-a-dire avec des poutres porteuses
situées le long des ames. Cette famille d’équi-
pages peut encore se scinder en deux sous-
familles : les équipages mobiles avec poutre
supérieure de méme largeur que le caisson,
bien adaptés aux voussoirs de largeur et de
hauteur courante ; les équipages mobiles avec
poutre transversale réduite et poutres de
lancement ou poutres de transfert, couramment
utilisés pour les voussoirs de largeur ou de
hauteur importante.

Setra

Fig. 6.5 - Dégagement
vers le haut d'un équipage

mobile “par-dessous’

6.1.2.2 - Description simplifiée des
équipages mobiles avec poutre
supérienre compléte

Ces derniéres années, ces équipages ont
permis la construction de nombreux tabliers
et en particulier ceux du second viaduc de
Pont Salomon [DEW 01], du viaduc de Digoin
[DIEU 00], du pont de Tanus [SER 98], etc...

De maniere tres schématique, leur charpente
métallique est composée de trois grandes sous-
structures (Fig. 6.0) :

poutre sup rieure

poutre principale poutre avant

poutres-tiroirs

Fig. 6.6 - Principe

de la charpente

d'un équipage mobile
i poutres latérales

Ponts en beton précontraint construits par encorbelleiments successifs



e une grande structure en U, située sous le
tablier, supportant les coffrages du dessous
des encorbellements et des faces extérieures
des ames ainsi que le coffrage du hourdis
inféricur ; cette structure est composée elle-
méme de deux grandes membrures latérales
longitudinales en treillis, dites poutres
porteuses, ¢t d'une poutre verticale “avant”;
celle-ci, également en treillis, est située a
I'extrémité de I'équipage coté voussoir n+1,
le voussoir n étant le voussoir a couler ; dans
certains cas, un contreventement horizontal
situé sous le hourdis inférieur vient compléter
ces deux éléments ;

une poutre supérieure transversale, parfois
aussi appel€e poutre de translation, posée
sur le hourdis supérieur du voussoir n-1, a
son extrémité libre (la figure 6.6 représente
le cas particulier d’une poutre supérieure
en C);

e des poutres-tiroirs, situées sous la partie
centrale du hourdis supérieur, supportant le
coffrage des surfaces intéricures du voussoir n.,

6.1.2.3 - Fonctionnement des équipages
mobiles avec poiitre supérieure
compléte

Les différents éléments que nous venons de
décrire sont conc¢us en tenant compte de deux
situations tres différentes correspondant aux
situations de déplacement d’une part, de
ferraillage, de cablage et de bétonnage d'autre
part.

En phase statique, les liaisons entre les trois
sous-structures sont les suivantes :

e la poutre supérieure repose sur le hourdis
supérieur du voussoir n-1 ;

la structure en U est fixée a4 la poutre
supérieure par des tiges traversant le hourdis
supérieur déja exécuté ; afin de limiter la
fleche du U sous le poids du béton, ces tiges
sont fortement précontraintes ;

les poutres-tiroirs sont appuyées sur la
poutre avant coté voussoir n+1 et fixées
au hourdis supérieur par des suspentes
traversantes coté voussoir n-1.

En phase de déplacement (Fig. 6.7), les
conditions d’appui de ces éléments évoluent
comme suit :

Poots e bétonr précontraint constriits par

¢ la poutre supérieure repose toujours sur le
béton ;

o la structure en U est suspendue i la poutre
supérieure soit par des tiges situées de part
et d’autre du caisson, donc ne traversant pas
le hourdis supérieur déja exécuté, soit par
Pintermédiaire de consoles prolongeant la
poutre supérieure sous les encorbellements
(on parle alors de poutre supérieure en C),
soit encore par d'autres méthodes ; le centre
de gravité du U ¢tant situé tres en avant du
plan de suspension, le U a tendance a plonger
coté clef mais ce mouvement est bloqué par
des roues fixées a ['arriere des poutres
porteuses et mises en butée sur les encor-
bellements déja exécutés (Fig. 6.8).

e les poutres-tiroirs sont en consoles.

Poutres principales fixées aux extrémités

de 1a poutre supérieure

TT

Poutres principales posées sur le fond de coffrage

ou fond de moule

Fig. 6.7 - Schéma
statique de equipage

en cours de translation

Le déplacement de la poutre supéricure et du
U est assuré par des vérins horizontaux a
longue course situés sur le hourdis supérieur
et poussant la poutre supérieure (Fig. 6.9).
Selon les cas, les poutres-tiroirs sont, elles,
déplacées soit par des tire-fort (Fig. 6.10), soit
par un second jeu de vérins a longue course
(Fig. 6.11).

ncorbellenents successifs
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Fig. 0.8 - Poutres porteuses en appui sur extrémité de poutres supérieures en (

Fig. 0.9 - Poutre supcrieurc
avec vérin d longue course

(en bas de la photo)

Fig. 6.10 - Poutre-tiroir Setra

déplacable manuellement

Setra

Fig. 6.11 - Poutre-tiroir
déplagable grice 4 un
vérin longue course

Setra




6.1.2.4 - Cinématique de coustruction
d’un voussoir courant

Avec les équipages que nous venons de décrire,
les grandes étapes de la cinématique de
construction du voussoir courant n sont les
suivantes :

1 | enfilage et mise en tension des cables de
fléaux du voussoir n - 1 ;

2 | démontage des tiges fixant la structure en
U au béton du voussoir n - 2 ; le U est
alors entierement suspendu a fa poutre
supéricure ;

3 | ripage de la poutre supérieure et donc du U
qui lui est suspendu ;

4 | misc cn place des tiges fixant la structure
¢n U au béton du voussoirn - 1

5 | réglage des coffrages extérieurs et du
coffrage du hourdis inférieur ;

6 | mise en place de la cage d'armatures
inféricure du voussoir N, avec ses gaines et
ses ancrages ;

7 | démontage des tiges fixant les poutres-
tiroirs et ripage de celles-ci ;

8 | ripage et réglage du coffrage intéricur ;

9 | mise en place des tiges fixant les poutres-
tiroirs au béton du voussoirn - 1 ;

10 | mise en place de la cage d’armatures
supérieure du voussoir n avec ses gaines et
ses ancrages ;

, 11 | bétonnage du voussoir n.

poulre supérieure

ALl

poulres talérales poutre avanl

Fig. 6.12 - Equipage
en phuse sttique pourestiroirs

Les voussoirs courants de dimensions et de
forme classi¢ues sont presque toujours bétonnés
en une seute phase, avec un cyele de réatisation
compris entre 48 et 72 heures par paire.

6.1.2.5 - Equipages mobiles avec poutres
de tranfert on poutres
de lancement

Lorsque le voussoir est important, suspendre
la partie inféricure de I'équipage mobile aux
extrémités de la poutre supérieure conduit a
des poutres supé€rieures tres importantes et
donc tres cotiteuses. Pour la construction des
tablicrs de grande largeur, on utilise donce, de
plus en pius souvent, des équipages qui
routent sur une charpente dite de transfert,
située elle méme transversalement tres pres
des dmes.

De maniere tres schématique, on peut considérer
que ces équipages comportent :

e ltne poutre supéricure sans consoles,
appuyée au droit des ames (Fig. 6.14),

e des poutres supérieures de transfert, longitu-
dinales, présentes uniquement en phase de
déplacement (Fig. 6.15),

eune charpente metallique principale,
sensiblement identique i celle des équipages
du type précédemment décrit, avec deux
grandes poutres porteuses et une poutre
avant, en général en treillis,

e des poutres tiroirs situées sous la partie
centrale du hourdis supérieur, comme pour
tes équipages du premier type,

e des poutres inférieures de transfert, ou

poutres tiroirs, situées le tong des deux
poutres porteuses.

poutre de transfert supérieure

Fig. 06.13 - Equipage

cn cours de déplacement

i encorbellements successifs



En phase statique (Fig. 6.12), les conditions
d’appui et de fonctionnement de I'équipage
sont sensiblement identiques a celles des
équipages du premier type. La principale
différence concerne la présence des poutres
inférieures de transfert, dans cette phase
fixées aux deux poutres porteuses.

En phase de déplacement (Fig. 6.13), les
choses sont plus différentes. En effet, dans
cette phase, il faut :

e poser les deux poutres supérieures de transfert
sur le voussoir qui vient d’étre exécuté,

o libérer les poutres inférieures de transfert et
les suspendre aux deux poutres supéricures
de transfert, de maniere a constituer un cadre
capable de recevoir la charpente principale
de I'équipage,

o libérer la charpente principale (les deux
poutres porteuses et la poutre avant), la
descendre sur le cadre constitué par les
quatre poutres de transfert et la faire glisser,
en général a I'aide de vérins longue course,
jusqu’a sa nouvelle position,

o fixer la charpente principale au béton et a la
poutre supérieure,

e avancer la partie centrale du coffrage,

o refixer les poutres inférieures de transfert
aux poutres porteuses, les séparer des
poutres supérieures de transfert puis enlever
celles-ci.

Les équipages mobiles du viaduc du Pays de
Tulle, sur l'autoroute A89, sont de bons
exemples de ce type d’équipages mobiles
[LAC 02].

Fig. 6.14 - Poutre supérieure Setra

sans console

6.1.2.6 - Autres remarques concerunant
les équipages mobiles

Autres types d'équipages

Comme nous Pavons écrit au début du 6.1.2.1.
du présent guide, il existe une grande variété
d’équipages et la présentation qui vient d’étre
faite ne doit en aucune maniere étre considérée
comme exhaunstive. Des équipages spéciaux
sont régulierement construits pour permettre
la construction de tabliers a bracons ou a
voiles latéraux voire hybrides (pont sur le Bras
de la Plaine, pont du Vecchio, pont de la
Corniche a Dole, etc...) [CHUO02], [PAU 00].

Modifications d’équipages en vne
de leur réutilisation

Compte tenu du cott de fabrication tres élevé
d'une paire d’équipages mobiles, il est fréquent
qu’on souhaite réutiliser sur un chantier des
équipages concus pour un chantier précédent.
Les tabliers des grands ponts ne bénéficiant
malheureusement d’aucune standardisation,
des modifications importantes doivent
souvent étre apportées aux équipages pour
leur permettre de construire le nouveau
tablier. Compte tenu des risques encourus, la
conception, les calculs et 1a mise en ceuvre de
ces modifications doivent €tre traités avec le
méme soin que la conception et la fabrication
initiale des équipages.

Poids des équipages

Le poids des équipages mobiles concus sur
mesure pour un ouvrage donné est en général
assez proche de la moitié du poids du voussoir
courant le plus lourd. Ce ratio est cependant
parfois dépassé, en particulier lorsque

st
Fig. 6.15 - Poutre supérieure JMI
de transfert

Ponts en béton précontraint constritits par encorbellements successi
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I'équipage est réutilisé et qu’il a été congu a
l'origine pour un tablier plus large que eclui
qu’on cherche a construirc.

6.1.3 - LES VOUSSOIRS-DEVIATEURS

Les voussoirs-déviateurs des ponts 1 précon-
trainte mixte sont dans leur tres grande
majorité exécutés en deux phases : la section
courante est réalisée avec I'équipage mobile
utilis€¢ pour les voussoirs courants ; la poutre
bassc et les voiles-déviateurs sont exccutés a
faide d’'un coffrage en bois, l¢ bétonnage
s'effectuant par des lumicres laissées dans le
hourdis supérieur au droit des voiles
(Fig. 6.16). Dans cette méthode, les aciers en
attente des voiles doivent étre repliés puis
dépliés - ce qui nécessite d’avoir recours a des
aciers Adx - sous peine de géner le ripage du
noyau intérieur des équipages. Pour éviter ces
manipulations, des dispositifs de raboutage
sont de plus en plus utilis¢s a la liaison dmes /
voiles-déviateurs. Il est désormais également
possible d'utiliser des aciers HA spéeiaux
pouvant subir un cycle pliage-dépliage sans
altération de leur résistance.

Fig. 0,160 - Exccution en Setra

seconde phase des voiles

deviateurs

Il existe quelques ouvrages dont les voussoirs-
déviateurs ont ¢té exécutés en une scule
phase. Pour certains d’ertre eux, un noyau
métallique spécifique a méme été construit
pour ces seuls voussoirs.

6.1.4 - LES VOUSSOIRS
EN SURENCORBELLEMENT

Les voussoirs exécutés en surencorbelilement
sont, sur le plan construet.f, assimilables a des
voussoirs courants. Ils sont done exécutés a
I'aide des équipages mobiles prévus pour ces
VOUSSOirs.

6.1.5 - LES VOUSSOIRS DE CLAVAGE

Les voussoirs de clavage sont en général
exécutés ¢n une scule phase, a aide d’un des
équipages mobiles servant a la réalisation des
voussoirs courants. 8’il est possible d’extraire
simplement le noyau central une fois le clavage
exécuté, on coffre les parties intérieures du
clavage avec le novau d’origine, comme pour
les voussoirs courants. Si ce n'est pas le cas, ce
qui constitue la situation de loin la plus
fréquente, il faut concevoir ct utiliser un noyau
intérieur spécifique, qui puisse etre démonté
en petits morceaux facilement transportables.
Il faut noter que Putilisation des équipages
courants pour réaliser les voussoirs de clavage
est la situation la plus courante mais qu’elle
n’est pas systématique. Sur certains chantiers,
les entreprises préferent construire des outils
de clavage spécifiques, pour récupérer au plus
vite leurs équipages mobiles.

Pendant les opérations de clavage, l'outil
coffrant est en appui simple sur chacune des
deux extrémités des (I¢aux car il ne serait pas
assez solide pour reprendre les effets
thermiques qui se développeraient dans la
travée rendue continue. Lorsque ['outil
coffrant est un outil spécial, ces conditions
d’appui ne posent pas de proble¢mes. Lorque
I'outil est I'un des équipages mobiles coffrant
les voussoirs courants, des précautions
particulieres doivent étre prises car ces outils
sont conc¢us pour travailler majoritairement c¢n
porte-a-faux.

Sur certains chantiers, il convient de completer
I'outil de coffrage que nous venons de décrire
par un dispositif empéchant certains mouve-
ments parasites des fléaux et notamment leur
rotation autour de I'axe des piles sous 1'effet
du vent. Ce dispositif est en général constitué
de poutres longitudinales fixées aux encorbel-
lements du dernier voussoir courant de
chaque fl€au.

L'heure du bétonnage d’un voussoir de clavage
doit étre choisie avec précaution. Il convient
cn effet d'éviter que des effets thermiques
importants ne se développent entre la prise du
béton - moment a partir duquel la travée
devient continue - et la mise en tension des
premiers cables éclisses. Un bétonnage en fin
de soirée est ainsi recommandé pendant les
périodes tres ensoleillées.

Ponts en béton precontraint constricits per encorbellements successifs
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Le délai d’exécution d’'un voussoir de clavage
est compris entre deux et trois jours selon les
chantiers.

6.1.6 - LES TRONCONS D’EXTREMITE

Dans la majorité des cas, le profil en long du
terrain naturel au voisinage des culées oblige a
construire les trongons d’extrémité sur un
étaiement horizontal reposant d’une part sur
le chevétre de la culée, et d’autre part, sur une
ou plusieurs palées provisoires métalliques
(Fig. 6.17), Sur cet éraiement, le tablier est
alors coffré et bétonné par plots de 3 a 4 m.

2 = . Setra
Fig. .17 - Construction

sur ¢triement du trongon

d'extrémité d'une travée de rive

Lorsque le profil du terrain naturel le permet,
il est toutefois possible de construire les
troncons d’extrémité du tablier sur des tours
d’étaiement, cette technique étant dans ce cas
plus économique.

Fig. 0.18 - Construction Setra

a I'équipage et avec palée
provisoire du troncon d'extrémité

d'une travée de rive

Il est aussi arrivé que les zones d’extrémités
soient construites directement a l'aide des
équipages mobiles ayant coffré les voussoirs
courants. Afin de limiter le déséquilibre du
fléau, une palée provisoire est placée sous le
dernier voussoir courant coté culée puis
matée apreés mise en tension des cables de
fléau associés a ce voussoir. Cette palée
permet également de limiter la flexion dans la
zone d’extrémité du tablier (Fig. 6.18) [DEM 02].

6.1.7 - LA STABILISATION DES FLEAUX

On trouvera dans ce qui suit des éléments
technologiques concernant la stabilisation des
fléaux et complétant le chapitre 5 du présent
guide.

6.1.7.1 - La précontrainte de clouage

La précontrainte de clouage généralement
utilisée est constituée de cibles. En partie
basse, selon les piles, ces cibles peuvent étre
ancrés soit en sous-face du chevétre, soit dans
le fat en formant une boucle, soit encore dans
les semelles de fondation. En partic haute, ils
devraient étre ancrés griace a des plaques
d’ancrage logées dans le hourdis supérieur du
VSP. Cette disposition étant impossible en
raison de la densité de ferraillage régnant dans
ces pieces, les ancrages sont logés dans des
blocs en béton préfabriqués posés sur le
dessus du VSP et déposés apres détension des
cables de clouage. Afin d’assurer une bonne
transmission des efforts entre le VSP et ces
blocs, une résine ou un mortier est interposé
entre ces ¢léments.

Quelques entreprises ont également utilisé
des barres pour réaliser la précontrainte de
clouage. Cette disposition est cependant
vivement déconseillée car toute erreur de
positionnement des gaines de précontrainte
peut induire des flexions parasites dans les
barres, voire empécher purement et simplement
I’enfilage des barres.

6.1.7.2 - Les cales en béton

Quand la téte de pile est assez grande pour
accueillir en méme temps les appareils
d’appuis, les cales, les cibles de clouage ct les
vérins, le systeme de stabilisation le plus
économique est constitué d’'une précontrainte
de clouage et de cales en béton fretté parallé-
Iépipédiques posées directement sur la téte de
pile (Fig. 6.19).

Ponts en béton précontraint constritits par encorbellements successifs
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Pendant la construction, les fléaux reposent
sur les cales en béton, les appareils d’appui
étant en place mais sans contact avec le VSP.
Apres clavage, on procede a la mise sur appuis
définitifs, qui s’effectue comme suit ¢

1 - on souleve le tablier a Vaide de vérins,

2-on mate le vide au-dessus des appareils
d’appui,

3 - on repose I'ouvrage sur le matage durci.
Une fois ces opérations effectuées, les cales ne

sont plus en contact avec le VSP et peuvent
alors étre retirées avee une grue.

‘5. . Setra

0.1.7.3 - Les cales en béton sur boites
a sable

Lorsque les dimensions des tétes de piles ne
permettent pas de prévoir ¢ote a cote des
vérins et des cales, les fléaux sont exécutés sur
des cales en béton posées sur des boites a
sable constituées d'une enveloppe métallique
démontable, remplie de sable calibré
(Fig. 6.20). Une fois les opérations de clavage
terminées, on procede conime précédemment
au matage du vide entre le dessous du VSP et
le dessus des appareils d’appui, puis on retire
le sable contenu dans les boites par soufflage

Setra

Fig. 0.20 - Cale de stabilite
en héton posée sur une

boite i suble

ou par d'autres moyens (Fig. 6.21). Ce faisant,
on transfere progressivement et sans aucun
vérin la réaction d’appui du tablier des cales
de stabilité vers les appareils d’appui définitifs.

Il existe une grande vari€été de boites 2 sable.
Sur les chantiers les plus simples, celles-ci sont
rectangulaires et au nombre de quatre par pile.
Sur les chantiers les plus complexes, les boites
a sable sont de véritables appareils
d’appui a pots cylindriques, et leur nombre
peut atteindre une douzaine par pile. Quel que
soit leur type, ces boites doivent étre dimen-
sionnées et calculées pour étre indéformables.
Dans le cas contraire, on risque une mauvaise
répartition des réactions d’appui entre les
boites a sable et, donc, des désordres structurels
et/ou géométriques.

On notera également que ce dispositif nécessite
une bonne maitrise de la géométrie des fléaux.
En effet, la boite a sable ne pouvant que se
vider, il ne permet pas de soulever le tablier en
cas de problemes.

0.1.7.4 - Les rérins

Bien que cette technique soit rarement utilisée,
il est également possible d'exécuter un fléau
entierement sur vérins. Les avantages de cette
technique sont de regrouper dans un seul
dispositif les fonctions de vérinage ¢t de calage
et donc de limiter la taille des tétes de pile
nécessaires. En contrepartie, les vérins, qui
doivent étre impérativement pourvus d’écrous
de sécurité, sont immobilisés pendant toute la
durée de construction des fléaux.

Setra

Fre. 6.21 Déail dune

hotte 4 siable ouvert



6.1.7.5 - Autres méthodes

Lorsque I'ouvrage présente une hauteur faible
au dessus du terrain naturel et que la téte de
pile a des dimensions insuffisantes pour
recevoir des cales, par exemple parce qu'il
s'agit du doublement “a I'identique” d’un
ouvrage de conception ancienne, il est
possible de stabiliser les fléaux grice a des
palées provisoires situées de part et d’autre
des piles (Fig. 6.22). Ces palées, généralement
constituées par des tubes métalliques remplis
de béton, sont fixées en bas sur le dessus de la
semelle des piles et, en haut, sous le hourdis
inféricur des voussoirs sur piles ou des
premiers voussoirs courants.

N

Fig. 6.22 - Stahilisation Setra
d'un fléau par palées

tubuliires métatliques

Pour le second viaduc de Saint-André de
Cubzac, toujours en raison de tétes de pile
trop petites, des systemes mixtes avec cales et
haubans ont été utilisés pour stabiliser les
fléaux [JAE 00].

Pour étre tout a fait complet, il faut également
citer le second viaduc de Gennevilliers sur la
Seine, pour 'autoroute A15, qui a été équipé
d'appareils d’appui a pot auto-vérinables par
injection de caoutchouc siliconé [CHA 94].

6.1.8 - LES BLOCS D’ABOUTS
PREFABRIQUES

Afin de permettre une mise en tension tres
rapide des cibles de fléaux, les entreprises
préfabriquent parfois le béton qui entoure les
plaques d’ancrage de ces cables.

Sur les premiers ouvrages, les cables de fléaux
étant souvent ancrés assez bas du fait d’un
tracé devant réduire I'effort tranchant, ces
éléments étaient situés dans les ames du caisson
et présentaient une forme rectangulaire.

Aujourd’hui, des blocs rectangulaires sont
encore utilisés lorsque plusieurs cibles doivent
étre ancrés tres pres les uns des autres. Par
contre, lorsque les cibles sont isolés, de plus
en plus d’entreprises utilisent des blocs préfa-
briqués de forme cylindrique, comportant
comme seule armature une frette hélicoidale a
spires jointives constituant par ailleurs le
coffrage extérieur du bloc préfabriqué
(Fig. 6.23 et 6.24).

Fig. 0.23 - Blocs d'abouts Setra

cylindriques

Setra

Fig. 6.24 - Bloc d'about
cylindrique en place
dans I'équipage

6.1.9 - INFLUENCE DES EQUIPAGES
SUR LE DIMENSIONNEMENT
DU TABLIER

En flexion longitudinale, le poids des équipages
mobiles doit impérativement étre pris en
compte dans les calculs car il conduit 2 une
augmentation des efforts dans la structure, en
particulier pendant la construction des fléaux.

Les équipages mobiles peuvent également
influencer le positionnement des cibles de
fléaux et des cibles éclisses, car leur fonction-
nement fait appel a des barres de précontrainte
qui traversent les hourdis prés des dmes,
la ou sont situés les cidbles de précontrainte
intérieure. Lorsqu’on étudie un projet faisant

Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs
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appel a des équipages niobiles réutilisés, il
n’est pas possible de choisir la position de ces
barres et il faut en tenir compte pour le dessin
du cablage de fléaun.

En flexion transversale, il y a également lieu de
tenir compte des cfforts induits par les
€quipages mobiles. Ces cfforts conduisent le
plus souvent a renforcer localement le
ferraillage du hourdis supérieur et de la partie
haute des imes (Fig. 6.25)

En conclusion, une collaboration trés étroite
entre le service des méthodes et le bureau
d’études est indispensable pendant les études
d'exécution d’un ouvrage construit par
encorbellements successifs.

6.2 - LA CONSTRUCTION PAR
VOUSSOIRS PREFABRIQUES

On considére en général que la préfabrication
d’un tablier est plus économique que sa
construction in situ lorsque le nombre de
voussoirs a construire dépasse 350 a 400 unités,

Des difficultés particulieres peuvent cependant
déplacer ce seuil, 4 la hausse comme 2 la
baisse.Ainsi, un délai contractuel tres court ou
des conditions climatiques difficiles augmentent
I'intérét de la préfabrication. Au contriire,
I’absence de place disponible pres du chantier
ou des conditions d'acces difficiles peuvent
imposer la construction eri place d’un ouvrage
pourtant asscz long,

Parmi les ouvrages francais construits récem-
ment selon cette technique, on retiendra le
pont de I'lle de Ré, le viaduc de Saint-André
pour l'autoroute A43 en Maurienne, le viaduc
de Rogerville sur A29 [JAC 98], le second
viaduc d’A20 sur la Dordogne, a Saint-Andr¢ de
Cubzac [JAE 00], et, enfin, les viaducs
d’Avignon pour le TGV Méditerranée.

6.2.1 - L’ATELIER DE PREFABRICATION
DES VOUSSOIRS

L'atelier de préfabrication est installé sur un
terrain d’environ deux hectares de superficie,
qui est en général situé au bord du franchisse-
ment, mais qui peut aussi étre situé a plusieurs
kilometres. Il peut étre décomposé en deux
grands secteurs, le premier dédié a la construction
des voussoirs, le second a leur stockage
(Fig. 6.26).

Réaction de ['appul support de ia
/ poutre supérieure

|—_\

-v

Précontrainte des suspentes

des poulres latérales

Fig. 6.25 - Excemple d'efforts
locaux exerces en construction

pur Féquipage mobile sur le ciisson

Setra

Fig. 0.20 - Vue geénérale
dune installiation

de pretabrication pur cellules

Doucine en bois

Fig. 6.27 - Prefabrication

sur doucine

Depuis une dizaine d’années, la construction
des voussoirs s'effectue toujours a I'aide de
cellules de préfabrication. Bénéficiant des
progres importants accomplis dans le domaine
de la maitrise de la géométrie, cette méthode
s’est définitivement imposée sur la méthode
du banc long avec doucine (Fig. 6.27), plus
coliteuse et plus encombrante.

Donts e béton précontraint construdts par encorbellements successifs
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Fig. 6.30 - Détail d'une cellule de préfubrication
(de gauche 2 droite, le voussoir contremoule
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Une cellule de préfabrication est un atelier de
travail de l1a longueur de deux a trois voussoirs
courants, sur lequel sont effectuées les
opérations de coffrage et de bétonnage d’'un
voussoir (Fig. 6.29 et 6.30). Latéralement, le
coffrage est assuré par deux joues métalliques ;
longitudinalement, cette fonction est assurée
cOté clef par un masque métallique et coté pile
par le voussoir n-1, ce qui permet d’assurer
une parfaite conjugaison entre les différents
éléments (Fig. 6.28). Une cellule bien congue
produit un voussoir courant par jour ou un
voussoir sur pile tous les deux jours. Afin de
tenir des cadences aussi élevées, les cellules
sont équipées de mits de bétonnage alimentés
en béton par des canalisations ou des
convoyeurs reli€és a une centrale de chantier.
Elles recoivent également des cages d’arma-
tures completes, préfabriquées sur des gabarits
par des ateliers spécialisés et équipées de tous
leurs inserts (gaines, plaques d’ancrage, rails
d’ancrage).

Ponts en héton precontraint construits par encorbellements successifs
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Selon le nombre de voussoirs a exécuter, le
nombre de cellules peut varier de trois a
plusieurs dizaines. Une partie de ces cellules
sont dédiées aux voussoirs sur piles et sur
culées, les autres se consacrant aux voussoirs
courants.

Les voussoirs sur piles sont tonjours coupés en
deux, de maniére a ne pas surdimensionner le
matériel de transport et de levage. Les demi-
voussoirs sur piles sont exécutés cote a cote
dans des cellules spécialisées ; apres séparation,
ils sont acheminés vers les cellules dédiées
aux voussoirs courants pour servir de contre-
moules aux premiers voussoirs courants de
chaque fleau. Selon les chantiers, les voussoirs-
déviateurs sont soit exécurés dans des cellules
spécialisées, soit exécutés dans les cellules des
voussoirs courants, I'exécution des voiles
s’effectuant alors en seconde phase et hors
cellule pour ne pas modifier le cycle des
voussoirs courants. Des cellules spécialisées
sont également dédiées anx voussoirs d'articu-
lation, lorsque le tablier en comporte.

Compte tenu des erreurs qu'ils doivent rattraper,
les clavages ne sont pas préfabriqués mais
coulés en place. Leur longueur est également
réduite a quelques dizaines de centimetres.

Les voussoirs sont stockés sur laire de
préfabrication pendant un délai compris entre
un et trois mois. La résistance du béton au
moment de la pose des voussoirs est donc tres
élevée, ce qui permet de se passer des blocs
d’ancrage préfabriqués décrits précédemment
(voir 0.1.8). Le stockage s'effectue en général
sur un scul niveau. Si nécessaire et moyennant
une justification des voussoirs par le calcul, il
peut aussi s’effectuer sur deux, voire trois
niveaux. Les voussoirs sont transportés a 'aide
de grands portiques roulants, d’abord depuis
les cellules vers leur emplacement de stockage,
puis depuis ce lieu jusqu’a un engin de
transport (barge, fardier, etc...).

6.2.2 - LE TRANSPORT DES VOUSSOIRS
PREFABRIQUES

6.2.2.1 - Le trausport par fardier

Le mode de déplacement des voussoirs le plus
utilis¢ est le transport par fardier sur pneus
(Fig. 6.31). Selon les chantiers et le mode de
pose retenu, le fardier se déplace soit sur le
tablier déja exécuté soit sur une piste tracée
au sol le long de 'ouvrage a construire. Son

Fig. 0.31 - Fardier

transport « OUSSOLT

chargement est effectué a l'aire de préfabrication
en général par un portique de manutention,
son déchargement étant réalisé par I'engin de
pose (voir 6.2.3 ci-dessous).

6.2.2.2 - Le transport par barge

Lorsque 1'ouvrage franchit une voie d'eau
navigable ou pouvant étre rendue navigable
par exemple par dragage, il est aussi possible
de déplacer les voussoirs a l'aide de barges
[JAE 00].

6.2.3 - LA POSE DES VOUSSOIRS
PREFABRIQUES

6.2.3.1 - La pose q la pontre de lancement
Généralités

La méthode la plus couramment utilisée pour
poser des voussoirs préfabriqués par encor-
bellements successifs fait appel a une poutre
de lancement. Cet outil, souvent appelé aussi
lanceur, est un engin de manutention auto-
déplacable, qui s’appuie sur le tablier et sur les
piles, et qui s’affranchit donc de presque
toutes les contraintes du franchissement
(Fig. 6.32). Son colit initial est tres élevé mais la
poutre est en général concue pour étre
utilisée sur plusicurs chantiers successifs, ce
qui permet d'amortir son colit sur une longue
période.

De nombreux ouvrages ont ¢té construits ces
dernieres années selon cette méthode. En
France, les plus marquants sont les ouvrages
de Sylans et Glacieres sur l'autoroute A40
[BOU 901, le pont de I'lle de Ré, les ouvrages
du Boulonnais ¢t le viaduc de Rogerville sur
I'autoroute A29 [JAC 98] et 'ouvrage de Saint-
André sur 'autoroute de la Maurienne (A43). A
I’étranger, il faut citer les viaducs d’acces du
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Fig. 6.32

de lancement courantes

l pont roulant

[

palonnier

%

poutre principale triangulée

béquilles

poutre de ripege
vénns de réglage

1ablier en cours de pose

Fig. 6.33 - Coupe
transversiale d'une poutre

second franchissement sur la Severn [COM 96],
en Angleterre, les viaducs d’acces au viaduc de
I'lle du Prince Edouard [COM 98], au Canada,
ainsi que de nombreux ouvrages urbains en
Thailande et 2 Hong Kong.

Structure des poutres de lancement
courauntes

Les lanceurs courants s¢ décomposent en
une dizaine d’éléments, tous entiérement
métalliques (Fig. 6.33 et 6.34) :

o deux poutres en treillis de section triangulaire,
de hauteur comprise entre 3 et 5 m, de
longueur comprise entre 100 et 250 m selon
les poutres, constituées de troncons assemblés
par des barres de précontrainte,

e deux pylénes, avant et arriére, servant
d’appuis principaux,

edeux béquilles, avant et arriere, servant
d’appuis secondaires,

o deux ponts roulants circulant sur les poutres
en treillis et prenant en charge les voussoirs.

Les pylones et les béquilles pcuvent sc déplacer
longitudinalement le long des poutres en
treillis grace a un systeme de cabestans. Les
pylones peuvent également bouger transversa-
lement, par exemple pour construire des
parties courbes, en coulissant dans les poutres
transversales sur lesquelles ils sont posés. Les
ponts roulants sont équipés de palonniers. Ces
derniers permettent de placer les voussoirs
dans une position aussi proche que possible
de leur position finale, tant longitudinalement
que transversalement et ce, quelle que soit la
géométrie a atteindre.

Le poids d’'un lanceur courant est compris
entre 300 et 600 tonnes. Son délai d’exécution
est d’environ un an et son cofit varie entre 1,5
et 3 millions d’euros.

Ponts en beton précontraint construits par encorbellements sitccessifs
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Pendant la pose des voussoirs sur piles de
Iappui Pn, le lanceur repose sur ses deux
pylénes et sur la béquille avant. Une fois les
deux demi-VSP assemblés, réglés et cloués, la
béquille arriére est sortie et le pylone avant
coulisse pour venir se placer sur le dessus du
VSP de la pile Pn. La poutre peut alors avancer
de facon a ce que le pylone arriere se place au
bout du fléau centré sur Pn-1.La béquille avant
se met alors en bout de pylone, coté Pn+1,
pour ne pas géner la pose des voussoirs
courants. Cette derniére peut alors commencer
(Fig. 6.35).

Pendant la construction d’un fléau, les deux
voussoirs symétriques V et V' sont posés
généralement 'un apres l'autre. Sur certains
chantiers, une méthode dite de pose en symé-
trique a été utilisée. Cette méthode, qui consiste
a synchroniser la libération des voussoirs V et
V’ par les deux chariots, limite les sollicitations
subies par les appuis en supprimant les
situations de déséquilibre non accidentelles.

Lorsque le tablier comporte deux tabliers
paralleles, il est tres fréquent que les fléaux
contigus Fa et Fb des deux tabliers soient
exécutés simultanément. Pour ce faire, les deux
pylones sont posés sur des rails transversaux
enjambant le vide central, ce qui permet au
lanceur de passer d’un tablier a 'autre et donc
d’assembler le fléau Fa immédiatement apres
le fléau Fb. Cette méthode est aussi utilisée
lorsque le tablier comporte deux caissons
reliés par le centre et que le chantier réalise et
pose chaque caisson avant de procéder a un
clavage longitudinal de ces caissons. D’une
maniere générale, cette technique permet
d’obtenir de meilleurs rendements dans les
taches de pose et de mise en précontrainte des
voussoirs. Dans le cas de caissons accolés, elle
permet aussi de réduire considérablement le
fluage différentiel entre les deux caissons.

Poutres de lancement particuliéres

Sans rechercher I'exhaustivité, il nous a paru
intéressant d’évoquer quelques poutres
particulieres récemment congues ou utilisées
par des entreprises francaises, en France ou a
I’étranger.

Sur le chantier du pont de I'lle de Ré, c’est une
poutre de lancement hauban€e qui a été
utilisée. Cette disposition a permis de conserver
des poutres en treillis de hauteur raisonnable -

ce qui était important pour limiter les effets du
vent - malgré lI'importance des travées a
franchir (110 m) (Fig. 6.30).

Setra

Fig. 6.36 - La poutre de
lancement haubanée

du viaduc de lile de R¢

Aux Etats-Unis, sur le chantier du viaduc de
I'autoroute H3, sur I'ile d’Oahu, dans I'archipel
d’Hawai, le lanceur comportait deux poutres
supérieures indépendantes, roulant chacune
sur un tablier mais reliées par un pont roulant.
Cette disposition permettait la pose des
voussoirs des deux tabliers paralleles, alors
que ceux-ci étaient dénivelés et séparés par un
vide central trés important.

6.2.3.2 - La pose a la grue

Quand la hauteur des piles n’est pas trop
importante et qu’il est possible de faire circuler
un engin lourd au pied du tablier, on peut
poser les voussoirs préfabriqués a l'aide de
grues, ce qui réduit considérablement l'inves-
tissement initial.

Lorsque 'ouvrage franchit une étendue d’eau,
la pose s’effectue a I’aide d’'une grue a fleche
en treillis fixée sur une barge (Fig. 6.37), de
200 a 500 t de capacité. Lorsque l'ouvrage
surplombe des zones a terre, la pose s’effectue
a l'aide d'une grue sur chenilles a fleche en
treillis de méme puissance (Fig. 6.38). Compte
tenu de 'ordre de pose des voussoirs, 1a grue
se déplace en permanence d’une extrémité du
fléau a I'autre.

Quel que soit le type de grue utilisé, un palon-
nier est interposé entre le crochet de 1a grue et
les voussoirs. Lorsque le dévers et le profil en
long sont peu marqués, le voussoir peut étre
guidé par des profilés d’accostage ; le palonnier
peut donc étre tres simple. Lorsque le dévers
ou le profil en long sont trés marqués, il est
préférable de présenter les voussoirs dans une
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position proche de leur position finale, ce qui
nécessite des palonniers beaucoup plus élabo-
rés, avec réglage transversal et/ou longitudinal.

Plusieurs ouvrages ont €té réalisés selon cette
technique ces derni¢res années. Les plus
marquants sont le viaduc d’Arcins sur la
Garonne a Bordeaux [ABE 94], le second viaduc
sur la Dordogne a Saint-André de Cubzac
[JAE 00], pour I'autoroute A10, et les viaducs
“central” et “Expo” du pont sur le Tage, a
Lisbonne.

6.2.3.3 - Autres méthodes de pose

Outre la poutre de lancement et la grue,
d’autres méthodes de pose des voussoirs
préfabriqués sont envisageables.

Quand on peut amener chaque voussoir a
I'aplomb de son emplacement final, il est
possible de lever des voussoirs ou des parties
de voussoirs “au treuil”, ¢’est-a-dire avec des
poutres métalliques légeres hissant les
voussoirs jusqu’au tablier, Cette méthode a été
utilisée au moins sur quatre chantiers ¢n
France : sur le viaduc des Falaises de 'autoroute
A20 et sur le pont d’Ottmarsheim, pour lever
des voussoirs entiers ; sur le viaduc de
Sermenaz et sur le viaduc de I'Arrét-Darré
([SER 90], Fig. 6.39), pour lever des morceaux
de voussoirs.

Sur le chantier du West Kowloon Expressway,
a Hong Kong, le site accueillant I'ouvrage étant
totalement vierge, les voussoirs ont été poses a
I'aide d'un portique de pose roulant de part et
d’autre du tablier (Fig. 6.40), a linstar de ce
qui avait été fait pour les viaducs de la Khurays
Road, a Riyad et, plus pres de nous, sur le pont
de I'A10 franchissant la Loire, a Tours.

. Campenon Bernard
Fig. 0.38 - Pose i P
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6.2.4 - LE BRELAGE PROVISOIRE

Afin de libérer aussi vite que possible 'engin
de pose, les entreprises procedent a un brélage
des voussoirs en cours de pose avant de
mettre en ocuvre la précontrainte de fléau. Ce
brélage, qui est démonté une fois les cibles
définitifs tendus et la colle époxy durcie, est

Ponts en betor précontraint constridls par encorbellements successifs


po.se

Fig. 6.41 - Ancrage Bouygues
par sabot d'unc

barre de brélage

constitué de barres, en général @ 36 mm,
ancrées soit dans des bossages situés en haut
et en bas des ames, soit dans des montants
d’ames, soit dans les hourdis (Fig 6.41). La
contrainte normale exercée par ces barres doit
étre d’environ 0,2 MPa, ce qui permet un bon
étalement et la prise de la colle époxy et évite
toute décompression des fibres extrémes.

6.2.5 - LES CLAVAGES

Les clavages entre fléaux sont exécutés de
maniere traditionnelle, en coulant en place un
joint d’une vingtaine de centimetres. Compte
tenu de cette tres faible longueur, les entre-
prises utilisent souvent pour cette tiche des
coffrages bandes (Fig. 6.42).

6.2.6 - LES TRONCONS COTE CULEES
DES TRAVEES DE RIVE

Comme pour le coulage en place, les extrémités
coté culées des travées de rive sont en général
construites sur cintre. Dans le cas des
voussoirs préfabriqués, les voussoirs corres-
pondants sont posés et assemblés sur un
cintre. Afin de permettre les mouvements
nécessaires 4 une parfaite conjugaison des
clefs, des cales ou des vérins sont interposés
entre le dessous des voussoirs et le dessus du
cintre.

6.2.7 - LE COLLAGE DES VOUSSOIRS

Avant pose, une colle époxydique est mise en
place sur la face coté pile du voussoir en cours
de pose. Cette colle est étalée juste avant la
pose, a la main, et son épaisseur doit étre
d’environ 1 mm.

Bouygues

Fig. 6.42 - Ex¢cution
d'un clavage avec des

coffrages bandes

6.2.8 - LA STABILISATION DES FLEAUX

Comme nous I'avons écrit dans la partie de ce
chapitre consacrée aux voussoirs coulés en
place, le systeme de stabilisation des fléaux
est en grande partie conditionné par les
dimensions des tétes de pile. Dans ces
conditions, les techniques de stabilisation
possibles sur les ponts a voussoirs préfabriqués
sont les mémes que celles que nous avons
décrites au 6.1.6 ci-dessus. Toutefois, la
conjugaison des voussoirs ne permettant pas
de corriger facilement la géométrie des fléaux,
ces derniers sont souvent construits en appui
sur un ensemble de vérins équipés d’écrous de
sécurité. Lorsque, au contraire, des cales
classiques sont utilisées, un matage doit étre
réalisé entre le dessus de celles-ci et la sous-
face des voussoirs sur pile, pour corriger les
défauts d’exécution et de pose de ces picces.

Pour étre tout a fait complet, nous préciserons
enfin que les fléaux sont parfois stabilisés par
la poutre de lancement elle-méme, comme ce
fut le cas sur les chantiers des viaducs de
Baldwin, aux Etats-Unis [FUZ 94], et de B3Sud,
au Nord-Est de Paris.

6.2.9 - VITESSE DE CONSTRUCTION

La vitesse instantanée d’un chantier faisant
appel a la préfabrication varie de maniere
importante. Au début du chantier, la vitesse de
progression ne dépasse pas 3 m par jour ;
lorsque le rythme de croisieére est atteint, elle
atteint au contraire 12 m, soit quatre voussoirs,
par jour. En moyenne, la vitesse est ainsi de

6 m par jour.
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6.2.10 - INFLUENCE DIS METHODES
SUR LE DIMENSIONNEMENT
DES OUVRAGES

Les poses 2 la grue ou au portique n’engendrent
que tres peu d’efforts longitudinaux sur le
tablier, les charges appliquées aux fléaux se
limitant au poids des éventuelles passerclles
de travail. Lorsque les voussoirs sont posés a la
poutre de lancement ou au treuil, des efforts
plus importants, dus aux poids de ces dispositifs
et des voussoirs manutenticnnés, se développent
dans le tablier et doiven: donc étre pris en
compte.

En flexion locale, quelle que soit la méthode
de pose utilisée, il convient de vérifier que le
ferraillage des voussoirs est capable de
reprendre les moments transversaux qui se
développent pendant le stockage et la manu-
tention des voussoirs. Lorsque la construction
se fait au moyen d’une poutre de lancement
et/ou prévoit le passage d'un fardier, il
convient également de prendre en compte les
cfforts locaux engendrés par ces engins dans
le dimensionnement du ferraillage passif des
VOUSSoirs.

Comme pour la construction par voussoirs
coulés en place, il y a lieu de bien étudier
conjointement le positionnement  des
suspentes de manutention et des cibles
intérieurs, afin d’éviter toute interférence
cntre ces éléments.

En conclusion, comme pour la construction
des tabliers avec des voussoirs coulés en
place, le calcul et la construction des tabliers
a voussoirs préfabriqués construits par
encorbellements successifs nécessitent une
collaboration tres étroite entre ingénicurs du
burcau d’études et ingénieurs du service
Méthodes.
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Ce chapitre traite des countréles et
Drécautions particuliéres a mettre en
ceuvre pendant les travaux. Il s’attache
a aborder et a développer les sujets
concernant la construction des ponts
coustruits par encorbellement.

Ce faisant, il s’iutéresse plus largement
aux controles et précantions particuliéres
auxquels il convient d’étre attentif lors
de la réalisation de tous les types de
grands ouvrages.

CONTROLES
SUR CHANTIER

7.1 - GENERALITES

Les contréles sur un chantier concernent
principalement la qualité, les quantités et le
suivi des délais. Seuls les contréles qualitatifs
seront abordés dans le présent chapitre.

Les controles avant exécution visent essentiel-
lement a faire le point sur les méthodes
qui sont susceptibles d’étre utilisées par
I’entreprise et qui vont en partie permettre de
préciser certaines des spécifications du marché.

Certains de ces controles ne seront pas abordés
dans ce chapitre ; il s’agit en particulier de
I'agrément des entreprises, du controle des
plans et des notes de calcul, du contréle du
SOPAQ et du PAQ.

D’autres controles avant exécution feront par
contre l'objet de développements dans les
sous-chapitres qui suivent ;il s’agit en particulier
du controle et de I'agrément des matériaux, du
controle des matériels utilisés et du controle
des processus.

Les contrdles pendant 'exécution des travaux
sont une vérification de la bonne application
des spécifications techniques et du bon respect
des regles de I'art. lls sont développés selon
divers aspects dans les sous-chapitres suivants.

Les contrdles apres exécution des travaux sont
plutdt une constatation d’atteinte des objectifs
fixés. Si les deux types de contrdles précédents
ont été appliqués, ils ne sont qu'une formalisa-
tion des résultats. lIs ne seront donc abordés
que de facon accessoire dans le présent
chapitre.
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7.2 - LE CONTROLE
DE LA GEOMETRIE

La qualité et la précision de tous les travaux
de topométrie a réaliser avant I'exécution de
I'ouvrage, pendant les travaux et apres la
construction, dépendent pour une part
importante du soin qui a été apporté dans
I’élaboration du canevas géométrique.

Le fascicule 4 intitulé “Instruction technique
sur la surveillance et U'entretien des ouvrages
d’art : topométrie” e¢st actuellement en
préparation au Setra. Son annexe 3 précise un
certain nombre de définitions qui permettent de
spécifier le vocabulaire a utiliser pour clarifier
les échanges dans ce domitine.

Les notions de point de mesure, de repere, de
référentiel et de réseau sont ainsi définies ;
elles sont explicitées ci-dessous.

Point de mesure

Un point de mesure est un point auquel seront
attribuées des coordonnces pour suivre les
déplacements relatifs ou absolus.

Trois catégories de points de mesure peuvent
étre définies :

e un point matériel d’ouvrage : téte de rivet,
trou, marquage a la peinture, coup de
pointeau ;

« un point d'une piece fixée ou scellée sur une
structure : cible, plot de nivellement ;

o un point défini par rapport a une piece fixée
ou scellée sur une structure, congue pour
recevoir des accessoires positionnés en
centrage forcé.

Repére

Un repére est l'association d’un systeme
d’axes orthonormé et d'un point dont on
souhaite mesurer les deéplacements et qui
constitue 'origine du systéme d’axes.

En regle générale, le repere orthonormé est
défini comme suit :

o I'axc Ox suivant la tangente a 'axe longitudinal
du tablier,

Ponts en béton preécontraint

« I'axe Oy suivant la normale a I'axe longitudinal
du tablier,

e 'axe Oz vertical ascendant.
Réfeérentiel

Un référentiel est un systeme d'axes orthonormé
(Ox, Oy, Oz) associé a un point origine O,
permettant le repérage de la position de tout
point de l'espace.

Ce systeme conventionnel, constituant le repére
de travail du géometre qui I'a fixé lors de la
premiere opération de topométrie, permet d'y
calculer la position des points de mesure.

Résean

Un réseau est une figure constituée de points
geénéralement matérialisés sur le site, déterminés
grice a un ensemble de mesures, en planimétrie
et/ou en altimétrie.

Dans le cadre de la surveillance topométrique
des ouvrages d’art, deux types de réseaux sont
utilisables : a repere absolu ou a mesures
relatives.

Les opérations de topométrie consistent 2a
déterminer la position de certains points dont
on veut suivre |'évolution, par rapport a un
réseau préalablement défini.

7.2.1 - LE CONTROLE
DE LA GEOMETRIE DES PILES

L'obtention d’une bonne géométrie du tablier
passe, entre autres, par la prise en considération
de I'ensemble des données pouvant intervenir
sur la géométrie des piles, et par la mise en
acuvre de contre-fleches permettant de
supprimer les dérives que ces données sont
susceptibles de provoquer.

7.2.1.1 - La prise en compte des tassements
verticaux

Les effets suivants doivent étre estimés avec
soin :

o le tassement des fondations sous l'action du
poids propre de la pile et du fléau,

e le raccourcissement élastique de la pile di
aux meémes actions,

constrivits bar encorbellementts siccessifa



o I'effet du retrait et du fluage sous I'action du
poids du fléau.

Le tablier repose généralement sur ses appuis
par lintermédiaire d’appareils qui sont mis
en ccuvre entre des bossages en béton. Une
mauvaise estimation du tassement vertical de
la pile peut étre compensée par un ajustement
de I'épaisseur de ces éléments ; cette opération
reste néanmoins délicate et doit étre soigneu-
sement préparée.

Dans le cas des ouvrages modestes, il peut étre
possible de ne considérer que le tassement des
fondations.

Cette approche permet de garantir un clavage
réussi. Les effets ci-dessus, peu importants
pour des ponts de dimensions réduites, sont
d’autant plus importants que les piles sont
hautes et les travées de grande portée. Des
piles d’'une centaine de metres de haut, des
portées de l'ordre de 180 m et un tablier de
20 m de large peuvent correspondre a des
descentes de charge de I'ordre de 20 000 tonnes
et des raccourcissements verticaux y compris
fluage avoisinant les 4 centimetres.

7.2.1.2 - La prise en compte des auires
pbénomeéunes

Dans le cas d’'un tablier rectiligne, seules les
tolérances de réalisation inhérentes a toute

construction peuvent conduire a des
décalages en plan entre fléaux.

I convient cependant de se souvenir qu’'un
gradient thermique peut agir sur un fit de pile
et provoquer un déplacement horizontal de la
téte de pile affectant les mesures de déplacement
lors de construction des fléaux.

Dans le cas de tabliers courbes, il est nécessaire
d’examiner I'effet du couple de torsion appliqué
au voussoir sur pile par le fléau en construc-
tion. Cet effet est d’autant plus sensible que la
pile est haute ou/et souple.

En effet, lorsque l'on construit un fléau
courbe, le couple de torsion appliqué au
voussoir sur pile a pour effet une flexion du
fat de pile et donc un déplacement de la
téte de pile. Il convient donc d’anticiper ce
déplacement en construisant la pile non pas
verticalement mais en Iui donnant une
pré-déformation contraire. La construction du
fléau aura alors pour conséquence :

e pour les premiers voussoirs, d’amplifier la
pré-déformation, puisque le poids de ces
voussoirs reste excentré par rapport au plan
contenant I'axe de la pile et tangent a Ia
courbe du tracé en plan du tablier,

o pour les voussoirs suivants, de redresser la
pile progressivement jusqu’a la verticale, si
I’anticipation a été correcte.

La précision du résultat suppose une bonne
connaissance de la rhéologie du béton utilisé,
et une constance de ses caractéristiques et de
ses conditions de mise en ceuvre tout au long
des phases de construction du fGt de pile.

1l apparait donc tres utile de réaliser des essais
de fluage sur la formule de béton retenue pour
estimer au mieux les déformations de I'ouvrage.

7.2.1.3 - Les poiuts de mesure ponr
le contréle de la géométrie

Plusieurs types de points de mesure peuvent
étre implantés dans 'ouvrage pour permettre
au géometre de controler la géométrie. Ils ont
chacun leur spécificité.

Le rivet

1l s’agit d’un dispositif de mesure en forme de
clou a téte hémisphérique. II est utilisé pour
effectuer le contréle de nivellement d'un plan
horizontal. Son cout est peu élevé. 1l doit
étre congu dans un matériau inaltérable et
indéformable pour résister aux agressions du
temps et du chantier. On doit en prévoir un
nombre suffisant pour permettre un suivi
efficace de la déformée.

Le médaillon

Il se présente sous la forme d’'une piece
en métal inoxydable que l'on scelle et qui
comporte une surface supérieure d’appui
hémisphérique. C’est le plan tangent horizon-
talement au-dessus de la sphere qui supportera
la mire.

Il est utilisé pour réaliser le controle de nivel-
lement d’'un plan vertical. Son colit est du
méme ordre que celui du rivet. Comme pour
ce dernier, il est indispensable d’en prévoir un
nombre suffisant pour obtenir des informations
interprétables, en particulier quand on cherche
a acquérir des données sur un phénomeéne
bi-directionnel.
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La cible

La cible autocollante se fixe, suivant le modele,
soit sur un €élément métallique scellé, soit
directement sur le béton. Il s’agit d’une pastille
sur laquelle figurent des cercles concen-
triques. Elle est surtout utilisée pour réaliser
des contrdles de verticalité.

Elle permet de mesurer les deux angles
d’orientation d’'un axe de visée a partir d'une
borne d'implantation connue. Répétée a partir
de trois bornes, l'opératicn permet d’obtenir
une bonne approximation de [a position du
point visé.

La cible peut étre rétro-réfléchissante, ce
qui donne alors dans I'espace une troisieme
composante qui est la distance du point
d’observation au point de mesure. Cette
composante permet dans certains cas
d’augmenter la précision des calculs dans la
mesure ou cette distance ne dépasse pas une
centaine de metres. Il est alors important de
s'assurer de [a cohérence entre le modele de
théodolite utilisé et la constante de la cible
considérée, celle-ci pouvant varier suivant le
modele.

Les limitations d’utilisation de la cible s’expli-
quent par {a précision moyenne des mesures
et Ia durabilité dans le temps de son collage,
limitée 4 quelques années. En outre, dans des
sites accidentés, il peut s’avérer difficile
d’'implanter trois bornes visibles entre elles.

Le prisme

Son coiit est un peu plus élevé. Il s’agit
d’'un prisme placé, de maniére a le rendre
orientable, sur un support en forme d’équerre,
scellé. Il permet une mesure en direct définissant
les angles de la visée et la distance au point de
mesure, a partir d’'une borne connue unique
vers laquelle il est définitivement orienté,

Il convient d’implanter et d’orienter le prisme
de maniere a limiter 'action néfaste des
poussieres et des intempéries et a éviter les
nuisances dues aux volatiles.

Lintérét de ce type de point de mesure est
multiple :

o meilleure précision de la mesure pour un
point de mesure par ailleurs difficilement
accessible,
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o temps d'intervention du géometre réduit,

e unicité de la mesure réduisant le risque
d’erreur.

Comme pour la cible, il est important de
s’assurer de la cohérence entre le modele de
théodolite utilisé et la constante du prisme
considérée, celle-ci pouvant varier suivant les
modeles.

7.2.2 - LE CONTROLE DE
LA GEOMETRIE DU TABLIER

Un fl€au est constitué de plusieurs voussoirs,
fabriqués, posés ¢t mis en charge a des ages
différents, avec un matériau dont les caracté-
ristiques varient dans le temps et parfois
méme dont la composition peut varier. Il est
important de prévoir avec précision quelle
sera la déformation de la console de facon a
mettre en ceuvre la contre-fleche adéquate que
ce soit dans la cellule de préfabrication pour la
construction en voussoirs préfabriqués, ou
dans les équipages mobiles pour les voussoirs
coulés en place.

Quand la structure est isostatique, la déformée
de I'encorbellement est due :

e au poids de la poutre en béton,

¢ au poids de ['équipage mobile ou de I'équi-
pement de pose,

¢ 4 la précontrainte de fléau (Fig. 7.1).

A la déformée instantanée s’ajoutent 'effet du
fluage du béton et celui des pertes différées de
la précontrainte.

Apres le clavage des différents fléaux, qui
réalise la continuité de la structure et la rend
hyperstatique, le tablier de I'ouvrage continue
a se déformer sous 'effet :

e de la précontrainte de continuité intérieure
et/ou extérieure,

e de la dépose de I'équipage mobile ou du
repli de I'équipement de pose,

e de la dépose des palées provisoires et de
la suppression des dispositifs de stabilité

provisoire des fléaux,

e de la mise en place des superstructures.
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Par la suite, des déformations dues au fluage
du béton et aux pertes différées de la précon-
trainte continuent a se développer.

Il est donc nécessaire de prévoir une contre-
fleche pour compenser ces différents types de
déformations (Fig. 7.2).

Le calcul de cette contre-fleche doit étre réalisé
en prenant en compte les valeurs probables
des différentes charges appliquées :

o la densité du béton devra étre réaliste pour le
calcul du poids propre,

o les ccefficients de frottement en ligne et en
courbe des cibles de fléau ne seront que tres
faiblement majorés,

o le poids de I'équipage mobile et des matériels
de chantier présents en extrémité de fléau
seront considérés avec le plus de précision
possible.

Le module d’élasticité du béton varie a la fois
en fonction de ’age du chargement mais aussi
de la durée de ce chargement.Il est donc toujours
délicat de prévoir avec précision et de controler
de facon adéquate les déformées correspondant
a la construction d’un fléau. Ce probleme
difficile suppose évidemment que la position
réelle dans I'espace du voussoir sur pile soit
parfaitement connue et aussi proche que
possible de la position théorique.

Profil en long spécifié

I l

Déformation & long terme dua a la
construction, au phasage, au
fluage, au retrait, etc.
L | | |

N—— | T ’

Contrefidche = - Déformation
| | ] |

| | | |

Courbe de préfabrication =
Profil souhaité + contrefléche

=

Fig. 7.2 - Courbe de bétonnage

d'un pont en encorbellement type

Il convient, pour aborder plus en détail
le controle géométrique, de distinguer le
bétonnage en place des voussoirs et leur
préfabrication. En effet, a chacune de ces deux
méthodes de construction correspond
'utilisation d’un référentiel spécifique.

Dans le cas de voussoirs coulés en place dans
un équipage mobile, le référentiel est absolu ;
il est en fait lié 4 la pile, elle-méme repérée
globalement. La construction d’un nouveau
voussoir rend nécessaire le réglage de I'équi-
page mobile en prenant en compte sa position
dans I'espace par rapport a I’ensemble de la
géométrie du fléau.

Dans le cas de voussoirs préfabriqués dans une
cellule, le référentiel est lié exclusivement au
voussoir précédent. La construction d'un
nouveau voussoir rend nécessaire le réglage de
la cellule de préfabrication par rapport a
I'extrémité du voussoir placé en contre-moule.

7.2.2.1 - Tabliers coulés en place a l'aide
d’équipages mobiles

Le contréle dn nivellement

Le controle du nivellement des voussoirs en
construction repose sur un document établi
par le bureau d’études, appelé “pyramide de
construction” et indiquant pour chaque phase
d’avancement du fléau et pour chaque joint de
voussoir les cotes théoriques a obtenir. Ces
cotes integrent 'ensemble des effets influant
sur le fléau en construction.
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Cette pyramide permet de connaitre les cotes
de réglage de quatre points clés de chaque
joint de voussoir : les deux extrémités
d’encorbellement et les deux extrémités
du hourdis inférieur, soit les points PI 4 P4
représentés sur la figure 7 3.

P5 P6
- "
P1

p2 v ¥..P3

Fig. 7.3 - Points clés

du réglage en nivellement

Le chantier considérera deux points supplé-
mentaires choisis sur site dans les zones a
priori les moins soumises a déformation
secondaire, ¢’est-a-dire au voisinage des ames,
soit les points P5 et PO représentés sur la
figure 7.3, qui constitueront en fait la premiere
référence de mesure sur site. La vérification
des autres points s’en déduira.

Le seul effet non pris en compte par le caleul
du bureau d’études est la déformation des
équipages. Ce phénomene doit intégrer la
déformation des barres de suspension de
I'équipage. La fabrication du premier voussoir
sera réalisée en faisant une hypothese de
déformation (qui sera ensuite ajustée en fonction
des relevés apres bétonnage. Cette hypothese
de déformation peut intégrer la fleche des
poutres principales de I'équipage lorsque des
essais de chargement de ces poutres ont €té
menés dans le cadre de la réception de 'outil.

Le réglage de l'équipage mobile

Le réglage de I'équipage mobile est réalisé
par implantation en repere local par rapport
au voussoir sur pile, lui-méme réimplanté
globalement.

Lorsque I'équipage a été avancé pour fabriquer
le voussoir V,, et avant le serrage définitif de
son brélage au voussoir V;, on controle au
théodolite I'alignement de I'outil coffrant et le
réglage en plan de I'équipage.

L'équipage est alors considéré comme réglé
par rapport au voussoir V., et on réalise les
opérations suivantes :
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¢ controle et réglage en nivellement et en plan
des points P5 et PO,

e controle du nivellement des encorbellements
et réglage éventuel des points P1 et P4,

e réglage et controle du nivellement des points
P2 et P3 définissant la hauteur du voussoir
Vi

e controle de I'écartement des points P2 et P3,
c’est-a-dire de la largeur du hourdis infériecur.

Une fois I'équipage réglé, on met en place
I’ensemble des armatures du voussoir.

Deux cornieres sont boulonnées sur le masque ;
elles sont marquées au pointean et sont
solidaires du béton du hourdis supérieur
au voisinage des points P5 et P6. La face
supérieure de ces cornieres est horizontale et
située a 20 mm sous l'extrados, de facon étre
protégée. Lors du bétonnage, on préserve
cette face supéricure de Parrivée du béton.

On réalise enfin un controle de nivellement
supplémentaire au niveau du masque.

Le coffrage intérieur de I'équipage mobile est
réglé :

e 2 larriere, par plaquage sur le béton du
voussoir précédent,

e 4 l'avant, par ajustement en altimétrie par
rapport au coffrage extérieur au niveau des
poutres porteuses (points P7 et P8).

Le suivi de la géométrie

Une fois le bétonnage du voussoir V,, réalisé,
il est nécessaire de procéder a un controle
général de nivellement du fléau. Pour ce faire,
on intervient le lendemain matin le plus t6t
possible. Ce moment de la journée est le plus
judicieux pour éviter les effets parasites liés a
la température. Un fléau soumis i un gradient
de température se comporte en effet comme
un bilame tres sensible. L'opération doit étre
menée a bien dans un délai assez bref.
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