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Chères lectrices, chers lecteurs des annales,

’éditeur se joint à moi pour nous excuser du retard dans la  parution des derniers numéros des annales. a la lenteur
de la mise en place de la nouvelle ligne éditoriale s’est ajouté un problème technique d’impression.
il n’empêche que ce n° 2-3 sera immédiatement suivant du n° 4 de 2010. Le présent numéro comprend des articles

représentatifs de l’évolution que nous voulons donner à la revue.

Le premier article  porte sur l’analyse de la caractérisation de la variabilité de la performance des bétons. il rapporte le travail
effectué dans le cadre d’un groupe de travail du projet aPPLET, soutenu par l’agence nationale de la recherche et animé
par S. Poyet et j.M. Torrenti. Toute recherche aujourd’hui dans le domaine des bétons doit intégrer cette dimension de
variabilité, et cet article présente d’une façon simple la problématique au lecteur.

Le deuxième article s’intéresse à l’analyse hydrodynamique d’un réservoir circulaire en béton armé posé sur le sol. il relève
d’un corpus de réflexions engagées dans les pays à fort risque sismique, dont l’algérie. Cet article a été recommandé,
expertisé et revérifié par des membres de l’uiSF union des ingénieurs et Scientifiques Francophones, qui est associée aux
annales dans le travail collectif de renforcement de la qualité des publications de la revue.

Le troisième article présente un grand chantier, celui de la couverture de la tranchée ferroviaire d’Hendaye. il est proposé
par un ingénieur fidèle aux annales. il  entre dans une rubrique nouvelle, que nous ouvrons en raison de l’intérêt qu’elle
devrait selon nous présenter pour les lecteurs des annales.

Le quatrième et dernier article est écrit par une universitaire toulousaine. il porte sur les ouvrages ferroviaires en maçonnerie
du midi datant du XiXe siècle. j’espère que vous partagerez ma passion pour ces ouvrages remarquables tant par leur valeur
technologique à l’époque de leur réalisation que par leur valeur patrimoniale qui fait qu’aujourd’hui il est indispensable de
les conserver.

Excellente lecture de ce n° 2-3 des annales du BTP de l’année 2010.

Le rédacteur en chef,

Professeur François BuyLE-Bodin
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résumés — abstracts

CARACTéRISATION DE LA VARIABILITé DES
PERFORMANCES DES BéTONS. APPLICATION à
LA DURABILITé DES STRUCTURES

S. PoyET, j.-M. TorrEnTi
Le projet aPPLET a pour objectif de proposer une quantification
de la variabilité des propriétés des bétons dans les structures et
de la prendre en compte dans des approches probabilistes ceci
pour une meilleure évaluation de la durabilité des structures.
Cette détermination de la variabilité de différents bétons fait
l’objet d’un programme expérimental portant sur un nombre
important d’essais de caractérisation d’indicateurs de durabilité
ou d’essais relatifs à la durabilité. 

L’option retenue par le projet est la caractérisation de la
variabilité de bétons mis en œuvre en conditions industrielles.
Pour cela le projet bénéficie du support de vinci Construction
France pour la fourniture des éprouvettes. deux chantiers
fournissent régulièrement aux différents participants des
éprouvettes pour la réalisation de leurs essais. 

Les formulations des deux bétons retenus sont représentatives
des formulations couramment utilisées aujourd’hui dans
l’industrie du BTP : 

• un C50/60 (résistance caractéristique à la compression à
28 jours égale à 50 MPa) à base de ciment Portland (CEM i) et de
cendres volantes utilisé pour la réalisation de la dalle séparant les
deux voies de circulation du tunnel de l’a86 (ouest parisien) ;

• un C40/50 à base de ciment composé CEM iii utilisé
pour la réalisation des appuis (semelles, piles et chevêtres) du
viaduc de Compiègne (nord parisien). 

nous présentons ici l’ensemble du programme ainsi que les
premiers résultats expérimentaux.

CHARACTERIZATION OF THE VARIABILITY OF

THE PERFORMANCES OF CONCRETES.

APPLICATION TO THE DURABILITY OF

STRUCTURES

The APPLET project aims to propose a quantification of the

variability of the properties of structural concrete and to take it

into account in probabilistic approaches this for a better

evaluation of the durability of structures.  This determination of

the variability of various concretes is the subject of an

experimental program with a significant number of tests

allowing the characterization of indicators of durability or tests

related to durability.  

The option retained by the project is the characterization of the

variability of concretes implemented in industrial conditions.

For that the project profits from the support of Vinci

Construction France for the supply of the samples.  Two building

sites regularly provide to the various participants samples for the

realization of their tests.  

The formulations of the two concretes selected are representative
of the formulations usually used today in construction.

ANALYSE HYDRODYNAMIQUE D’UN
RéSERVOIR CIRCULAIRE EN BéTON ARMé,
POSé AU SOL

H. HaMMouM, K. BouZELHa, n. E. HannaCHi 
une enquête effectuée sur un large parc de réservoirs expertisé
laisse paraitre une pathologie très répandue [10] : le défaut
rencontré est une fissure oblique sur la paroi du réservoir, non
parallèle aux axes principaux de la paroi. Ces fissures
localisées à la liaison paroi-radier traversantes dans le béton
armé  évoluent dans le temps, compromettant ainsi
l’étanchéité de l’ouvrage. Selon la classification de  G.
Mathieu [8], cette pathologie a un indice de gravité d (défaut
révélateur d’une évolution avancée de la dégradation de
l’ouvrage en contact avec le liquide).

Ces réservoirs de stockage remplissent des besoins vitaux de la
population. Leur étude doit leur permettre de demeurer
fonctionnels pendant et après un séisme. Cette tache devient
encore plus délicate lorsqu’on sait que dans un réservoir
partiellement rempli l’excitation sismique met une partie du
fluide en mouvement (ce qui conduit à la formation de vagues
en surface, entraînant la naissance de contraintes sur les
parois, pouvant provoquer l’endommagement de la coupole
ainsi que la paroi). Ce phénomène est appelé l’effet
hydrodynamique, et son appréciation devient difficile.

En France, le seul outil normatif de références était longtemps
le Fascicule 74 [7], jusqu’à l’avènement des Eurocodes. Ces
derniers sont restés muets sur la question jusqu’en juillet 2005,
date de la disponibilité de l’Eurocode 8 qui consacre sa partie
4 aux réservoirs. En algérie, le règlement parasismique
impose de tenir compte de l’effet hydrodynamique uniquement
pour les réservoirs d’une capacité supérieure à 1500 m3, en
zone de moyenne et forte sismicité.

a travers la présente étude, illustrée par une application
numérique, on tentera de faire le lien de cause à effet entre la
pathologie rencontrée sur les réservoirs et la non prise en
compte de l’effet hydrodynamique dans les calculs de
conception des réservoirs.

HYDRODYNAMIC ANALYSIS OF A CIRCULAR

CONCRETE TANK, LAYING THE GROUND

A survey run on an assessed large tank farm revealed a
widespread pathology [10]: the defect found is a diagonal
crack on the tank wall, not parallel to the main axes of the
wall. These cracks located at the link-strike through-wall in
reinforced concrete change over time, thus compromising the
tightness of structure. According to the classification of G.
Mathieu [8], this condition has a severity rating of D (default
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reveals an evolution of advanced degradation of structure in

contact with the liquid). 

These storage tanks meet the vital needs of the population.

Their study should allow them to remain functional during and

after an earthquake. This task becomes even trickier when you

know that in a tank partially filled the seismic excitation makes

a part of the fluid in motion (which leads to the formation of

surface waves, resulting in the birth of constraints on the

walls, which can cause damage to the dome and the wall). This

phenomenon is called the hydrodynamic effect, and its

assessment is difficult. 

In France, the only normative reference tool was for long the

Issue 74 [7] until the advent of the Eurocodes. The latter

remained silent on the issue until July 2005, date of

availability of Eurocode 8, which devotes its part 4 to tanks. In

Algeria, the Regulation imposes taking into account  the

hydrodynamic effect only for reservoirs whose capacity is

greater than 1500 m3 in areas of average and high seismicity. 

Through this study which is illustrated by a numerical

application, we will attempt to link cause and effect

relationship between the pathology encountered on the tanks

and the fact of not taking into account the hydrodynamic effect

in the design calculations of tanks.  

COUVERTURE DE LA TRANCHéE
FERROVIAIRE D’HENDAYE

C. iGLESiaS
un problème important posé par le chemin de fer à son passage
par les villes d’Europe en générale et de France en particulier est
l’effet barrière qui se crée, empêchant les villes de se développer
au-delà. Même si cette barrière est franchie, il est certain que le
passage est restreint à des endroits concrets et agit toujours en
tant que barrière psychologique pour les riverains.

Cet article présente de manière succincte les problèmes de
conception et de calcul posés par la structure de la couverture de
la tranchée ferroviaire d’Hendaye. Cette structure consiste en une
dalle de portée variable de 20-40 mètres en béton précontrainte.
Sa construction a été possible grâce à l’accord de la SnCF et des
investisseurs privés, et est en train de permettre la construction en
dessus de 6 bâtiments d’habitation et une résidence de tourisme,
avec démolition de l’ancien « Pont-vieux » et reconstruction
d’un nouveau « Pont-vieux », ce dernier complètement intégré
dans la promotion immobilière.

L’attention est attirée sur la section transversale évolutive de la
dalle et sur le problème de redistribution de contraintes qui se crée,
ainsi que sur l’équilibre des forces horizontales à temps infini.

COVER OF THE RAILROAD TRENCH OF

HENDAYE

An important problem put by the train in its passage by the

cities of Europe generally and France in particular is the effect

barrier which builds up, preventing the cities from developing

beyond. Even if this barrier is crossed, it is certain that the

passage is restricted to concrete places and always acts as

psychological barrier for the local residents.

This article presents in a brief way the problems of conception

and calculation of the structure of the cover of the railroad

trench of Hendaye. This structure consists of a 20-40 meters

span slab of pre-stressed concrete. Its construction was

possible thanks to the agreement of the SNCF (French

Railways) and some private investors, and is allowing the

construction on top of 6 residential buildings and a holiday

residence, with demolition of the ancient "Pont-Vieux" and

building of a new "Pont-Vieux", completely integrated into the

real-estate development.

Special one attention is given to the change of transverse cross-

section of the slab during construction stages which originates

a redistribution of stresses and to the long-term equilibrium of

horizontal forces.

LES PONTS EN MAçONNERIE DU 19E SIèCLE
LE CAS D’OUVRAgES FERROVIAIRES DU MIDI
TOULOUSAIN

n. doMèdE
Le but de la recherche présentée ici est de parvenir à une
meilleure connaissance de la technologie des ponts en
maçonnerie. L’étude, de nature historique, concerne onze
ouvrages d’une ligne ferroviaire construits en 1870 en région
toulousaine. Elle a permis d’identifier avec exactitude les
matériaux mis en œuvre et les procédés constructifs utilisés. une
typologie est dégagée. Elle est comparée avec les techniques
couramment utilisées à la fin du 19e siècle et relatées dans les
livres techniques contemporains de la construction. Finalement,
des pistes de réflexion sont proposées concernant la conservation
et la requalification des ponts en maçonnerie.

19TH CENTURY MASONRY ARCH BRIDGES –

RAILwAY BRIDGES OF TOULOUSE REGION

The aim of research presented here is to achieve a better

understanding of the technology of masonry arch bridges. The

study is a historical research. It relates eleven bridges of a

railway line built in 1870 in Toulouse region (South West of

France). The materials and the processes used for the

construction are identified. A typology of bridges is determined.

It is compared with the techniques commonly used in the late

19th century, described in technical books written between 1880

and 1924. Finally, some suggestions are made in order to assess

masonry arch bridges.
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Ce travail a été effectué dans le cadre du groupe de travail
1 du projet ANR APPLET, animé par S. Poyet et J.M.
Torrenti. Les autres contributeurs à ce travail sont, par
ordre alphabétique, K. Aït-Mokhtar, R. Belarbi, F.
Benboudjema, N. Burlion, F. Cussigh, F. Deby, Th. De
Larrard, F. Deleruyelle, F. Jacquemot, Ch. Gallé, J.F.
Lataste, P. Le Bescop, M. Pierre, P. Rougeau, Th.
Rougelot, A. Trabelsi, J. Semenadisse, Ph. Turcry, 

1. INTRODUCTION
Le programme de recherche APPLET « Durée de vie des
ouvrages  : Approche Prédictive PerformantielLE et
probabilisTe » (Cremona 2009), a été financé par l’Agence
Nationale de la Recherche en 2007 pour une durée de 3 ans
et bénéficie d’une labellisation du pôle de compétitivité
ADVANCITY. Son consortium est composé du LCPC
(pilote), d’entreprises (CERIB, LERM, Oxand, Vinci
Construction), de laboratoires de recherche (CEA/LECBA,
GHYMAC, LEPTIAB, LMDC, LML, LMT, LRMH),

d’organismes associés (EDF, IRSN, Syrokko), et de parte-
naires européens (l’IETCC - Espagne et CSTC - Belgique).
Dans ce projet, le groupe de travail N°1 «  Altération du
béton : étude de l’interaction béton/environnement » a pour
objectif de proposer une quantification de la variabilité des
propriétés des bétons dans les structures et de la prendre en
compte dans des approches probabilistes et non plus sim-
plement déterministes (définition de critères d’états limites
et de probabilité de dépassement acceptables de ces seuils)
ceci pour une meilleure évaluation de la durabilité des
structures. La variabilité des propriétés des bétons dépend
de plusieurs facteurs : la variabilité des différents compo-
sants utilisés (figure 1), les conditions environnementales
(figure 2) ou les conditions de mise en œuvre. La détermi-
nation de cette variabilité des bétons fait l’objet d’un pro-
gramme expérimental portant sur un nombre important
d’essais de caractérisation d’indicateurs de durabilité ou
d’essais performantiels de durabilité. Ces essais portent sur
la porosité à l’eau, la perméabilité au gaz, la résistance à la
rupture en compression, le module élastique, l’isotherme
de (première) désorption de la vapeur d’eau, la résistance à

CARACTÉRISATION 
DE LA VARIABILITÉ 

DES PERFORMANCES DES BÉTONS.
APPLICATION À LA DURABILITÉ 

DES STRUCTURES

Stéphane POYET*, Jean-Michel TORRENTI**
* CEA, DEN, DPC, SCCME, Laboratoire d’Étude du Comportement des Béton et des Argiles, 

F-91191 Gif sur Yvette Cedex, France.
** Université Paris Est, LCPC, Paris 

matériaux
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la lixiviation accélérée (nitrate d’ammonium), la résistance
à la carbonatation atmosphérique accélérée, le coefficient
de diffusion des ions chlorures (essais de migration) et la
résistivité électrique.
L’objet de cet article est de présenter les bétons étudiés et
les premiers résultats obtenus par le projet.

2. LES BÉTONS
L’option retenue par le projet est la caractérisation de la
variabilité de bétons mis en œuvre en conditions de chan-
tier. Pour cela le projet bénéficie du support de Vinci
Construction France pour la fourniture des éprouvettes.
Les formulations des deux bétons retenus sont représenta-
tives des formulations couramment utilisées aujourd’hui : 
• un béton C50/60 de résistance caractéristique à la com-

pression à 28  jours égale à 50  MPa, à base de ciment
Portland (CEM I) avec addition de cendres volantes, uti-
lisé pour la réalisation de la dalle séparant les deux voies
de circulation du tunnel de l’A86 (ouest parisien) –
figure 3;

• un C40/50 à base de ciment composé CEM III utilisé pour
la réalisation des appuis (semelles, piles et chevêtres) du
viaduc de Compiègne (nord parisien) – figure 4. 

Les prélèvements ayant commencé plus tôt sur le premier
chantier nous présentons ici uniquement des résultats obte-
nus à partir du 1er béton.

Les éprouvettes sont coulées à l’avancée sur les deux chan-
tiers (utilisation des centrales à béton, coulage par les
ouvriers du chantier). Elles sont ensuite conservées sous eau
(cure normalisée) puis envoyées aux différents partenaires
pour essais. Il est prévu 40 livraisons de lots d’éprouvettes
par chantier correspondant à 40 gâchées différentes. En plus
des éprouvettes moulées, des échantillons ont été prélevés
par carottage sur des structures réelles (un voile expérimen-
tal et un chevêtre de démonstration pour les chantiers de
l’A86 et du viaduc de Compiègne respectivement).

La figure 5 présente la distribution des résistances en com-
pression du béton obtenue sur l’ensemble des éprouvettes
(suivi du chantier + éprouvettes APPLET). L’écart-type est
voisin de 5 MPa ce qui est l’ordre de grandeur de ce que
l’on constate généralement sur les chantiers.

3. MESURE DU COEFFICIENT 
DE DIFFUSION DES CHLORURES
(ESSAIS RÉALISÉS AU LMDC TOULOUSE)
Le coefficient de diffusion est un paramètre fondamental
pour décrire la pénétration des chlorures dans les maté-
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Figure 1. Exemple de variabilité de la résistance en compres-
sion d’un ciment CEM I sur une année (mesure à 28 jours).

Figure 3. Vue de la finition de la dalle médiane du tunnel
de l’A86.

Figure 4. Vue du chantier du viaduc de Compiègne.

Figure 2. Exemple de variation de la température sur un site
d’ouvrage d’art français.
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riaux cimentaires. Des essais de migrations ont été déve-
loppés afin d’accélérer le transport des chlorures et d’obte-
nir une mesure rapide de ce paramètre. L’essai retenu dans
le projet APPLET est celui développé par Tang et Nilsson
(1992) et fait l’objet d’une norme dans les pays nordiques
(NTBuild 492, 1999).
Le principe est d’appliquer une différence de potentiel de
part et d’autre d’un échantillon de béton par l’intermédiaire
d’électrodes. L’éprouvette de béton saturée est placée entre
un compartiment amont, contenant la solution salée et la
cathode (signe négatif), et aval, sans chlorures et contenant
l’anode (signe positif). Sous l’effet du champ électrique,
les chlorures migrent de la cathode vers l’anode. En régime
transitoire, ils traversent l’échantillon en formant un front
avançant à vitesse constante. L’essai est stoppé pendant
cette période et la position du front de chlorures est mesu-
rée pour en déduire le coefficient de diffusion. 
Le compartiment amont contient une solution de chlorure
de sodium à 10% en masse (environ 2 M ou 110 g/l) et en
aval une solution d’hydroxyde de sodium à 0,3  M.
L’éprouvette de béton est saturée à l’eau de chaux. Au
début de l’essai, une différence de potentiel de 30  V est
appliquée à l’échantillon de 5 cm d’épaisseur. La tension
est ensuite ajustée en fonction de la qualité du béton de
telle sorte qu’au bout de 24 heures (temps de l’essai), le
front de pénétration n’atteigne pas l’extrémité de sortie de
l’éprouvette. La qualité du béton est évaluée sur la base de
la mesure du courant traversant l’échantillon à l’application
des 30 V. A la fin de l’essai, l’éprouvette est rompue par fen-
dage et la profondeur de pénétration des chlorures est mesu-
rée par pulvérisation d’un révélateur, le nitrate d’argent. Le
coefficient de diffusion obtenu noté Dnssm (non steady state
migration) est un coefficient de diffusion apparent.
Les premiers résultats de mesure du coefficient de diffu-
sion obtenus sur 30 éprouvettes du béton du chantier de
l’A86 sont récapitulés sur la figure 6 sous forme d’histo-
gramme. La moyenne est de 4,12 10-12 m²/s et le coeffi-
cient de variation de 12,9%.

4. ISOTHERMES DE DÉSORPTION
(ESSAIS RÉALISÉS AU LEPTIAB LA
ROCHELLE)

Les isothermes de sorption-désorption constituent une des
caractéristiques intrinsèques principales des matériaux vis-
à-vis des transferts hydriques. Elles permettent de fournir
des informations utiles sur l’activité de l’eau à l’échelle
porale du matériau. Elles sont définies par des courbes
exprimant la teneur en eau à l’équilibre de l’échantillon en
fonction de l’humidité relative de l’air ambiant pour toute
la plage d’humidité relative allant de 0 à 100%. La
méthode retenue pour l’évaluation de ces courbes est basée
sur une approche expérimentale gravimétrique (Belarbi et

al., 2006). Des échantillons initialement saturés ont été
placés dans une ambiance isotherme où l’humidité relative
de l’air ambiant est régulée à l’aide de solutions salines
saturées. Pour chacun des paliers d’hygrométrie utilisés  :
90,4%, 75,5%, 53,5%, 33%, 12% et 3%, un suivi régulier
de l’évolution au cours du temps de la masse est réalisé
jusqu’à obtention de l’équilibre hydrique, caractérisé par
une masse de l’échantillon qui n’évolue plus. 
Le protocole de saturation adopté consiste à conserver sous
eau des éprouvettes cylindriques 11x22 cm pour une durée
totale d’environ 4 mois. Elles sont sciées en disques de dia-
mètre 11 cm et d’épaisseur 5±0,5 mm. Les disques sont per-
cés d’un trou de diamètre 4 mm permettant leur accrochage
sous une balance d’une précision de ±  0,001  g pour des
mesures de masse ponctuelles à l’intérieur de l’ambiance
régulée. Des exemples de résultats sont donnés par les
figures 7 et 8. La figure 7 représente la variation relative de la
masse en fonction du temps pour la gâchée 1 du chantier de
l’A86. Il est important de relever le caractère lent des ciné-
tiques de transfert hydrique. En effet, la durée totale de l’essai
est d’environ 1 an. La durée nécessaire pour atteindre l’équi-
libre est variable d’un palier à un autre et dépend principale-
ment des paramètres de transfert ainsi que du gradient
d’humidité entre deux états d’équilibre. La figure 8 représente
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Figure 5. Histogramme des résistances en compression du
béton du chantier de l’A86.

Figure 6. Histogramme du coefficient de diffusion des chlo-
rures Dnssm.
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l’isotherme de désorption pour les gâchées 1 à 10. un faisceau
de courbes traduisant la variabilité des différentes gâchées est
obtenu. Ces résultats ont été comparés avec ceux issus de la
littérature (Baroghel-Bouny et al., 99) et des allures analogues
avec notamment deux inflexions sont constatées.

5. CARBONATATION ACCÉLÉRÉE
(ESSAIS RÉALISÉS AU CERIB)

Les essais de carbonatation ont été réalisés à partir de la
méthode d’essai décrite dans le protocole AFGC-AFREM
(conditionnement avant essai  : conservation pendant
90 jours en eau de chaux puis 2 jours à 40°C). Toutefois les
mesures effectuées sur les 30 premiers prélèvements de

béton du chantier du tunnel de l’A86 en respectant ce pro-
tocole n’ont pas permis de mesurer de profondeur de car-
bonatation (profondeur nulle). Pour les derniers
prélèvements le protocole a donc été modifié pour se rap-
procher de la norme xP P18-458 : conservation 90 jours en
eau de chaux puis 14 jours à 45°C pour les échantillons. La
figure 9 présente la distribution des profondeurs dégradées.

6. RÉSISTIVITÉ ÉLECTRIQUE (ESSAIS
RÉALISÉS AU GHYMAC)

La résistivité électrique est aujourd’hui un paramètre
mesuré sur les structures en béton dans le cadre de la carac-
térisation de la corrosion des aciers. Cependant, de par sa
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Figure 7. Résultats types du suivi de la masse relative en fonction du temps.

Figure 8. Isothermes de désorption de la vapeur d’eau pour les gâchées 1 à 10 du chantier A86.
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dépendance à la porosité du matériau (Andrade et al.,
2000), elle apparaît de plus en plus comme une grandeur
pouvant servir d’indicateur de durabilité (Baroghel-Bouny,
2004). Les travaux entrepris dans le cadre du programme
APPLET visent à évaluer la représentativité de la grandeur
électrique pour décrire les propriétés du matériau. 
Des mesures sont donc réalisées en laboratoire selon un
protocole défini pour distinguer différents niveaux de
variabilité. Ainsi la répétitivité de la mesure en laboratoire,
et sa reproductibilité sont évaluées pour chaque échan-
tillon. La variabilité du matériau au sein d’une gâchée (2
gâchées étudiées à partir de 20 éprouvettes par gâchée),
ainsi que la variabilité du matériau au cours d’une année de
coulage (2 formulations étudiées à partir de 40 prélève-
ments d’éprouvettes) vont être estimées.
Les éprouvettes sont étudiées à 90  jours, après avoir été
conservées en saturation depuis leur coulage. Elles sont
ensuite placées entre deux électrodes entre lesquelles circule
un courant électrique d’intensité connue. Deux éponges assu-
rent la qualité du couplage électrique électrode-béton et un
poids constant garanti la reproduction des conditions de
contact. La résistivité électrique de l’échantillon (en ohm.m)
est calculée à partir de la mesure de la différence de potentiel
créée par la circulation électrique dans le matériau.

De manière statistique sur cette série d’échantillon on
obtient une valeur moyenne de résistivité de 166,9 ohm.m,
avec une variabilité de 17,6% (évaluée comme le coeffi-
cient de variation sur la série des résistivités moyennes par
échantillon – Figure 10). Cette valeur semble élevée mais,
à ce stade de l’étude, elle est à comparer avec les variations
des autres caractéristiques mesurées et présentées dans les
autres parties de cet article. Le protocole de mesure a lui
aussi été caractérisé et présente une reproductibilité de
1,5%, ce qui permet donc de dire que la variabilité liée au
protocole de mesure est négligeable par rapport aux varia-
tions de résistivités observées sur différentes gâchées
d’une même formulation de béton.

7. ANALYSE DE LA POROSITÉ (ESSAIS
RÉALISÉS AU LML)

une étude de la variabilité de la mesure de la porosité à
l’eau est conduite sur des éprouvettes cylindriques (dia-
mètre 36 mm, hauteur 74 mm) issues de carottages prove-
nant des différents échantillons fournis. La détermination
de la porosité s’effectue selon le protocole de mesure type
AFGC-AFREM légèrement adapté (les éprouvettes
conservées dans l’eau sont supposées saturées et il n’y a
pas besoin de les saturer sous vide). Elle requiert la
connaissance du volume des vides (mesuré par un séchage
en étuve - températures retenues  : 60, 90 et 105°C) ainsi
que celle du volume de l’échantillon (mesuré par pesée
hydrostatique). Les premiers résultats obtenus sont présen-
tés au paragraphe suivant. Enfin, une détermination de la
perméabilité au gaz par pulse-test est réalisée. Les proto-
coles détaillés sont consultables dans (Zhang, 2008).
L’analyse des premiers résultats issus des éprouvettes
moulées du chantier de l’A86 met en évidence une porosité
moyenne de 10,1% (moyenne de 39 échantillons issus par
carottage de 8 éprouvettes moulées, étuvage à 60°C jus-
qu’à poids constant), et d’un écart-type de 0,65% incluant
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Figure 9. Histogramme des profondeurs dégradées.

Figure 10. Distribution de la résistivité électrique pour le chantier de l’A86.
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la variabilité liée à la méthode expérimentale et au maté-
riau lui-même. En étudiant plus attentivement les porosités
mesurées sur chacun des échantillons issus d’une même
éprouvette moulée, une dispersion des résultats peut être
remarquée. Celle-ci pourrait être liée en particulier à l’in-
homogénéité du matériau au sein même de l’éprouvette
moulée (vibration différente, effets de bords, …). Ainsi, si
l’on retient la valeur moyenne de la porosité des échan-
tillons issus d’une même éprouvette comme valeur repré-
sentative de la porosité de l’éprouvette moulée,
l’écart-type entre ces différentes éprouvettes chute à
0,32%. La détermination de la porosité du matériau
requiert donc non seulement un nombre suffisant d’éprou-
vettes pour être représentatif, mais aussi un échantillon-
nage adéquat de cette dernière. Des travaux
complémentaires sont actuellement en cours pour confir-
mer ces premiers résultats.
Enfin, l’influence du séchage réalisé en étuve est analysée,
en soumettant les éprouvettes saturées à un séchage accé-
léré à des températures successives de 60°C, puis 90°C et
105°C (stabilisation en poids pour chaque palier), ou en les
plaçant directement à 105°C tel que préconisé par le proto-
cole AFGC-AFREM. La porosité mesurée augmente avec
la température de séchage, comme cela pouvait logique-
ment être attendu, sans que l’écart type ni le coefficient de
variation ne varient (Tableau 1). La température de séchage
ne joue pas de rôle clair sur la dispersion des résultats. En
revanche, le séchage direct à 105°C aboutit à une porosité
moyenne de 12,2%, à comparer à celle de 11,5% pour les
éprouvettes portées par étapes à 105°C. L’existence de gra-
dients hydriques plus importants dans le cas du séchage
direct à 105°C conduit à une fissuration plus importante du
matériau. Ainsi, la porosité est mieux connectée, et

engendre probablement une vidange de certains pores res-
tés occlus lors d’un séchage par paliers.

8. LIXIVIATION (ESSAIS RÉALISÉS AU
LMT ET AU CEA)

Des essais de lixiviation accélérée dans une solution de
nitrate d’ammonium 6 M sont également réalisés dans le pro-
jet APPLET en conditions extérieures (température variable).
Ces essais sont en cours et seront présentés ultérieurement.
En laboratoire, nous essayons en parallèle de quantifier la
variabilité induite par les conditions expérimentales, à savoir
les variations (saisonnières) de température et les différences
de protocoles expérimentaux. Concernant l’influence de la
température, quatre températures sont testées  : 5, 15, 25,
35°C. Les résultats des essais montrent que la dégradation
peut être vue macroscopiquement comme un phénomène
thermoactivé (thermoactivation d’Arrhénius, Figure 11a). La
connaissance de l’évolution de la température réelle lors de la
dégradation permet alors de calculer l’évolution de l’épais-
seur dégradée et d’estimer l’erreur induite par les variations
de température pour la première échéance (28 jours) lors de
l’essai de dégradation accélérée en conditions extérieures
(Figure 11b).

9. CONCLUSIONS
Le projet APPLET va permettre une estimation de la varia-
bilité de plusieurs propriétés de bétons fabriqués en condi-
tions de chantier. Nous avons présenté ici les premiers
résultats concernant différents paramètres dont certains
sont bien connus comme la résistance et d’autres beaucoup
plus novateurs et correspondent à des indicateurs de dura-
bilité comme la porosité et la résistivité ou à des sollicita-
tions comme le séchage, la carbonatation et la lixiviation.
L’analyse de ces résultats visera ensuite à mettre en évi-
dence les corrélations éventuelles entre les différents para-
mètres et permettra d’alimenter une méthodologie de
dimensionnement des ouvrages vis-à-vis de la durabilité.
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Figure 11. Thermoactivation de la dégradation (a) et estimation de la variabilité induite par la température (b).

Tableau 1. Porosités et données statistiques issues des 39
éprouvettes cylindriques 36X74mm du chantier de l’A86 por-

tées successivement à 60°C, 90°C et 105°C.
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NOTATIONS

Caractères latins

am : accélération maximale du sol [m/s²],
dmax : hauteur maximale des vagues, après oscillation [m],
g : accélération de la pesanteur  [m/s²],
h*

i : niveau d’application des pressions d’impulsion engen-
drant un moment de renversement [m],
hi : niveau d’application des pressions d’impulsion engen-
drant un moment de flexion dans la paroi [m],
ho : niveau d’application des pressions d’oscillation engen-
drant un moment de flexion dans la paroi [m],
h*

o : niveau d’application des pressions d’oscillation
incluant l’effet de la pression sur la base [m],
qi : pression au niveau de la base de la bande d’ordre (i)
[t/m²],   
zi : profondeur de la bande (i) à la base, jusqu’au trop plein [m], 
a : coefficient d’accélération de zone sismique,
E : module d’élasticité du béton  [Mn/m²],
He : hauteur d’eau utile dans le réservoir  [m],
Ht : hauteur totale du réservoir  [m],

ix : moment d’inertie de la section transversale du réservoir
[m4],
M : moment de flexion du à l’action sismique sur la paroi
(impulsion et oscillation) [knm],
Me : masse de l’eau dans le réservoir [t],
Mfi : moment de flexion d’impulsion [knm],
Mfo : moment de flexion d’oscillation [knm],
Mi : masse d’impulsion [t],
Mo : masse d’oscillation [t],
Mri : moment de renversement d’impulsion [knm],
Mro : moment de renversement d’oscillation [kn], 
P : poids du réservoir par unité de longueur [kn/m],
Pi : résultante des pressions hydrodynamiques horizontales
d’impulsion [kn],
Po : résultante des pressions hydrodynamiques horizontales
d’oscillation  [kn],
Q : facteur de qualité de la structure [-],
r : coefficient de comportement global de la structure [-],  
ri : rayon intérieur du réservoir  [m],
re : rayon extérieur du réservoir  [m],
T : période fondamentale du réservoir [s],
T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du
site [s],
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Caractères grecs

η : facteur de correction d’amortissement [-],
x : pourcentage d’amortissement critique [%],
v : masse volumique de l’eau [t/m3],
fo : angle maximal d’oscillation de la surface libre de l’eau
Ω : section horizontale de la paroi circulaire du réservoir
[m²],
ωo : pulsation fondamentale de vibration du liquide en
mouvement [1/s-²],

1. INTRODUCTION

de graves séismes survenus en algérie ces dernières
années (El asnam 1980, Oued djer 1988, Tipaza 1989,
Mascara 1994 et boumerdes 2003) ont mis en évidence
l’importance du génie parasismique dans la protection des
populations et des biens matériels. cela a conduit à la révi-
sion du règlement Parasismique algérien (rPa) à plu-
sieurs reprises (rPa 81, rPa 88, rPa 99 et rPa 2003),
tenant compte à chaque fois du retour d’expérience de près
de trois décennies de pratique. 
Malgré ces diverses actualisations, les ouvrages hydrau-
liques en général et les réservoirs de stockage en particu-
lier ne sont pas abordés dans le rPa, si bien que pour leur
conception et calcul, l’ingénieur civil est conduit, dans la
majorité des cas, à recourir à une approche basée sur des
règlements étrangers. 
un inventaire exhaustif de différents amendements appor-
tés dans le temps au niveau des règlements parasismiques
algériens montre de nombreuses insuffisances, relative-
ment à une démarche de calcul fiable des réservoirs (au sol
et surélevés). 
le rPa 81 fixe à 1000 m3 la capacité à partir de laquelle il
faut tenir compte de l’effet hydrodynamique, en zone ii
(moyenne sismicité) et zone iii (forte sismicité).
le rPa 88 [3] classe les châteaux d’eau comme des struc-
tures de catégorie 8 ; structures régulières pour lesquelles
le premier mode est prédominant et dont la modélisation
est simple. Par son commentaire 2.3.2, il énonce que pour
les châteaux d’eau d’une capacité supérieure à 1500 m3, en
zone ii et iii, une étude hydrodynamique est nécessaire.
le rPa 2003 [4] classe les châteaux d’eau et réservoirs de
grande et moyenne importance comme étant des ouvrages
de groupe 1b, c’est-à-dire des ouvrages publics d’intérêt
national, ayant une importance socioculturelles et écono-
mique certaine.
Parmi les règlements étrangers les plus récents, le dTu
«  règles Ps69 révisées 82  » [5], puis le dTu  «  règles
Ps92 » [6],  n’abordent pas la question des réservoirs.
le fascicule 74 du ministère Français de l’équipement, des
transports et du logement [7],  traitant de la construction
des réservoirs en béton, énonce que la justification de la
tenue au séisme devra prendre en compte les actions dyna-
miques  réciproques qui se développent entre le fluide et la
cuve qui le contient ; c’est au fait l’effet hydrodynamique.
Pour les méthodes de calcul, le fascicule 74 nous renvoie à
des articles que le projeteur est invité à consulter. nous

citons à titre d’exemple davidovici et Haddadi [2] et
Housner [11].
En effet, davidovici et Haddadi [2] proposent des méthodes
de calcul au séisme des réservoirs au sol et surélevés de dif-
férentes formes (circulaires et rectangulaires), tenant compte
de l’effet hydrodynamique. ils abordent même la méthode de
Housner, que nous utilisons dans cet article.
l’eurocode 8 [1] consacre sa partie 4 au calcul au séisme
des réservoirs. il suggère de modéliser le liquide du réser-
voir par le moyen d’un système mécanique équivalent où
la masse du liquide est divisée en une masse d’impulsion
et une autre masse d’oscillation.
une étude intéressante menée par jaiswal et al [12], a pré-
senté et comparé une dizaine de codes (Eurocode 8, ibs
2006/ascE7, nZsEE et les standards américains de l’in-
dustrie) de calcul des réservoirs au séisme. Elle met en évi-
dence la grande différence entre ces codes, et permet de
conclure sur la nécessité d’une approche unifiée (à travers
les différents codes de calcul) dans l’étude au séisme des
réservoirs. 

2. POSITION DU PROBLEME [2]
lorsqu’un réservoir est couvert et entièrement plein, il n’y
a naturellement pas de mouvement relatif du liquide par
rapport au réservoir, à la suite d’une excitation sismique.
d’un point de vue dynamique, tout se passe comme si l’en-
semble liquide - réservoir constituait une masse unique.
Par ailleurs, dans les réservoirs partiellement remplis, l’ex-
citation met une partie du fluide en mouvement  ; ce qui
conduit à la formation de vagues en surface, entraînant la
naissance de contraintes sur les parois. 
Pour étudier l’action du liquide sur les parois du réservoir,
on utilise l’approche développée par  Housner [11], dans
laquelle l’action du liquide est décomposée en une action
passive provoquant des efforts d’impulsion et une action
active provoquant des efforts d’oscillation.
les efforts d’impulsion proviennent de ce qu’une partie de
la masse du liquide, dite masse passive, réagit par inertie à
la translation des parois du réservoir. son système méca-
nique équivalent est obtenu en considérant une masse Mi
liée rigidement au réservoir à une hauteur hi telle qu’elle
exerce sur les parois les mêmes efforts horizontaux que la
masse d’eau équivalente (Figure 1).
Quant aux efforts d’oscillations, ils proviennent de ce
qu’une autre partie de la masse du fluide, dite masse active,
se met en mouvement d’oscillation sous l’action du
séisme. son équivalent mécanique s’obtient en considérant
une masse Mo retenue par des ressorts de raideurs Ko à un
niveau ho, dont les oscillations horizontales exercent les
mêmes efforts vibratoires que la masse active du liquide
(figure 2).
Pour le calcul du moment de flexion des parois, les seules
actions prises en compte sont celles sur les parois. dans ce
cas, la masse Mo est appliquée à un niveau ho (figure 3).
Pour le calcul du moment de renversement d’ensemble, on
prend en compte l’action des surpressions sur le fond du
réservoir. dans ce cas, la masse Mo est appliquée à un
niveau ho* (Figure 4).
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3. MÉTHODE DE CALCUL

3.1. Calcul des actions d’impulsion

soit un réservoir cylindrique à base horizontale et parois
verticales soumis à une accélération maximale am. En

considérant un liquide incompressible et en exprimant le
principe de conservation de masse et le principe fonda-
mental de la dynamique, on détermine l’expression de la
résultante des pressions hydrodynamiques horizontales
d’impulsion Pi :

3.1.1. Calcul de l’accélération  a
m

l’accélération am imposée au réservoir, compte tenu de son
interaction avec le sol, est une donnée du code de calcul en
fonction de la zone sismique et d’autres paramètres. Elle
représente une fraction de l’accélération de la pesanteur.
le rPa 2003 [4] propose, pour sa détermination, la rela-
tion suivante :
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Figure 1. Système physique et mécanique équivalent des pressions d’impulsion.

Figure 2. Système physique et mécanique équivalent des pressions d’oscillation sur les parois.

Figure 3. Modèle à une masse passive Mi (impulsion) et une
masse active M0 (oscillation).
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• A est le coefficient d’accélération de zone, fonction de
la zone sismique et du groupe d’usage de l‘ouvrage. le
rPa 2003 [4] classe les réservoirs de stockage comme
étant des ouvrages de groupe 1b.

• η est un facteur de correction d’amortissement,  donné
par la formule suivante :  

où ξ désigne le pourcentage d’amortissement critique. sa
valeur est fonction du matériau constitutif, du type de la
structure et de l’importance des remplissages.

le réservoir peut être à défaut assimilé à une structure en voile
en béton armé. aussi, nous considérons comme pourcentage
d’amortissement critique x=10 %, conformément au tableau 2.

• R représente le coefficient de comportement global de la
structure. sa valeur unique est donnée en fonction du sys-
tème de contreventement. notre ouvrage peut être considéré
comme étant une structure en voiles porteurs, classée par le
rPa 2003, de catégorie 3, dans ce cas r = 3,50.

• Q est le facteur de qualité de la structure, donné  par la
formule suivante :  

où Pq désigne les pénalités à retenir selon que le critère de
qualité est satisfait ou non, conformément au tableau 3.
Pour un réservoir posé au sol, le facteur de qualité Q est
pris égal à 1, car les six pénalités sont observées.

• T
1,

, T
2

sont des périodes caractéristiques associées à la
catégorie du site si.

• Calcul de la période fondamentale T du réservoir
la valeur de la période fondamentale  du réservoir peut être
estimée à partir de formules empiriques, ou calculée par des
méthodes analytiques ou numériques. les relations empi-
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Figure 4. Système physique et mécanique équivalent des pressions d’oscillation, actions sur les parois et sur la base.

Tableau 1. Coefficient d’accélération de zone A.

Tableau 2. Pourcentage d’amortissement critique ξ.

Tableau 3. Pénalités observées Pq.
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riques proposées par le rPa sont applicables uniquement aux
bâtiments. dans le cas des réservoirs posés au sol, pouvant
être assimilés de façon réaliste à un prisme de section trans-
versale constante, nous proposons la relation suivante [5] :

cette relation suppose implicitement, qu’il s’agit d’oscilla-
tions planes non couplées avec d’autres modes d’oscilla-
tions ; c’est-à-dire qu’il s’agit d’oscillations dans lesquelles
les diverses masses composant la structure se déplacent
parallèlement à un même plan, sans exciter de ce fait les
oscillations perpendiculaires à ce plan. cette condition est
satisfaite par les structures présentant un plan de symétrie
vertical, comme c’est le cas des réservoirs circulaires.
En plus des caractéristiques géométriques de l’ouvrage
(dimensions du réservoir), cette dernière relation fait appel à
la rigidité flexionnelle (Ei), et à la répartition uniforme du
poids de l’ouvrage (P). ce sont là deux paramètres absents
dans les relations empiriques proposées dans le rPa 2003.  

3.2. Calcul des actions d’oscillation

En partant des mêmes hypothèses que précédemment, en
exprimant d’une part l’énergie potentielle acquise par la
formation de vague en surface, et d’autre part l’énergie
cinétique de l’ensemble du système, on établit l’expression
de la distribution des surpressions hydrodynamiques. la
résultante de pression hydrodynamique horizontale d’os-
cillation sera donnée par la formule suivante :

la fraction de l’eau dans le réservoir qui se met en vibra-
tion est la masse Mo , donnée par la relation :  

l’angle maximal d’oscillation fo de la surface libre est
exprimé en fonction du spectre d’accélération am :

3.3. Calcul des moments de flexion 

3.3.1. Action d’impulsion 

le moment de flexion sur les parois sous l’action d’impul-
sion, est donnée par :

le niveau d’application hi des pressions d’impulsion par
rapport au radier est exprimée par :

3.3.2. Action d’oscillation

le moment de flexion sur les parois sous l’action d’oscil-
lation s’écrit :

le niveau d’application ho des pressions d’oscillation par
rapport au radier est donné par :

3.4. Calcul des moments de renversement

3.4.1. Action d’impulsion 

le moment de renversement d’ensemble, sous l’action
d’impulsion, est donnée par :

le niveau d’application h*
i des pressions d’impulsion,

incluant l’effet de la pression sur la base s’écrit :

3.4.2. Action d’oscillation

le moment de renversement d’ensemble sous l’action
d’oscillation, est exprimée par :

le niveau d’application h*
o, des pressions d’oscillation

incluant l’effet de la pression sur la base  est tel que : 
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Tableau 4. Périodes caractéristiques T1, T2.
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3.5. Etat limite ultime de stabilité 

sous l’effet de l’action sismique à l’Elu, la stabilité d’en-
semble du réservoir vis-à-vis de l’effondrement doit être
satisfaite. la stabilité d’ensemble se rapportant à un com-
portement de corps rigide peut être perdue par glissement
ou renversement. a cet effet, il y’a lieu de satisfaire les
deux inégalités suivantes :
Moment stabilisant ≥ Moment renversant (18)
résultante verticale ≥ résultante horizontale (19)
Pour le moment renversement, nous considérons, la
somme des deux moments de renversement, précédem-
ment calculés (d’impulsion et d’oscillation). Quant à la
résultante des forces horizontales, nous considérons la
somme de la force d’impulsion et de la force d’oscillation.

3.6. Etat limite de service de niveau de
fonctionnement minimal

il y’a lieu de s’assurer que sous l’effet de l’action sismique
de dimensionnement appropriée, le réservoir peut subir un
endommagement de certains de ses composants, dans la
mesure où toutefois, après les opérations de contrôle des
dommages, la capacité du système peut être restaurée jus-
qu’à un niveau de fonctionnement prédéfini. le réservoir
conserve son étanchéité aux fuites du contenu. un franc
bord doit être prévu afin de prévenir les dommages au toit
dus à l’effet de vague, ou pour prévenir le débordement du
liquide lorsque le réservoir n’a pas de toit rigide. 

la hauteur maximale des vagues, après oscillation, est
donnée par la relation suivante [2]:

la pulsation fondamentale de vibration du liquide en mou-
vement ωo est  exprimée par l’équation :

selon l’Eurocode 8 [1], la contribution prédominante pour
la hauteur de l’onde de ballottement est assurée par le pre-
mier mode fondamental, et l’expression du pic du bord est
la suivante :

3.7. Calcul des contraintes verticales
dans la paroi 

la section de la paroi a une forme d’un anneau,  soumise à
un effort normal vertical n qui n’est autre que le poids de
l’ouvrage sur la base de la paroi et à un moment de flexion

du aux forces horizontales, à savoir la force d’impulsion et
la force d’oscillation. ainsi, la paroi sous l’action sismique
sera sollicitée en flexion composée.

sur les fibres extrêmes (fibre supérieure et fibre inférieure)
de la paroi se développent des contraintes  normales verti-
cales (de compression ou de traction), estimées par la rela-
tion suivante : 

la section horizontale de la paroi circulaire du réservoir
s’écrit :

le moment d’inertie ix de la paroi par rapport à l’axe Ox
s’écrit : 

M est le moment de flexion du à l’action sismique sur la
paroi (impulsion et oscillation), et s’écrit :

n est le poids des différents éléments du réservoir sur la
base de la paroi (coupole, paroi et enduits). 

4. APPLICATION PRATIQUE
considérons  un réservoir en béton armé de capacité 200
m3 (figure 6), implanté sur un site meuble de la commune
de boumerdes (commune côtière à l’est de la ville
d’alger), classée zone iii de forte sismicité. 

les caractéristiques géométriques du réservoir sont don-
nées comme suit : 

• hauteur d’eau utile du réservoir He = 3,70 m,
• hauteur au dessus du trop plein = 0,30 m,
• hauteur totale de la paroi = 4,00 m, 
• rayon intérieur du réservoir ri = 4,15 m.
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Figure 5. Coupe horizontale de la paroi circulaire du réservoir.
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4.1. Calcul de la période fondamentale T

Hauteur de la structure Ht = 6,15 m.
Poids par mètre linéaire du réservoir P = 190,88 kn/m.
Moment d’inertie de la paroi par rapport à l’axe horizontal
ix = 30,59 m4.
Module d’élasticité du béton E = 32164,20 Mn/m².  
la période fondamentale T = 0,01 s.

4.2. Calcul de l’accélération am

coefficient d’accélération de zone a = 0,30.
Période caractéristique T1 = 0,15 s.
Période caractéristique T2 = 0,50 s.
Facteur de qualité Q=1,00.
Facteur de correction d’amortissement  η= 0,76.
coefficient comportement structure r=3,50.
l’accélération du sol am = 3,68 m/s2.

4.3. Calcul de la résultante des pressions
d’impulsion Pi

la masse d’inertie Mi = 98,80 t 
la résultante des pressions d’impulsion Pi = 363,48 kn 

4.4. Calcul de la résultante des pressions
d’oscillation Po

Masse d’eau en oscillation Mo = 66,16 t.
angle maximal d’oscillation φo = 0,31.
résultante des pressions d’oscillation Po = 242,43 kn.

4.5. Calcul du moment de flexion d’im-
pulsion Mfi

niveau d’application des pressions d’impulsion hi = 1,39m. 
Moment de flexion d’impulsion Mfi = 504,32 knm.                                                     

4.6. Calcul du moment de flexion d’oscil-
lation Mfo

niveau d’application des pressions d’oscillation ho = 2,44 m.
le moment de flexion d’oscillation Mfo = 591,73 knm.

4.7. Calcul du moment de renversement
d’impulsion Mri

niveau d’application des pressions d’impulsion incluant la
pression sur la base hi* = 1,90 m.
le moment de renversement d’impulsion Mri = 690,46 knm.

4.8. Calcul du moment de renversement
d’oscillation Mro

niveau d’application des pressions d’oscillation incluant la
pression sur la base ho* = 3,09 m.
le moment de renversement d’oscillation Mro = 748,42 knm.

4.9. Etat limite ultime de stabilité 

Masse du réservoir plein  = 321,60 t.   
rayon extérieur du réservoir = 4,28 m.
Moment stabilisant Ms = 13 764,78  knm.
Moment de renversement Mr = 1 438,59 knm. 
rapport :

l’Elu de stabilité d’ensemble du réservoir vis-à-vis de
l’effondrement est satisfait. c’est la particularité des réser-
voirs posés au sol.

4.10. Etat limite de service de niveau de
fonctionnement minimal

la pulsation ωo
2 = 4,03 s-2.

la hauteur des vagues dmax = 2,07 m. 
le calcul, met en évidence la formation de vagues en sur-
face qui atteignent une hauteur importante, dues à l’excita-
tion de l’eau en mouvement. cette hauteur est supérieure à
la hauteur au dessus du niveau libre de l’eau (dmax = 2,07
m  > 0,30 m). On déduit alors que la vague d’eau passe au
dessus la ceinture supérieure et va s’abattre sur la coupole
de couverture, risquant de l’endommager.

4.11. Contraintes horizontales dans la
paroi du réservoir

Partant du constat du paragraphe précédent, nous avons
mené deux calculs parallèles. le premier est un calcul
hydrostatique classique où le niveau de l’eau est pris égal
à He=3,70 m. le second est un calcul hydrodynamique où
la hauteur de l’eau est prise égale à (He+dmax = 5,77 m).
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Figure 6. Coupe transversale du réservoir posé au sol.
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considérant que la cuve se calcule par bandes de 1,00 m de
hauteur, sous l’effet de la pression de l’eau agissant de l’in-
térieur du réservoir sur toute la hauteur. chaque bande est
soumise à une pression hydraulique de forme trapézoïdale
que nous admettons rectangulaire. 

la pression hydraulique de l’eau sur chaque bande de la
paroi est donnée par : qi = v.z

i

la pression moyenne de la bande i est :

sous l’action des pressions de l’eau sur chaque bande,
celle-ci sera tendue avec un effort de traction correspon-
dant à : Ti = ri.Qi

nous constatons que l’effet hydrodynamique peut majorer
la pression de l’eau contre les bandes de la paroi et par voie
de conséquence les contraintes de traction horizontales
dans celles-ci de façon importante (valeurs pouvant aller
de 65 à 295 %) en fonction de la profondeur de la bande
par rapport au niveau du trop plein.

4.12. Les contraintes verticales dans la
paroi du réservoir

le poids du réservoir à la base de la paroi (coupole, paroi
et enduits)  n= 497,70 n.
Moment total de flexion (impulsion + oscillation) M= 1
096,06 knm.
surface horizontale totale de la paroi Ω = 3,44 m2

contrainte normale de compression sur la fibre supé-
rieure : σmax = 2,98 Mpa.             
contrainte normale de traction sur la fibre inférieure  :
σmin = -0,09 Mpa.   
ces calculs mettent en évidence, sous l’effet hydrodyna-
mique, l’apparition des contraintes de traction verticales
dans la paroi du réservoir (σmin = -0,09 Mpa).

ces contraintes de traction, auraient été occultées, négli-
gées, si le calcul avait été mené juste sous l’action hydro-
statique. car on aurait obtenu uniquement des contraintes
de compression tout autour de la paroi, d’une valeur de
l’ordre de σ = 1,45 Mpa.

5. CONSÉQUENCES DE L’EFFET
HYDRODYNAMIQUE

les calculs menés au §4, ont mis en évidence deux phéno-
mènes lors d’une excitation sismique :
• une surtension (contraintes de traction horizontales) des

bandes de la paroi circulaire, laquelle provoquerait une
fissuration verticale dans la bande, si elle n’est pas absor-
bée par des armatures horizontales (cerces) suffisantes.

• l’apparition de contraintes de traction verticales dans
la paroi, qui provoqueraient des fissurations horizon-
tales (photos 1, 2), si elles ne sont pas absorbées par
des armatures verticales (de construction ou de réparti-
tion) suffisantes.
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Tableau 6. Pression moyenne hydrostatique et hydrodynamique sur chaque bande. 

Tableau 5. Pression hydrostatique et hydrodynamique sur chaque bande de la paroi.

Photo 1. Fissure horizontale à la base de la paroi [10].
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ces deux phénomènes agissant simultanément, provoquent
des fissures inclinées, laissant paraitre des suintements qui
se manifestent par la présence d’humidité parfois chargée en
sels après percolation à travers le béton.
cette pathologie a été observée sur un large parc de réser-
voirs expertisés en algérie. la photo 3, prise sur un réservoir
de stockage actuellement en service, de forme circulaire en
béton armé, à jijel (ville côtière d’algérie) classée iia de
moyenne sismicité, illustre bien ce défaut [10].

6. ORGANIGRAMME DE CALCUL

l’étude hydrodynamique approchée par la méthode analy-
tique de Housner, souvent méconnue par les ingénieurs
civils de bureaux d’études, se prête bien à la programma-
tion. aussi un programme de calcul informatique a été
développé sur un classeur Excel. nous présentons ci-après
son organigramme.

7. CONCLUSION

les règles et normes constructives propres à chaque pays
dépendent de nombreux facteurs. il serait illusoire de vou-
loir établir un parallèle rigoureux entre les différentes
règles, ou de souhaiter obtenir une uniformisation parfaite
entre tous les règlements. néanmoins, la quasi-totalité des
méthodes d’évaluation de l’accélération du sol est basée
sur la théorie dynamique du génie sismique.

Tous les codes et standards suggèrent de modéliser le sys-
tème liquide-réservoir par un système mécanique équiva-
lent, où la masse du liquide est divisée en une masse
d’impulsion et une deuxième masse d’oscillation, tel que
c’est développé par la méthode de Housner. 

dans cet article, nous avons montré que la négligence ou
l’omission du phénomène hydrodynamique sous estimait
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Photo 2. Fissure horizontale au niveau de la bande du fond
de la paroi [10]. 

Photo 3. Fissures inclinées à la base de la paroi [10].

Figure 7. Organigramme de l’étude hydrodynamique appro-
chée par la méthode de Housner.
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considérablement les contraintes de traction (horizontales et
verticales) agissant dans la paroi. cette négligence est la cause
principale de l’apparition des fissures obliques sur la paroi du
réservoir, localisées à la liaison paroi-radier ; compromettant
ainsi l’étanchéité de l’ouvrage. ces fissurations constituent
une pathologie très largement observée sur des réservoirs
actuellement en service en algérie, particulièrement en zone
iib (moyenne sismicité) et zone iii (forte sismicité).

contrairement à ce qui est énoncé dans le rPa, la prise en
compte de l’effet hydrodynamique dans les calculs des
réservoirs, quelque soit leur capacité de stockage n’est pas
un non sens.
les relations empiriques proposées par celui ci pour le
calcul de la période fondamentale, ne sont pas appli-
cables aux réservoirs. Pour cela, nous proposons une
relation qui tient compte des oscillations planes non cou-
plées avec d’autres modes d’oscillations. cette relation
fait appel à la rigidité flexionnelle (Ei) et à la répartition
uniforme du poids de l’ouvrage (P).   

En considérant les nouveaux défis qui attendent notre
société en termes de respect de l’environnement et les nou-
velles contraintes induites par le développement durable,
les ingénieurs de génie civil doivent intégrer des facteurs
environnementaux dans leurs calculs. Pour ce faire, le rPa
peut s’inspirer de l’expérience de l’Eurocode 8, qui affecte
un coefficient d’importance à l’accélération du sol (ce
coefficient  dépend de l’usage du réservoir et du risque
majeur pour les vies humaines et des conséquences écono-
miques, sociales et pour l’environnement). 

Enfin, cette étude souhaite poser les jalons sur une
réflexion, en vue de la mise au point urgente d’un règle-
ment parasismique algérien des ouvrages hydrauliques.
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1. RENSEIGNEMENTS GÉNÉRAUX
SUR L’OUVRAGE

les chemins de fer français (SnCF) et le Promoteur pour
le projet de construction d’un ensemble immobilier situé
sur la ligne Dax – Hendaye sont parvenus à un accord où il

est prévu de couvrir la tranchée d’accès à la gare
d’Hendaye sur une surface de 5857 m2, entre le km
231+920 et le km 232+168. le déroulement de cette opé-
ration immobilière exige tout d’abord la couverture des
voies SnCF, déjà réalisée, et ensuite le programme immo-
bilier qui viendra se développer sur la dalle de transfert,
étant celui-là en cours d’exécution actuellement.
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COUVERTURE DE LA TRANCHÉE 
FERROVIAIRE D’HENDAYE

Celso IGLESIAS (ciglesias@cfcsl.com)
M.S.O.A., Mastère Spécialisé en Ouvrages d’Art, École Nationale des Ponts et Chaussées.

Dr. Ing. de Caminos, E.T.S. Ing. de Caminos, Canales y Puertos (UPM, Univ. Politécnica de Madrid).
Prof. de Calcul de Structures E.T.S. Ing. de Caminos, Canales y Puertos (UPM).

grands chantiers

Figure 1. Vue de la tranchée ferroviaire d’Hendaye depuis le Pont Neuf et depuis le Pont Vieux avant travaux.
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Désignation de l’opération
appellation : Construction d’un ensemble immobilier sur
dalle+parking.
ville : 64700 HenDaYe
rue (ou lieu dit) : entre le Pont neuf et le Pont vieux et au
delà sur une longueur de 254 mètres.
Destination : Habitations, commerces, bureaux, résidence
de tourisme.
Début des travaux : Décembre 2005
Délai : 4 ans jusqu’aux deux premiers bâtiments
valeur prévisionnelle des travaux (ttC, Décembre 2005) :
50 000 000 euros.
Maître de l’Ouvrage : entrePuenteS, S.l.
Architecte pour les bâtiments: juan eiZmenDi
Bureau d’Études Sol: iKerlur. www.ikerlur.com
Bureau d’Études Structures: CarlOS FernanDeZ
CaSaDO, S.l. www.cfcsl.com
leonardo Fernández troyano, Celso iglesias Pérez, lucía
Fernández muñoz

Entrepreneur gros-œuvre: altuna y uria 
Directeur technique de l’Entrepreneur  du Gros-
Œuvre: Pedro uribe
Chefs de Chantier : manu nartallo, eider berridi
Poutres préfabriquées : David martínez, PreCOn.
www.cemolins.com
Démolition du Pont-Vieux  : rmD-KWiKFOrm ibe-
riCa
Ingénieur en chef de la S.N.C.F. (Direction Poitou-
Charentes Aquitaine, Bordeaux) : jean Claude berger
Ingénieur S.N.C.F. pour le déplacement de la caté-
naire : Gilles renoux
Bureau de contrôle technique :
• bureau veritas, agence aquitaine bigorre Service Pays
basque-landes
• bruno SOmet (Chef de service) et julien HarYmbat
(Généraliste btP)
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Figure 2. Vue en plan de la dalle de couverture avec le Pont Neuf à gauche et le Pont Vieux au centre.

Figure 3. Coupe de la dalle de couverture par la poutre 45 (Promotion 2).
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2. LES ASPECTS PRINCIPAUX DE LA
CONCEPTION

2.1. Présentation de l’ouvrage

la dalle de couverture de la tranchée d’accès à la gare
d’Hendaye permet de franchir une brèche dont la largeur
est variable en fonction de la topographie du site et du pro-
fil en long de l’ouvrage. le profil en travers qui résulte de
ces contraintes conduit à une portée variable, se décompo-
sant en deux zones:
• Depuis le Pont neuf à l’ouest vers le Pont vieux à l’est,
la dalle à une portée qui varie de 40 à 20 m.
• Depuis le Pont - vieux vers la fin de l’ouvrage, encore
plus à l’est, la portée est constante de 20 m.
Cette dalle permet :
• de supporter le poids de 7 édifices, six immeubles d’ha-
bitation et une résidence de tourisme, en cours de construc-
tion actuellement sur la dalle.
• de faciliter la desserte de l’ensemble des activités écono-
miques liées à l’exploitation des édifices.
• d’améliorer l’environnement et de favoriser le dévelop-
pement urbain de ce quartier d’Hendaye.
la dalle est constituée dans le sens longitudinal de huit dalles
mécaniquement indépendantes. la continuité de l’ouvrage
dans ce même sens longitudinal est assurée par des joints,
prévus au même emplacement que les joints entre les diffé-
rents édifices qui seront supportés par la dalle.

2.2. Le site et les contraintes

l’ensemble du site est constitué de formations calcaires,
connues dans la région sous le nom de flysch, composées
de calcaires, de marno-calcaires qui sont recouvertes par
des éboulis sur des épaisseurs de météorisation variables
jusqu’à 15 m.
Du point de vue géologique les fondations ont été prévues
sur des roches calcaires. Sur le plan géotechnique, les prin-
cipales difficultés ont été rencontrées dans les calcaires qui
peuvent présenter des remplissages d’argiles et fracturation

locale. les sondages ont montré qu’en dehors de la partie
superficielle altérée, les roches calcaires se sont révélées
très peu fissurées, homogènes et compactes.
la conception de l’ouvrage ainsi que l’exécution des tra-
vaux ont été liés aux contraintes imposés par la spécificité
du site :
• l’ouvrage devait être le plus léger possible afin de mini-
miser la hauteur de la dalle, qui est limitée par le gabarit à
respecter pour la voie ferrée électrifiée Dax - Hendaye, et
faire en sorte que la construction de la dalle n’affecte point
la circulation ferroviaire.
• le gabarit de dégagement des pistes de circulation le long
des voies et d’implantation des obstacles hauts, fixés par la
S.n.C.F.
• les installations à déplacer ou à modifier compte tenu du
gabarit, principalement le déplacement du plan de la caté-
naire, mais aussi le détournement des conduites d’eau, des
installations de télécommunications, d’éclairage et d’éner-
gie électrique.
• l’interaction entre l’ouvrage à réaliser et l’ouvrage exis-
tant de la S.n.C.F., étant donné qu’on devait conserver le
mur de soutènement S.n.C.F. et que les fondations de l’ou-
vrage à réaliser ne devaient pas l’affecter mécaniquement.
• l’interaction entre l’ouvrage à réaliser et les bâtiments
existants des deux côtés de la tranchée, qui sont dans la
plus part des cas des immeubles habités.
• le déplacement de charges suspendues, étant donné que
tous les déplacements de charges et toutes les manuten-
tions de pièces à l’intérieur de la zone délimitée par un plan
vertical situé à la distance Dr = 4,30 m du rail le plus
proche (ou Da = 5 m de l’axe de la voie) sont interdits si
les voies concernées son maintenues en exploitation. les
dalles ne peuvent donc être exécutées dans cette zone
qu’en période d’interdiction des circulations ferroviaires et
avec mise hors tension des caténaires.
• les intervalles possibles de travail pour la manutention
de charges sur la voie dans les périodes d’interdictions du
trafic ferroviaire avec mise hors tension des caténaires.
• les conditions d’utilisation aux abords des voies ferrées
pour les engins et matériels de chantier, qui ne doivent en
aucun cas pénétrer à l’intérieur d’une zone délimitée par un
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Figure 4. Déplacement du plan de la caténaire et exécution des talus d’accès au fond de la tranchée.

art 3 Iglesias:gabarit  07/09/10  11:24  Page25



plan vertical situé à la distance Dr= 2,3 m du rail du bord
extérieur du rail le plus proche (ou Da = 3,00 m de l’axe de
la voie).
• l’interdiction d’engins et matériels susceptibles d’induire
des vibrations et/ou des déformations de voies.
• la résistance au feu de la dalle de couverture du tunnel
traitée en respectant les exigences suivantes  : selon la
courbe iSO 834, résistance au feu prévue de 3 heures, et
selon la courbe hydrocarbure de l’eurocode, résistance au
feu 2 heures.
• Possibilité d’évacuation par de points intermédiaires de
l’ouvrage.
• une durée de vie de l’ouvrage d’au moins 120 ans.

2.3. Conception générale de l’ouvrage

la conception générale de la dalle résulte de la recherche
d’une adéquation entre les différentes contraintes imposées
par le site et les considérations techniques.
la forte complexité de ce site, qui rend difficile l’accès aux
zones de forte pente et aux zones comprises entre les voies,
a conduit à limiter le nombre d’appuis aux abords du Pont-
neuf où la construction d’une palée intermédiaire s’avérait
possible en principe, et à les implanter en pied du versant,
tout en respectant les gabarits exigés par la S.n.C.F. Ceci à

son tour a conduit a une portée mécanique maximale de 40
m dans la zone de la plus grande largeur.
le système constructif général de la couverture retenu est
le suivant :
1. Soutènements des talus et des constructions avoisi-
nantes par micropieux sécants de 200 mm de diamètre,
poutres de couronnement en tête des micropieux et
tirants actifs.
2. réalisation des murs verticaux de transfert fondés sur
des micropieux,
3. réalisation à l’arrière des voiles des supports (semelles
sur micropieux) de la voie de roulement d’un portique lan-
ceur des poutres bP (en phase courante).
4. Préfabrication en usine des poutres bP. Pour ce qui est
des dalles 1 et 2 les poutres, variant de 40 à 30 m de por-
tée, elles sont en forme de té renversé et à 1,5 m de hau-
teur. Pour ce qui est des dalles 3 et suivantes la portée des
poutres varie de 30 à 20 m et leur hauteur est de 1,0 m. les
poutres sont précontraintes par fils adhérents et préfabri-
quées en navarre (espagne). Puis transportées au site, situé
à 300 km de l’usine 
5. Pose des poutres bP sur les murs, en fait sur des blocs
néoprènes anti vibration de 25 cm d’épaisseur. les poutres
sont posées jointives (1cm de joint) par longueurs de 30 à
40 m entre joints de dilatation (3 cm). la pose est faite par
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Figure 5. Ancrages provisoires en tête de talus et exécution du voile d’appui des poutres coté nord.

Figure 6. Poutre en cours de fabrication et une fois fabriquée (à remarquer les réservations de passage pour la précontrainte
transversale en deuxième phase.
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le portique lanceur, l’activité ferroviaire étant suspendue.
néanmoins, pour la première travée, les poutres ont été
posées avec des grues mobiles (le lanceur n’étant pas
encore en place).
6. Ferraillage passif et bétonnage complémentaire entre
nervures des poutres, la dalle étant ainsi réalisée.
Précontrainte transversale a la portée mécanique (dans le
sens des voies) par post-tension réalisée à 100 %.
Précontrainte dans le sens de la portée mécanique par
post-tension réalisée à 50 % des câbles totales prévus
(une précontrainte complémentaire est faite après
construction des bâtiments). Cette précontrainte dans le
sens des poutres ainsi que la précontrainte transversale a
été réalisée par vSl (filiale de bOuYGueS
Construction).
7. la poursuite du chantier vers le nord, à partir du Pont
vieux, a demandé la démolition de ce pont intermédiaire.
la particularité structurelle de l’ouvrage est principalement
liée à son mode d’exécution, qui consiste à construire la
dalle à l’avancement en commençant du pont neuf, dans le
sens ouest – est. la dalle de couverture est constituée au
total par 254 poutres, dont 28+30 à 1,50 m de hauteur pour
ce qui concerne les deux premières dalles en partant de
l’ouest, alors que le reste des dalles jusqu’à la fin de l’ou-
vrage du coté est (vers bordeaux) ont une hauteur de 1,00 m.

toutes les poutres ont une précontrainte longitudinale ini-
tiale qui est appliquée en usine au moyen de torons pré-
contraints par pré-tension. une fois posées les poutres qui
correspondent a la phase courante, on introduit la cage
d’armatures entre les poutres et on procède au bétonnage
en se servant de la table inférieure de la poutre comme cof-
frage. après durcissement du béton, on applique une pré-
contrainte par post-tension dans le sens transversal aux
poutres et une deuxième phase de précontrainte longitudi-
nale aussi par post-tension. Pour ce qui est de cette deuxième
phase de précontrainte il y a une particularité qui concerne
toutes les dalles, qui consiste à mettre en tension les câbles
en deux phases. avant de commencer la construction des
bâtiments qui seront supportés par ces dalles, seulement une
moitié des câbles sont tendus. une fois achevée leur
construction on tend l’autre moitié des câbles.
le processus de construction particulière des dalles peut se
résumer comme suit :
• Phase 1 : mise en tension des torons de précontrainte
par pré-tension en usine : 100% de la force prévue dans
les torons.
• Phase 2  : mise en tension du câblage transversal aux
poutres préfabriquées  : 100% de la force prévue dans les
câbles.
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Figure 7. Dalle 1 en cours d’exécution : pose des premières poutres de 38 m de portée.

Figure 8. Ferraillage passif entre les poutres et gaines de la précontrainte transversale.
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• Phase 3 : mise en tension des câbles de précontrainte par
post-tension, après coulage du béton entre les poutres  :
mise en tension du 50% des câbles prévus.
• Phase 4 : Construction du bâtiment avec toutes les charges
permanentes (y compris les revêtements des planchers.
• Phase 5 : mise en tension des câbles de précontrainte
par post-tension  : mise en tension du 50% restant des
câbles prévus.
la dalle 1 (28 poutres) est exécutée en une seule phase en
posant les poutres depuis les deux abouts du Pont-neuf. la
pose du reste des poutres se fait au moyen d’un portique
lanceur qui consiste en une poutre métallique glissant sur
les deux bords de l’ouvrage. afin de garantir le bon fonc-
tionnement de la structure vis-à-vis des déformations ver-
ticales on a exigé au béton des poutres (b-60) un module
d’élasticité minimum de 41000000 kn/m2 et au béton
coulé sur place (b-50) de 39000000 kn/m2. les flèches
relatives entre deux poteaux contigus sont de l’ordre de
grandeur du cm à temps infini, alors que la flèche absolue
maximale est de l’ordre de 5 cm dirigée vers le haut. il ne
s’est pas avéré nécessaire de prévoir de contreflèche pour
venir à bout des déformations sous la charge permanente.

2.4. Les murs, les semelles et les micro
pieux

toutes les poutres s’appuient sur un mur qui repose sur un
système de fondation profonde constitué par une semelle
rectangulaire continue surmontant des micro pieux ancrés
dans le substratum rocheux.
Dans le sens longitudinal de l’ouvrage le mur est continu.
Dans le sens transversal, la largeur du mur est variable en
fonction des obstacles rencontrés. la hauteur maximale du
mur est de 5,60 m. il y a des épaississements locaux du
mur pour reprendre les charges concentrés de certains
poteaux qui tombent très près de l’axe du mur, et aussi pour
contourner certains obstacles. Ces murs ont été prévus
pour reprendre des charges exclusivement verticales et ne
sont donc pas des murs que l’on puisse terrasser. les micro
pieux sont verticales et ne peuvent, en principe, reprendre
de charges horizontales dues à la poussée des sols.

toutefois une certaine résistance aux efforts horizontaux
exercés sur le mur est possible en fonction de la réaction
verticale de transfert aux appuis de néoprène, qui crée une
force de rappel horizontale qui dépend du coefficient de
frottement entre néoprène et béton sous les charges verti-
cales de compression agissant sur l’appareil d’appui.
les micro pieux ont un diamètre de 20 cm, une longueur
de fiche variable et une capacité portante de 820 kn en
elS. leur exécution a commencé vers le pont neuf, et suit
dans le sens ouest-est, jusqu’à l’arrivée au pont vieux, et
ensuite au delà. leur cote de fiche varie de 10 mètres à 25
mètres, et en tout cas ils ont été ancrés deux mètres au-des-
sous de la voie. Ceci ne pose aucun problème, puisque la
cote de la plate-forme accompagne cette variation.

2.5. Le choix des matériaux

les poutres ont été réalisées en béton b-60 pour ce qui est
des dalles 1-2-3-4-6-7-8 et b-50 pour la dalle 5 (Pont-
vieux). Certaines poutres de la dalle 1 (poutres 3 à 10 ont
été réalisées en béton b-75). le béton coulé entre les
poutres des dalles 1-2-3-4-5-6-7-8 est dans tous les cas de
qualité b-50.
une résistance minimale a été exigée à la mise en tension :
• Dalle 1, 2  : résistance minimale du béton b-60/b-75
pour autoriser la mise en tension en usine des torons pré-
contraints par pré-tension fc= 50/60 mPa respectivement.
• Dalle 3, 4,5 (Pont-vieux),6,7,8 : résistance minimale du
béton b-60 pour autoriser la mise en tension en usine des
torons précontraints par pré-tension fc= 50 mPa.
Pour la mise en tension du câblage transversal on exige
dans tous les cas une résistance minimale du béton b-50
coulé en place de fc=30 mPa.
il a été donc exigé au béton une haute performance méca-
nique, ainsi qu’une haute performance en matière de dura-
bilité. en ce qui concerne la durabilité du béton certains
points ont été retenus :

La protection contre l’alcali-réaction

Cette protection doit être recherchée au niveau de la non
réactivité des composants granulaires (granulats nr) d’une
part, et d’autre part dans un bilan faible des alcalins en pro-
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Figure 9. Portique lanceur des poutres en dalle courante.

art 3 Iglesias:gabarit  07/09/10  11:24  Page28



venance des différents composantes du béton (bilan des
alcalins inférieur à 1,4 kg/m3). Ces précautions amont don-
nent toutes garanties de protection vis-à-vis de ce type
d’agression en milieu d’humidité basse à moyenne (étant
donné que la dalle sera imperméabilisée), au sens des
règles éditées par le lCPC pour les niveaux de prévention
les plus élevés et en ouvrage de classe exceptionnelle
(niveau C).
• la protection contre les réactions sulfatiques internes
différées.
• la durabilité vis-à-vis des armatures.

La protection contre les réactions sulfatiques différées

D’après les résultats plus récents en la matière, thèse de l.
Divet (2001), il apparaît qu’il faut la conjonction de plu-
sieurs facteurs pour conduire à la formation d’ettringite
différée :
1. la température  : On peut limiter l’exothermie grâce au
choix d’un ciment à faible dégagement de température ini-
tiale (CP2, à faible chaleur d’hydratation initiale : 197 j/g à
12 heures) et à la réduction du dosage de ce ciment (440-420
kg/m3). la limite sera 80 ºC avec une plage de variation
autorisant un dépassement exceptionnel jusqu’à +5 ºC.
2. les alcalins : ils sont déjà limités pour éviter l’alcali
réaction.
3. la teneur en SO3 et en C3a: Ciments Pm et eS, pré-
sentant des teneurs limitées en aluminate tricalcique
(C3a), ce qui permet de conférer au béton une résistance
accrue à l’agression des ions sulfates en présence d’ions
chlorures, au cours de la prise et ultérieurement.
4. la nature des granulats : les granulats doivent être princi-
palement des granulats calcaires, ce qui constitue la meilleure
protection vis-à-vis de la réaction sulfatique différée.
5. Des conditions d’humidité élevées : Par la nature même
de l’ouvrage concerné il n’y a rien à craindre puisqu’il sera
à l’abri de l’humidité du sol et en plus une couche d’étan-
chéité sera posée au dessus.

Risque de corrosion des armatures

un facteur important de durabilité réside dans l’aptitude
à se protéger de la corrosion. la catégorie de l’ouvrage
peut être définie comme exceptionnel (dalle portant des
bâtiments d’habitation). l’environnement a priori non
agressif vis-à-vis des ions chlorures et aucun risque d’al-
ternance d’humidité et de séchage à des projections d’eau
contenant des chlorures grâce à la présence de la couche
d’imperméabilisation.
Pour éviter que les armatures soient atteintes par l’épais-
seur carbonatée à 120 ans, ce qui revient à dépasser l’en-
robage prévu au bout de ces 120 ans, on a prévu une
épaisseur minimale d’enrobage de 50 mm dans les fonda-
tions et 30 mm dans les poutres ainsi que dans la partie
coulée en place. Pour ce qui concerne la précontrainte,
l’enrobage minimal imposé par la tenue au feu dépasse
largement les possibilités de carbonatation à 120 ans. il
n’y a donc pas de risques de dépassivation des aciers liés
à la carbonatation du béton d’enrobage, dans la période
de référence.

3. CHARGES ET ACTIONS PRISES EN
COMPTE

3.1. Poids propre des poutres préfabriquées

On a considéré un poids spécifique du béton de 25,00
kn/m3 . l’aire el le poids propre (pp) de la poutre préfa-
briquée à 1,5 m de hauteur est de :
abouts  : a=0,911 m2, donc pp= a*25,00
kn/m3=0,911*25=22,77 kn/m.
Partie courante  : a=0,680 m2, donc pp= a*25,00
kn/m3=0,680*25=17,00 kn/m.

3.2. Reste de poids propre de la dalle

il s’agit du béton coulé sur place entre les poutres préfa-
briquées :
abouts : a=0,589 m2, donc pp= a*25,00
kn/m3=0,589*25,00=14,73 kn/m.
Partie courante  : a=0,820 m2, donc pp= a*25,00
kn/m3=0,820*25,00=20,50 kn/m.

3.3. Revêtements du plancher et dallette
d’accès à l’immeuble

On a considéré une charge permanente de 2,1 kn/m2 dis-
tribuée uniformément sur la surface de la dalle située à
l’intérieur du bâtiment, ainsi qu’une charge permanente de
5,50 kn/m2 dans la zone concernée par la construction
d’une dallette de nivellement qui permet aux usagers l’ac-
cès au bâtiment.

3.4. Charges transmises par les poteaux

On a considéré la descente de charges obtenues par m.
l’architecte de l’immeuble. Ces charges sont appliquées au
niveau supérieur de la dalle.
la réaction totale transmise par les poteaux se décompose
comme suit :
1. réaction correspondante au poids propre «  structure
résistante » de l’immeuble.
2. reste de poids propre « structure non résistante » de
l’immeuble.
3. réactions correspondantes aux surcharges variables
(valeur maximale).
4. réactions correspondantes aux surcharges variables
(valeur minimale).
les quatre valeurs précédentes permettent de définir les
trois hypothèses de calcul à considérer comme appliquées
au niveau supérieur de la dalle :
1. Charge Permanente : [1]+[2].
2. Charge totale maximale sur chaque poteau  :
[1]+[2]+[3].
3. Charge totale minimale sur chaque poteau  :
[1]+[2]+[4].
On a considéré que les charges ci-contre s’appliquent
simultanément sur tous les poteaux, lors du calcul des
efforts agissant sur la dalle. 
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3.5. Charges d’exploitation à l’intérieur
du bâtiment

Charges d’exploitation proprement dites (5,00 kn/m2) et
cloisons légères fixes non porteuses de poids inférieur a
25,00 kn/m y compris façades (1,00 kn/m2). Donc, au
total 6,00 kn/m2, charge toujours considérée à l’intérieur
du bâtiment.

3.6. Zone de jardin à l’extérieur du
bâtiment

On considère la possibilité de mettre en place 50 cm de
terres au-dessus de la dalle sur n’importe quelle position  à
l’extérieur du bâtiment (à exception des 6 premières
poutres de la dalle 01), ce qui donne  : 0,50 m*18,00
kn/m2=9,00 kn/m2, étant 18,00 kn/m2 le poids volu-
mique des terres.

3.7. Surcharge à l’extérieur du bâtiment
(Poutres 1 à 6, dalle 01)

On a considéré une surcharge de 5,0 kn/m2.

3.8. Surcharge à l’extérieur du bâtiment
sur la zone de jardin

On a considéré la possibilité d’une surcharge de 5,50
kn/m2 simultanément à la mise en place de 50 cm de
terres, c’est-à-dire, il s’agit d’une surcharge à considérer
au-dessus du jardin sur n’importe quelle zone de la dalle
située à l’extérieur du bâtiment (à exception des 6 pre-
mières poutres de la dalle 01). Ceci représenterait le poids
de la foule se déplaçant sur le jardin.

3.9. Surcharge due aux pompiers

en zone de jardin, à l’extérieur du bâtiment  ; il est donc
prévu une surcharge totale:
50 cm de terres (0,50 m*18 kn/m3 = 9,00 kn/m2) + 5,50
kn/m2 de surcharge = 14,50 kn/m2
la surcharge de pompiers est de 12,40 kn/m2. Si l’on
compte avec un poids de revêtement de la dalle dans les
zones réservées à l’accès des camions des pompiers (qui se
substituerait aux 50 cm de terres) égal à 2,10 kn/m2 :
14,50 kn/m2 – 2,10 kn/m2 = 12,40 kn/m2 est la charge
maximale possible desdits camions.
On considère donc que lorsqu’il se produit l’arrivée des
camions des pompiers sur un passage convenablement
aménagé, aucune autre charge n’est prévue sur ce passage
que celle du revêtement de la dalle (2,10 kn/m2). On éli-
mine donc du passage aménagé pour les pompiers le poids
des terres. il est aussi évident que lorsque les camions des
pompiers se situent sur la dalle, on ne doit pas considérer
simultanément la surcharge de 5,50 kn/m2 sur la surface
de la dalle occupée par lesdits camions, qui correspondrait
au poids de la foule. il est à noter aussi que le cumul de

plusieurs camions de pompiers est donc prévu sur le pas-
sage aménagé à cet effet.
la voie utilisable par les engins de secours exige une force
portante de 160,00 kn avec un maximum de 90 kn par
essieu, ceux-ci étant distants de 3,60 mètres au minimum.
Pour un camion type de 3,00 m *10,00 m = 30 m2, la force
portante prévue sur la dalle est donc de 30,00 m2 * 12,40
kn/m2 = 372,00 kn, et donc plus grande que la force de
160,00 kn exigée.
il n’est donc pas prévu d’accès aux pompiers sur la dalle du
coté du Pont neuf. On rappelle ici que la seule surcharge
prévue sur les six premières poutres est de 5,0 kn/m2. il a
été conseillé d’aménager le site, du point de vue architectu-
ral, pour éviter l’éventuelle entrée des pompiers par ce coté-
là de la structure. D’autre part, il est à noter l’existence d’une
marche de 50 cm entre le pont neuf et la dalle, ce qui empê-
cherait a priori l’accès dudit camion des pompiers, et en
outre la possibilité d’attaquer le feu depuis le pont neuf, se
situant ceci a une distance raisonnable de l’ordre de 6 m par
rapport à la façade ouest du premier bâtiment.

4. ÉTAT LIMITES CONSIDÉRÉS DANS
LES CALCULS

en ce qui concerne la combinaison d’actions il faut distin-
guer les vérifications qui ont été menées à l’État limite de
Service de celles qui l’ont été à l’État limite de ultime.
Les vérifications à l’ÉLS concernent principalement les
valeurs des contraintes atteintes dans la dalle pendant toute
la vie de l’ouvrage, c’est-à-dire, à court terme et à long
terme.
Les vérifications à l’ELU concernent principalement l’ef-
fort tranchant, le poinçonnement de la dalle, la transmis-
sion des efforts par cisaillement entre les poutres
préfabriquées et le béton coulé en place, la transmission
des efforts concentrés en about des poutres et la diffusion
de la précontrainte.

5. VÉRIFICATION DES CONTRAINTES
À E.L.S.

5.1. Sections transversales considérées

Pour la vérification des contraintes il faut tenir compte du
fait que l’on a une section transversale variable en cours
d’exécution, ce qui oblige à considérer à chaque instant de
l’exécution quelles sont les actions et quelle est la section
sur la quelle ces actions agissent.
Dans un premier temps on a la poutre préfabriquée seule
(S1) qui supporte son poids propre, la précontrainte pré-
tendue en usine, ainsi que le reste de poids propre qui cor-
respond au béton coulé en place entre les poutres. après
avoir appliqué la précontrainte transversale, on considère
le travail conjoint de la poutre et du béton coulé en
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place sur section (S2). Pour faire le suivi de l’évolution
des contraintes on considère les actions qui suivent.

5.2. Actions considérées

G ACTIONS PERMANENTES
• CaS De CHarGe 01 Poids propre des poutres préfabri-
quées (25 kn/m3), sur (S1).
• CaS De CHarGe 03 reste de poids propre (béton
coulé en place), sur (S1).
• CaS De CHarGe 13 reste de charge permanente
(revêtements, 2,1 kn/m2), sur (S2).
• CaS De CHarGe 14 Zone jardin (50 cm de terres, 9
kn/m2).
• CaS De CHarGe 300 Charges permanentes transmises
par les poteaux, sur (S2).
Pd PRÉCONTRAINTE
• CaS De CHarGe 02 Première phase de Précontrainte 1
en usine, sur section (S1).

• CaS De CHarGe 20 Précontrainte transversale, sur
section (S2).
• CaS De CHarGe 04 Deuxième phase de Précontrainte
2, sur section (S2).
On a considérée les enveloppes des efforts de précontrainte
suivantes :
ENVELOPPE DE PRECONTRAINTE 1 A t=0
Coefficients 0,9/1,1
ENVELOPPE DE PRECONTRAINTE 2 A t=0
Coefficients 0,9/1,1
ENVELOPPE DE PRECONTRAINTE 1 A t=0
Coefficients 0,9/1,1 (appliquée sur la dalle terminée, et
utilisée pour le calcul des pertes différées de la précon-
trainte en usine, qui se produit sur la dalle déjà com-
plétée par le coulage du béton entre les poutres)
ENVELOPPE DE PRECONTRAINTE TRANSVER-
SALE A t=0  Coefficients 0,9/1,1
Qik ACTIONS VARIABLES
action de base Q1k : Charges d’exploitation transmises
par les poteaux.
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Figure 11. Armatures entre les poutres.
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• Q1k, enveloppe charges d’exploitation transmises par les
poteaux.
• Q2k, enveloppe charges d’exploitation au niveau supé-
rieur de la dalle (excepté la zone occupée par le jardin).

- À l’extérieur du bâtiment du coté du Pont neuf : 5,0
kN/m2 (Poutres 1 a 6).
- À l’intérieur du bâtiment : 6,0 kN/m2.

• Q3k, enveloppe charges d’exploitation sur le jardin (5,5
kN/m2).
Chaque enveloppe d’efforts comprend douze cas de charge
qui correspondent à l’enveloppe d’efforts axiaux maxi et
mini, d’efforts tranchants maxi et mini (verticaux et trans-
versaux), moment de torsion maxi et mini et moments flé-
chissant maxi et mini (verticaux et transversaux).
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Figure 12. Précontrainte transversale de la dalle.
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5.3. Combinaisons d’actions considérées

Si on désigne par G les actions permanentes, Pd l’action de
la précontrainte et Qik les actions variables, on a considéré
les combinaisons d’actions suivantes :

COMBINAISON QUASIPERMANENTE (ELS) :

COMBINAISON FRÉQUENTE (ELS) :

COMBINAISON RARE (ELS) :

Comme action de base on a toujours considéré les charges
d’exploitation transmises par les poteaux au niveau de la
dalle de couverture.

5.4. Études pour la vérification des
contraintes

la vérification des contraintes a été menée en tenant
compte des différents sections transversales à considérer
(S1) où (S2) selon les charges appliquées pendant chaque
phase d’exécution. On a mené six études différentes
concernant toute la vie de l’ouvrage  : en construction, à
temps « zéro » et à « temps infini », l’ouvrage ayant subi
tous les phénomènes dit différés, c’est-à-dire, pertes de
précontrainte et redistribution de contraintes entre béton
préfabriqué et béton.
il est à noter que toutes les combinaisons à temps « zéro »
ne représentent qu’un état de sollicitations purement théo-
rique, du fait que la fin de la construction du premier bâti-
ment n’est prévue que deux ans après celle de la dalle.
l’état de contraintes sera plus proche donc de celui qui a
été calculé comme correspondant à temps « infini ».
en annexe on examine les différentes phases considérées
dans la vie de l’ouvrage.

5.5. Contraintes normales 
de compression admissibles

On a retenu les valeurs suivantes pour les contraintes de
compression :
• Combinaison quasi permanente : 0,50 ƒcj.

• Combinaison fréquente/ rare : 0,60 ƒcj.
• en cours de construction : 0,60 ƒcj.
Pour les poutres préfabriquées, étant donné qu’elles sont
préfabriquées en usine et font l’objet d’une procédure de
justification de qualité, cette limite est portée à 2/3 ƒcj.

5.6. Contraintes normales de traction
admissibles

le calcul a été mené en Classe ii, ce qui oblige dans la sec-
tion d’enrobage aux deux conditions suivantes :
• Combinaison fréquente  : On ne doit pas dépasser l’état
limite de décompression.
• Combinaison rare : On ne doit pas dépasser l’état limite
de formation des fissures.
le calcul des contraintes normales est toujours effectué sur
la section non fissurée. il a été vérifié que les contraintes
de traction du béton sont limitées aux valeurs suivantes :
• Combinaison fréquente  : en situation d’exploitation la
contrainte limite de traction en section d’enrobage est zéro.
• Combinaison rare : en situation de construction et d’ex-
ploitation la contrainte limite de traction en section d’enro-
bage est ƒtj et 1,5 ƒtj ailleurs.
Pour le calcul de ƒtj on a considéré les valeurs limites
suivantes :
Pour ƒck  ≤ 60 MPa => ƒtj = 0,06 ƒcj + 0,6.
Pour ƒck  ≥ 60 MPa => ƒtj = 0,275 (ƒcj )

2/3

Dans le reste des cas on calcule en Classe iii, avec vérifi-
cation à l’e.l.u.

5.7. Pertes de précontrainte

les pertes de précontrainte dépendent d’un grand nombre
de paramètres. les méthodes de calcul des pertes peuvent
ne pas représenter exactement ce qui se passe dans la réa-
lité, ce qui nous a amené à la prise en compte dans les cal-
culs de deux valeurs de la précontrainte P1 et P2, avec les
relations : P1 = P0 (1 + λ)    P2 = P0 (1 - λ) .

en utilisant un paramètre λ = 0,10. Pour chaque combinai-
son de calcul on considère P1 ou P2, et ce en choisissant
l’une où l’autre pour produire l’effet les plus défavorable
par rapport à l’effort recherché.
la précontrainte 1 est une précontrainte par pré tension
dans toutes les poutres, sauf dans les poutres 1 et 2 de la
dalle 01 où elle est du type post-tension. la précontrainte
par pré tension n’a pas pratiquement de pertes instantanées
(sauf la perte par glissement à l’ancrage et par raccourcis-
sement élastique du béton) alors que dans le cas des câbles
des poutres 1 et 2 ces pertes sont tenues en compte dans le
calcul :
• Perte par frottement en courbe et en ligne droite.
• Perte par glissement à l’ancrage.
• Perte par non simultanéité de mise en tension
(raccourcissement élastique).
Compte tenu du fait que cette précontrainte par pré tension
est appliquée à des poutres fabriquées industriellement et
faisant l’objet d’une procédure d’homologation avec
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contrôle, dans ce cas les pertes instantanées ont été consi-
dérées comprises dans la valeur forfaitaire de 10% de
pertes, c’est-à-dire P2 = P0 (1 - λ), ce coefficient λ = 0,10
visant à se prémunir contre les frottements excessifs inat-
tendus dans le cas de la précontrainte par post-tension (ce
qui n’est pas le cas de la pré tension).
Quant aux pertes différées on a mené une étude pour déter-
miner une valeur forfaitaire du coefficient de pertes diffé-
rées à appliquer à la précontrainte à temps infini. On a
considéré comme pertes différées :
• Perte due au retrait.
• Pertes due au fluage du béton.
• Perte par relaxation de l’acier de précontrainte.
On a aboutit a une valeur forfaitaire de 15% pour les pertes
de précontrainte, que ce soit la précontrainte longitudinale
(Précontrainte 1 et Précontrainte 2) ou la précontrainte
transversale.
À temps infini, on calcule les contraintes de traction en
fibre inférieur avec une précontrainte diminuée à peu près
de 25 % (toutes pertes instantanées et différées confon-
dues), ainsi qu’un 10 % additionnel, compte tenu de la
valeur P2 = P0 (1 - λ) considérée, dans le cas de la précon-
trainte par post tension.

5.8. Redistribution des contraintes en 
section transversale évolutive en raison
des effets différés du retrait et du fluage

Compte tenu du caractère évolutif de la section transver-
sale il faut tenir compte de la redistribution de contraintes
qui s’opère par retrait et fluage dans la dalle.
On calcule d’abord la redistribution de contraintes par
retrait et fluage dite « isostatique » dans chaque section de
la dalle et on calcule ensuite les efforts hyperstatiques de
compatibilité créés par les déformations isostatiques de
chaque section.
le principe de calcul consiste à laisser déformer la poutre
préfabriquée sous l’effet du retrait et du fluage comme si
elle était seule isolée dans la nature. Par la suite on impose
les conditions de compatibilité avec la déformation du
béton coulé en place dans le creux entre les poutres. Cette
compatibilité étant assurée par l’existence d’une précon-
trainte transversale. la redistribution de contraintes tient
lieu à cause du retrait et du fluage du béton. Dans ce cas il
s’agit d’un retrait et d’un fluage différentiel, c’est-à-dire,
dus aux différentes propriétés rhéologiques du béton des
poutres et du béton du creux, et aux différents états de
charge.
le respect des conditions de compatibilité à long terme
provoquent une migration des contraintes de compression
vers le béton coulé en place par effet de fluage, ceci se pro-
duisant dans toute structure avec changement de section
transversale en cours d’exécution.
l’algorithme de calcul utilisé a été l’objet d’un article
publié dans le journal of bridge engineering (mai/juin
2006) et peut être consulté en C. iglesias (2006).
il n’y a lieu de traiter le problème de redistribution des
contraintes de la poutre préfabriquée vers le béton du creux

qu’avec les contraintes créées sur la poutre seule, par appli-
cation des cas de charge suivants :
• CaS De CHarGe 001 : Poids propre des poutres préfa-
briquées.
• CaS De CHarGe 002 : Précontrainte 1 des poutres pré-
fabriquées en usine.
• CaS De CHarGe 003  : Poids propre du béton coulé
entre les poutres.

5.9. Vérification de l’effort tranchant à
l’E.L.S.

On considère que tout l’effort tranchant, que ce soit du aux
charges permanentes ou aux charges d’exploitation, est
repris par les poutres préfabriquées (hypothèse très défa-
vorable d’ailleurs).
néanmoins, pour la vérification de la condition de cisaille-
ment admissible dans les combinaisons enveloppes à
l’e.l.S. on considère la collaboration du béton coulée en
place dans certaines poutres (poutres reprenant les
poteaux), ce qui revient à considérer une épaisseur d’âme
légèrement supérieure à celle de la poutre toute seule et
ceci seulement dans les cas où une précontrainte transver-
sale est présente pour assurer le non glissement relatif de
poutre et béton coulé sur place.
le cisaillement est calculé avec les formules habituelles du
bPel :

On considère comme cisaillement admissible :

6. ARMATURES À E.L.U.

6.1. Armatures passives à la flexion

le calcul est effectué sur la section non fissurée et en
classe ii. Comme contrainte de traction limite on a consi-
dérée celle qui corresponde au béton des poutres de la pre-
mière dalle :
• Poutres 01 a 02 ƒck  = 75 MPa (ƒcj = 65 MPa au relâchement)
• Poutres 03 a 10 ƒck  = 75 MPa (ƒcj = 65 MPa au relâchement)
• Poutres 11 a 27 ƒck  = 75 MPa (ƒcj = 50 MPa au relâchement)
le ferraillage de la section se fait d’après le bPel :

le calcul de bt, nbt se fait en section non fissurée, ce qui
revient a calculer le volume des tractions sur section non
fissurée et obtenir ensuite l’armature nécessaire à
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reprendre cet effort majoré d’un coefficient de sécurité de
1,5 comme si le calcul était mené à l’e.l.u. On dispose
une armature de peau avec des valeurs de l’ordre de 5
cm2/m de parement.

6.2. Armatures d’effort tranchant

On considère que tout l’effort tranchant, que ce soit du aux
charges permanentes ou aux charges d’exploitation, est
repris par les poutres préfabriquées (hypothèse très défa-
vorable d’ailleurs).
On calcule l’inclinaison des bielles, limitée à 30º, et les
armatures verticales.
le cisaillement à l’e.l.u. on le calcule suivant le b.P.e.l.,
c’est-à-dire :

On considère comme cisaillement admissible, avec
α=α'=90°:

or :

d’où :

avec la valeur minimum limite de βu = 30° et γb = 1,5, on
obtient :

Pour ce qui est de la première dalle, cette dernière valeur
peut être, donc, estimée à :
• Poutres 01 a 10 ƒck  = 75 MPa, τ = 12,5 MPa
• Poutres 11 a 28 ƒck  = 60 MPa, τ = 10 MPa

6.3. Étude de poinçonnement de la dalle :
poteaux précontraints transversalement

la transmission du cisaillement entre béton préfabriqué et
béton coulé en place par l’intermédiaire de surface coffrée
se fait grâce à la compression apportée par les câbles de
précontrainte transversale.
il y a lieu d’appliquer ici la formulation de l’eurocode eC-
2 env 1992-1-3 : 1994, du chapitre consacré aux « joints
de cisaillement » où l’on fixe la valeur de la contrainte de
cisaillement de calcul.

6.4. Poinçonnement en bord de dalle :
appui des poteaux

il y a certains appuis de la dalle où l’on ne peut pas
considérer qu’ils soient précontraints transversalement.
il s’agit des poteaux qui prennent appui tout juste au
bord de la dalle.
Dans ces cas on transmet la réaction verticale du poteau
à l’aide de barres à forte épaisseur (Ha32) en nombre
suffisante pour garantir leur tenue à la rupture par
cisaillement.
Dans le cas du poteau P01 de la dalle 1, la transmission
de la réaction se fait directement à l’appui de néoprène,
car il est situé à une distance plus petite (1,00 m) que la
hauteur de la dalle (1,5 m). il faut toutefois assurer une
capacité suffisante à la traction du tirant situé en table
inférieur de la poutre pour transmettre cette réaction à
l’appui. Ceci revient à la vérification habituelle du bPel
pour ce qui est de la transmission d’une réaction directe-
ment à l’appui d’une poutre précontrainte.

6.5. Étude de la transmission de l’effort
tranchant en tenant compte des trous de
passage de la précontrainte transversale

Compte tenue de l’existence des trous circulaires transver-
sales à l’âme aménagés pour le passage de la précontrainte
transversale de la dalle on a vérifié le bon fonctionnement
de l’âme de la poutre pour reprendre l’effort tranchant
transmise a la poutre.
il a été mené un calcul par la méthode des eléments Finis
par le biais d’un système de charges auto équilibré et stati-
quement équivalent à la situation qui se produirait à l’about
d’une poutre quelconque, avec une valeur forfaitaire de
l’effort tranchant.
le calcul montre une concentration de contraintes autour
des trous de passage, en haut et en bas du trou, sans que des
contraintes de traction excessives soient à craindre.
Dans ces conditions et sans tenir compte de l’existence des
étriers d’effort tranchant, on obtient des valeurs des
contraintes de traction de l’ordre de grandeur de la résis-
tance à traction du béton considérée.

6.6. Stabilité au déversement latérale
de la poutre en cours de levage

On a vérifié deux situations possibles de la poutre :
• en cours de levage, la poutre soumise à son poids propre.
• en phase provisoire lorsque la poutre reçoit le reste de
poids propre de la dalle.

6.7. Flexion à l’E.L.U.

On vérifie la flexion à l’e.l.u. des poutres 1 et 2, les seules
où l’on admet classe iii.
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6.8. Vérification de l’équilibre de la
bielle d’about

On se place dans le cas le plus défavorable rencontré dans
la dalle 1, qui est celui de la poutre 6 côté sud, avec une
réaction de 257 tonnes à l’e.l.S. On vérifie avec une
valeur à l’e.l.u. de 1,50*257=386 tonnes et selon la
méthode du b.P.e.l.

7. MICRO PIEUX : DESCENTE DE
CHARGES

le dimensionnement du nombre de micro pieux néces-
saires à reprendre la réaction verticale obtenue à l’e.l.S.
pour chaque appui des poutres, c’est-à-dire, côté nord et
côté sud, se fait avec une valeur forfaitaire de capacité por-
tante pour chaque micro pieu. la capacité portante retenue
à l’e.l.S. pour chaque micro pieu est de 820 kn.

8. VÉRIFICATION DES APPAREILS
D’APPUI EN ÉLASTOMÈRE FRETTÉ

il a été prévu des appuis en néoprène fretté de 900 x 900 x
240 (185) n=10. le critère de dimensionnement des appuis
a été, non pas une condition de tenue aux réactions verti-
cales transmisses par la dalle aux abouts, mais une condi-
tion de vibration admissible, en tant que dispositifs de
réduction de l’impact vibratoire concernant la dalle.

Compte tenu des études menées, la décision a été prise
d’isoler la dalle d’appui des bâtiments par l’intermédiaire
d’une forte épaisseur des appareils d’appui. il s’agit donc
d’un dispositif visant à assurer l’isolation de l’infrastruc-
ture et le confort des riverains.
il est clair aussi que cette forte épaisseur permet d’assurer à
priori l’absence de problèmes de raideur de la part des appa-
reils d’appuis, en tant que s’opposant à la mise en précon-
trainte de la dalle. néanmoins oblige à la vérification de la
condition de non-cheminement dû à la faible valeur de la
contrainte verticale totale exercée sur l’appareil d’appui.

9. ÉTUDE DES VIBRATIONS

9.1. Introduction

les oscillations mécaniques comprennent entre autres les
secousses et les vibrations. bien que généralement le pre-
mier terme soit utilisé principalement pour les bâtiments et
la deuxième pour les machines et appareils, il sera question
dans ce qui suit ci-après des vibrations dites stochastiques.
On parle de vibrations stochastiques lorsque les impulsions
sont irrégulières, comme c’est le cas ici, car elles sont pro-
duites par le passage des trains au dessous de la dalle de
couverture.
une oscillation mécanique peut être décrite par le nombre
de mouvements par unité de temps (fréquence) qui se
mesure en Hertz. On peut aussi décrire une vibration par le
chemin parcouru par le corps à partir de sa position initiale
(amplitude d’oscillation), par la vitesse de l’oscillation et
ses variations dans le temps. C’est cette dernière valeur
(l’accélération) qui a été retenue dans ce cas et qui nous a
permis d’apprécier les effets sur les bâtiments situés au
dessus de la dalle de couverture. On peut l’estimer de la
manière suivante :
a = (2π�)2d = ω2d
a = accélération     � = fréquence      d = déplacement
les vibrations dont on est concerné dans ce cas-ci sont du
type vibrations du corps entier, transmises par une surface
d’appui. la bande de fréquence se situe entre 1 et 80 Hz.
l’importance des oscillations mécaniques, caractérisées
par leur fréquence, leur amplitude et leur durée, détermine
si leur action est préjudiciable ou non pour le bien-être des
futurs riverains des bâtiments concernés. les oscillations
globales du corps sont transmises à ce dernier par la sur-
face de contact (dessous des pieds ou surface sur laquelle
la personne est couchée).

9.2. Cadre légal

les critères d’états limites de service à respecter sous l’ef-
fet des vibrations sont définis dans des normes spécifiques.
a titre indicatif, des critères d’états limites de service peu-
vent être trouvés dans les normes suivantes :
• effets sur le confort des personnes et le bon fonctionne-
ment des équipements en général : iSO 2631-2.
• norme Din 4150-2.

9.3. Valeurs limites et indicatives

en ce qui concerne les valeurs limites des vibrations, il
n’existe pas encore des valeurs reconnues internationale-
ment pour les atteintes provoquées par les vibrations. en
revanche, il existe des valeurs indicatives. Si l’on s’en tient
à ces valeurs indicatives on pourra, en règle générale, évi-
ter les atteintes au bien-être des riverains.
Dans notre cas de figure les vibrations d’axe vertical ont été
complètement supprimées du fait que les voiles d’appui de
la dalle sont fondés sur micro pieux, lesquels à son tour vont
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s’ancrer avec une fiche de deux mètre dans le rocher calcaire
et, en tout cas, toujours au dessous des voies ferrées.
Dans le cas présent, dalle portant dans deux directions, la
fréquence propre f (Hz) la plus basse obtenue dans le cal-
cul a été de 0,50 Hz, ce qui est loin de la valeur critique de
fréquence propre pour une structure ordinaire supportant
des personnes (3,5 Hz).
la norme iSO 26312-2 : 1989 donne des valeurs de réfé-
rence pour le confort dans les bâtiments, qui eux par contre
ont été éliminés dans la norme iSO 2631 actuelle, concer-
nant les vibrations induites dans les bâtiments, compte
tenue de la subjectivité et de la difficulté de définir les
vibrations qui garantissent le confort des riverains.
Compte tenu de toutes ces difficultés, on a considéré que ce
confort est garanti lorsque l’on respectera la valeur d’accélé-
ration suivante : Habitation/pendant la nuit/ a≤0,004 m / s2.
la masse totale de la structure est mobilisée à 90% par les
10 premiers modes en ce qui concerne les vibrations hori-
zontales. Ceci revient à des modes propres allant de 0,5 Hz
jusqu’à 2,5 Hz. la valeur de 0,040 m / s2 est comprise entre
les courbes 8 et 16 des recommandations iSO 2631-2  :
1989, pour la plage de fréquences allant de 0,5 Hz à 2,5 Hz.
la plage des courbes recommandées est comprise entre les
courbes 1,4 et 20.
la valeur cible à ne pas dépasser à été donc de 0,040 m /
s2, pour des vibrations dites du type stochastique transi-
toire. On a abouti à cette valeur limite en se basant sur les
trois points suivants :
D’abord un nombre d’enregistrements sismiques que l’on
a considéré suffisant : 3 enregistrements sur chaque coté de
la voie, situés à trois distances différentes et faisant au total
6 enregistrements par section considérée. On a établi ces 6
mesures dans un total de trois sections, couvrant ainsi la
totalité de la longueur de l’ouvrage.
ensuite on a réalisé l’analyse complète de ces données,
aboutissant à des sismogrammes synthétiques dont on a
calculé leur spectre de réponse, ainsi que l’enveloppe
maximale des ces spectres de réponse.
Finalement et au vu de ces enveloppes on a interprété les
résultats obtenus, tout en considérant les conditions de
fonctionnement de la source et les emplacements des
points de mesure, ainsi que la présence d’écrans d’atténua-
tion du signal de la source (murs poids existants de la
SnCF) et la position du futur récepteur des vibrations
(voiles d’appui de la dalle de couverture). la forme de
construction et le nombre d’étages, le type de fondation et
le type de terrain ont été pris en considération pour établir
la limite ci-dessus.

9.4. Les dispositifs de réduction des
impacts vibratoires concernant la voie

la réduction des impacts vibratoires causés par le trafic
ferroviaire sur les constructions riveraines peut se faire
essentiellement soit par réduction des efforts au contact de
la roue-rail, soit par atténuation de la propagation des
vibrations à l’aide d’une voie adaptée.
Si on choisit de réduire les efforts au contact roue-rail, les
dispositifs à mettre en œuvre consistent soir à :

• Des systèmes anti-patinage sur le nouveau matériel pour
éviter l’apparition des irrégularités.
• un meulage des rails présentant une usure marquée.
• l’utilisation de longs rails soudés pour réduire les dis-
continuités.
• une vérification régulière de la géométrie de la voie.
Si par contre on choisit d’atténuer la propagation des vibra-
tions, les dispositifs à mettre en œuvre portent sur :
• Des supports de rail élastique, semelle souple entre le rail
et la traverse.
• une épaisseur majorée de ballast sous la traverse pour
augmenter sa capacité d’amortissement.
• l’utilisation d’un matelas élastique sous le ballast dans
les zones les plus critiques.
• Dans certains cas particuliers de tunnels à proximité d’ha-
bitations, il peut être également envisagé une pose de voie
sur dalle flottante.
Étant donné que les habitations seront construites après coup,
il n’est pas envisageable d’exiger de tels dispositifs de réduc-
tion des impacts à la SnCF pour réduire ainsi les vitesses
vibratoires. en tout cas il s’agit d’un mécanisme possible de
réduction des vibrations à long terme, le cas échéant, lors
d’un changement ou de renouvellement de voie.

9.5. Les dispositifs de réduction des
impacts vibratoires concernant la dalle

S’agissant de nouveaux bâtiments appuyés su une dalle qui
est construite sur une ligne déjà existante, il est à noter que
toutes les emprises ferroviaires sont « clôturées » dans la
plus part de la longueur de l’ouvrage par des murs poids,
de façon à ce que l’on puisse considérer une certaine isola-
tion des deux voiles d’appui de la dalle par rapport à la
source émettrice des vibrations.
Compte tenu des études qu’ont été menées, la décision a
été prise d’isoler la dalle d’appui des bâtiments par l’inter-
médiaire d’une forte épaisseur des appareils d’appui en
néoprène fretté. les résultats du calcul ont conseillé des
appuis de 900x900x240 (185). il s’agit donc d’un disposi-
tif visant à assurer l’isolation de l’infrastructure et le
confort des riverains, ainsi qu’à transmettre les réactions
verticales aux voiles d’appuis.
en ce qui concerne les autre poteaux des bâtiments, s’ap-
puyant hors de la dalle de couverture, on a prévu leur iso-
lation du terrain à l’aide de néoprènes à une épaisseur
convenable.

9.6. Méthodologie de mesure

l’objet de ce paragraphe et la définition de la méthode de
mesure qui a été mise en œuvre pour l’évaluation des effets
sur l’environnement des vibrations mécaniques émises par
les trains à leur passage sous la dalle de couverture de la
tranchée d’Hendaye.
Dans ce cas de figure l’évaluation des effets des vibrations
mécaniques transmises dans l’environnement concerne
exclusivement les effets sur les occupants des construc-
tions prenant appui sur la dalle de couverture. leurs effets
sur la sécurité des constructions est tout-à-fait négligeable.
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les données expérimentales se présentent dans ce cas-ci
sous forme d’enregistrement continu, en fonction du
temps, de l’accélération. les fréquences propres des
constructions étant comprises dans une bande de basses
fréquences, les appareils de mesure qui s’avèrent les mieux
adaptés à cet enregistrement sont ceux qui comportent des
capteurs de vitesse de fréquence propre de 1 Hz, ce qui per-
met l’enregistrement en fonction du temps dans la bande
de fréquence allants de 1 a 150 Hz avec des amplitudes de
vitesses comprises entre 0,1 mm/s et 50 mm/s.
le mouvement en chaque point de mesure a été enregistré
dans les trois directions rectangulaires, dont une verticale,
les deux autres étant définies par rapport à la source et par
rapport à l’axe de l’ouvrage étudié.

9.7. Étude des vibrations

l’étude des vibrations a été faite par une méthode dite
« d’analyse fine » dans les conditions suivantes :
• Des mesures systématiques en 3 points ont été réalisées
sur chaque coté des voies pendant la durée des essais afin
de contrôler le fonctionnement de la source, pouvant ainsi
tenir compte de la variation du fonctionnement de la source
(trains) dans le temps et de la distance entre la construction
(voiles d’appuis) et la source. Ces enregistrements ont été
répétés sur trois différentes sections de l’ouvrage, couvrant
ainsi toute sa longueur.
• On a réalisé ensuite l’analyse complète des ces enregis-
trements dans le domaine du temps, aboutissant à des sis-
mogrammes dont on a obtenu leurs spectres de réponses.
On a obtenui après l’enveloppe de ces spectres de réponse
pour les différents points de mesure.
• On a réalisé une étude sismique de la structure complète
(dalle et bâtiments) avec le spectre de réponse enveloppe.
le résultat de ce calcul est la valeur maximale des dépla-
cements en chaque point de la structure, en multipliant les
valeurs obtenues dans chaque cas de charge sismique par
ω2 on traduit déplacements à accélérations pour chaque
point de la structure. tout le calcul étant été réalisé avec la
règle de combinaison quadratique des modes propres de la
structure, préalablement calculés.

9.8. Processus de calcul

le processus de calcul qui a été réalisé comprend les
phases suivantes :
1. modélisation de la structure et en particulier du bâtiment
1 (portée maximale d’environ 40 m et sans garages) ainsi
que du bâtiment 5 (portée de 20 m avec deux étages de
garages).
2. Calcul des masses à appliquer sur les nœuds de chacun
des deux modèles.
3. Obtention des modes de vibrations de la structure.
4. Calcul sismique avec l’accélérogramme enveloppe
obtenu à partie des enregistrements réalisés sur les deux
cotés de la voie.
5. Obtention des accélérations horizontales ax, az.
l’accélération verticale ay a été négligée du fait que l’ou-
vrage s’appuis sur des micro pieux dont la longueur de

fiche situe leur pointe ancrée au moins 2 mètres dans le
rocher calcaire de base et toujours au dessous des voies.
6. On compare les résultats obtenus au critère d’accéléra-
tion maximale retenu.
Ce processus de calcul a été répété plusieurs fois pour les
deux bâtiments type en variant l’épaisseur de néoprène qui
a une influence, pourrait-on dire inversement proportion-
nelle sur les valeurs maximales des accélérations horizon-
tales ax, az. l’épaisseur retenue garanti ainsi des valeurs
maximales des accélérations qui ne dépassent pas le seuil
de 0,040 m / s2.

9.9. Résultats obtenus et conclusions

l’évaluation prévisionnelle de l’accélération maximale
dans les différents points de la structure des bâtiments
concernés nous a mené à prévoir des épaisseurs de néo-
prène convenables pour éviter tout risque de dépassement
de la valeur limite de 0,040 m / s2. l’isolation de la struc-
ture de la source se fait donc au moyen de néoprènes de
dimensions 900x900x250(180).
la masse totale de la structure es mobilisée à 90% par les
10 premiers modes en ce qui concerne les vibrations hori-
zontales. Ceci revient à des modes allant de 0,5 Hz jusqu’à
2,5 Hz.
la valeur limite 0,040 m / s2 est comprise entre les courbes
8 et 16 des recommandations iSO 23612  : 1989, pour la
plage de fréquences allant de 0,5 Hz à 2,5 Hz. la plage des
courbes recommandées est comprise entre les courbes 1,4
et 20. On a considéré que la spécificité du site permet d’ad-
mettre cette valeur, située au milieu de l’intervalle recom-
mandé par la norme iSO 2631-2 :
• l’espacement des voiles d’appuis de la dalle de couver-
ture par rapport à la source émettrice (trains).
• l’existence des murs SnCF, servant comme d’isolation
du signal.
• la nature de la fondation prévue  : semelles sur micro
pieux ancrés deux mètres dans le rocher calcaire et tou-
jours au-dessous des voies.
• la nature du sol de fondation, dans la plus part de l’ou-
vrage de nature à amortir les vibrations induites.
• la masse du bâtiment retenu dans le projet définitif, qui
est supérieure d’environ 30 % à celle considérée lors du
calcul des vibrations.
• la masse des voiles longitudinaux d’appui, qui a nette-
ment augmenté.
• la nature du signal (seuil de 0,040 m/s2 atteint deux ou
trois fois par jour).
• Ce seuil de 0,040 m / s2 est atteint en générale dans les
lignes de nœuds du modèle de calcul situées aux limites
extérieures du hourdis du bâtiment, alors qu’à l’intérieur
desdits hourdis cette valeur est nettement plus petite.
• la nature très défavorable du calcul qui a été réalisé, et
qui consiste à obtenir l’enveloppe de tous les sismo-
grammes qui ont été déduits des enregistrements réalisés
lors de la relevée des données.
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10. CONTRÔLE DES FLÈCHES

On a fait une étude de l’évolution de la flèche des poutres
portant la ligne de poteaux. aucune mesure spéciale n’est
apparue comme nécessaire d’après cette étude.

11. DÉMOLITION DU PONT-VIEUX

la pose de poutres a été interrompue lors de l’arrivée au
Pont-vieux, un des deux ponts existants avant travaux pour
franchir la voie ferrée. la structure prévue pour la démoli-
tion du Pont vieux a été une plateforme de profilés Heb
450 qui s’est appuyée sur deux poutres préfabriquées en
béton. Ces poutres, faisant partie de la couverture, ont été
mises en place de chaque côté, dans le sens transversal à la
voie ferrée. Cette plateforme avait pour mission soutenir
toute la structure du cintre et transmettre les charges aux
poutres préfabriquées. D’autre part, la structure a été aussi
conçue comme élément de sécurité visant à éviter des
chutes éventuelles d’objets sur la voie.
le matériel fourni par l’entreprise rmD-KWiKFOrm
iberiCa a consisté en poutres de type megashor et profi-
lés rmD 300 s’adaptant à l’intrados de l’arc du pont, et
créant les cintres, reliés entre eux à l’aide de poutres de
type SuperSlim.
les poutres SuperSlim s’appuient sur des cintres en arc
façonnés à l’aide de profilés et de façon à ce qu’un coffrage

y soit adapté pour suivre la courbure de l’intrados de l’arc.
la distance entre axes des cintres est de 1,01 mètres.
le matériel utilisé a été le suivant : cinq cintres supportant
les charges du pont à démolir et ensuite deux autres cintres
qui se situées de chaque côté du Pont-vieux, supportant ces
derniers éléments une plateforme de travail aménagée elle
aussi comme protection contre la chute d’objets sur la voie.
Pour que la structure puisse reprendre les charges corres-
pondantes au pont, il a été prévu des vérins situés dans de
différents points sous les cintres. en particulier, quatre dans
la zone centrale de l’arc et une au côté sud de chaque cintre.

Ces quatre vérins de la zone centrale s’appuient sur des
profilés Heb 450 et le vérin situé du côté sud prend appui
sur une semelle en béton. l’appui dans la zone nord se fait
sur une poutre rmD 600 qui transmet la charge sur deux
consoles profilées type Header beam, ancrées du côté
opposé à l’aide de micropieux, à fin de venir à bout du
moment de reversement qui se crée.

les cas de charge considérés ont été les suivants :
1. Poids propre de la partie métallique de la structure.
2. Charge permanente  : poids propre des profilés Super
Slim plus le coffrage en bois et la couverture de protection,
au total 2 kn/m2.
3. Charge d’exploitation, 4 kn/m2.
4. Poids des voussoirs du pont et du remblais supporté. On
considère une densité de 23 kn/m3.
5. Poids de deux pelleteuses chargeuses, 250 kn. chacune.
les phases de démontage du pont ont respecté exactement
les phases de montage, mais dans le sens du démontage,
d’après des documents originaux trouvés aux archives de
la ville d’Hendaye.

12.  CONSTRUCTION DU « NOUVEAU
PONT-VIEUX »

une fois démoli l’ancien Pont-vieux il fallait d’une part
assurer le franchissement de la tranchée le plus vite pos-
sible et ensuite intégrer ce nouveau franchissement dans la
promotion immobilière.
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Figure 15. Schéma de principe du cintre utilisé pour démon-
tage du Pont-Vieux.

Figure 16. Mise en place du cintre pour la démolition du Pont-Vieux.
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12.1. Structure choisie

Compte tenue des limitations qui découlent du respect d’un
gabarit ferroviaire de 5,20 m, ainsi que du respect des cotes
imposées par la rue, les hauteurs possibles des dalles du
« nouveau Pont-vieux » ainsi que de l’étage intermédiaire de
parking étaient très limitées. Pour une portée maximale de
7,50 m entr’axe des poteaux on a choisie une dalle de 30 cm
d’épaisseur pour la dalle supérieure qui remplace le pont.
Pour l’étage intermédiaire de parking une dalle de 20 cm
d’épaisseur et poutres de rigidité de 40 cm de hauteur dans le
sens longitudinale des voies et encastrées sur les poteaux, eux
à son tour encastrés sur la dalle de couverture précontrainte.

12.2. Charges et actions

les charges et actions prises en compte pour ce qui est du
Pont on été les suivantes :
• Poids propre de la dalle de hauteur constante : h=0,30 m
• Enrobé : 8 cm de couche de roulement sur la largeur rou-
lable, donc 1,92 kn/m2.
• Surcharge de jardin : 0,5 m de hauteur de terres à un
poids volumique de 18 kn/m3 pouvant agir sur les trottoirs
de la dalle, ainsi qu’une surcharge d’exploitation de 5,5
kn/m2 sur le jardin.
• Système de charges A : Pont de Deuxième Classe à 2
voies à largeur chargeable de 6,5 m.

• Freinage  : On a considéré le freinage du système b
(6,579 kn/m) comme étant le plus défavorable.
• Température : Plage de températures de -40ºC7+30ºC,
avec température initiale de 5ºC.
• Système de charges Bt : Pour la vérification d’éléments
locaux, en particulier du portique de rive à l’about de la
dalle, du côté nord et sud.
Concernant la dalle intermédiaire de parking :
• Poids propre de la dalle de hauteur constante : h=0,20 m
• Revêtements du plancher  : 5 cm de couche de roule-
ment sur la zone de parking, donc 1,10 kn/m2.
• Surcharge d’exploitation : il a été considéré un parking
pour voitures légères à une surcharge d’exploitation de 2,5
kn/m2.

12.3. États Limites considérés dans les
calculs

en ce qui concerne la combinaison d’actions on a réalisé
les vérifications habituelles à l’État limite de Service et à
l’État limite ultime.
Les vérifications à l’ÉLS concernent principalement les
valeurs des flèches dans la dalle pendant toute la vie de
l’ouvrage, c’est-à-dire, à court terme et à long terme, ainsi
que l’état de contraintes dans le béton et dans l’acier.
Les vérifications à l’ELU concernent principalement la
résistance à la flexion des sections les plus défavorables, à
l’effort tranchant, le poinçonnement de la dalle du pont
sous charge concentrée de 10 t et la transmission des
efforts concentrés au droit des poteaux.
On commence par établir une densité d’armature à
l’elu, ensuite on vérifie les contraintes du béton et de
l’acier à l’elS et finalement on établi les valeurs pro-
bables des flèches a t=0 et à t=infini, tout en tenant
compte de l´état de fissuration de la structure au moyen
d’un procédé itératif de calcul des inerties fissurées des
sections et en fonction des efforts appliqués sur chaque
section.
la vérification à l’elS a été menée en fissuration préjudi-
ciable, avec un enrobage minimum des armatures de 30
mm. les contraintes ci-après et pour le béton et pour
l’acier sons respectées à l’elS sous surcharges rares .
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Figure 17. Pont-Vieux en cours de démolition et état d’avancement des travaux lors du démontage du voussoir de clé.

Figure 18. Aspect du site à la fin de la démolition du Pont-
Vieux avec une passerelle piétonne provisoire.
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12.4. Équilibre horizontale de l’ouvrage

le pont est bloqué dans son déplacement horizontal par les
deux poutres en tête du mur de micropieux nord et sud et il
est de même pour la dalle intermédiaire de parking. Ce blo-
cage sert à transmettre d’une part tous les efforts de freinage
sur le pont et d’autre part assure l’équilibre des murs de
micropieux à temps infini, c’est-à-dire, lorsque l’on ne pourra
pas considérer l’action des tirants d’ancrage des murs de
micropieux. Ces tirants d’ancrage sont considérés actifs seu-
lement pendant la durée de l’exécution de l’ouvrage. Compte
tenu de la possibilité de disparition des tirants à temps infini,

étant donné qu’ils sont ancrés sous la chaussée, on les consi-
dère inactifs après achèvement de l’ouvrage.

12.5. Poteaux

les poteaux ont été vérifiés par la méthode de calcul dite
de Faessel, qui tient compte des excentricités du deuxième
ordre pour assurer la stabilité des poteaux au phénomène
de flambement.
On a fait l’étude de l’évolution de la flèche de la structure
tenant compte de son état de fissuration. il a été prévu de
contre flèches en exécution de l’ordre de 35 mm.
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Figure 19. Coupe transversale par le « nouveau Pont-Vieux ».

art 3 Iglesias:gabarit  07/09/10  11:24  Page41



13. PARACHÈVEMENT DES DALLES
LATÉRALES
une fois terminé la dalle de couverture de la tranchée on a
construit les dalles latérales de continuité à largeur variable
qui s’adaptent à la géométrie en plan et en élévation de la
tranchée, appuyées d’un coté sur un mur longitudinal qui
s’adapte à la géométrie de la paroi berlinoise et de l’autre
coté sur le mur-voile principal du coté tranchée ferroviaire.
Du coté nord (Fig.22), étant donné l’absence de paroi ber-
linoise et en vue de garantir l’équilibre des forces horizon-

tales à temps infini, on a prévu une cellule triangulaire qui
ramène les réactions horizontales de la paroi berlinoise
coté sud, directement au sol de fondation. Cette cellule tri-
angulaire est ancré au sol, avec des ancrages définitifs, du
coté où l’on a des réactions verticales de soulèvement.
les figures 23 et successives montrent des sections de la
structure jusqu’au nouveau «  Pont-vieux  » où l’on peut
observer les solutions retenues pour ce qui est des dalles
latérales au niveau de la dalle principale de la couverture et
pour résoudre le problème de l’équilibre des forces hori-
zontales des parois berlinoises.
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Figure 20. Dalle intermédiaire en cours d’exécution et épreuve de charge du « nouveau Pont-Vieux ».

Figure 21. Edifice 1 en cours de construction (Octobre 2009), à coté du Pont Neuf (Avenue Charles de Gaulle).

Figure 22. Section par la poutre 6, dalle 1 à coté du Pont Neuf (Avenue Charles de Gaulle).
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Figure 23. Section par la poutre 12, dalle 1 à coté du Pont Neuf (Avenue Charles de Gaulle).

Figure 24. Section par la poutre 21, dalle 1 à coté du Pont Neuf (Avenue Charles de Gaulle).

Figure 25. Section par la poutre 28, dernière poutre de la dalle 1.
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Figure 26. Section par la poutre 118, dalle 4.1.

Figure 27. Section par la poutre 119, dalle 4.2.

Figure 28. Section par la poutre 126, dalle 4.2.
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Figure 29. Section par la poutre 130, dalle 4.2.

Figure 30. Section par la poutre 134, dalle 4.2.

Figure 31. Section par la poutre 141, dalle 4.2.
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14. ANNEXE : VÉRIFICATION DES
CONTRAINTES TOUT AU LONG 
DE LA VIE DE L’OUVRAGE

01. ÉTUDE EN COURS D’EXÉCUTION 01

CAS DE CHARGE : État de contraintes des poutres à
vide, en usine de fabrication.
Sur (S1) :
001+002 PP des poutres préfabriquées + Précontrainte 1
CAS DE CHARGE  : État de contraintes sous poids
propre, sans précontrainte transversale.
Sur (S1) :
001+002 PP des poutres préfabriquées + Précontrainte 1
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
CAS DE CHARGE  : État de contraintes sous poids
propre, avec précontrainte transversale.
Sur (S1) :
001+002 PP poutres préfabriquées + Précontrainte 1
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+020 +Précontrainte transversale
PP : Poids Prope

02. ÉTUDE EN COURS D’EXÉCUTION 02

CAS DE CHARGE  : État de contraintes sous poids
propre, avec précontrainte transversale et 50% de la
Précontrainte 2.
Sur (S1) :
001+002 PP poutres préfabriquées + Précontrainte 1
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+020 +Précontrainte transversale
+004 x 0,5 +Précontrainte 2 (50%)
CAS DE CHARGE  : État de contraintes juste après
l’achèvement des bâtiments (toute la charge perma-
nente considérée) et avant la deuxième phase de pré-
contrainte (50% Précontrainte 2)
Sur (S1) :
001+002 PP poutres préfabriquées + Précontrainte 1
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+020 +Précontrainte transversale

+004 x 0,5 +Précontrainte 2 (50%)
+13 +revêtements (2,1 kn/m2) sur la dalle
+300 +Charges permanentes transmises par les
poteaux (charge totale - surcharges)
CAS DE CHARGE  : État de contraintes juste après
l’achèvement des bâtiments (toute la charge perma-
nente considérée) et juste après la deuxième phase de
précontrainte (100 % Précontrainte 2)
Sur (S1) :
001+002 PP poutres préfabriquées + Précontrainte 1
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+020 +Précontrainte transversale
+004 x 0,5 +Précontrainte 2 (50%, première phase)

+13 +revêtements (2,1 kn/m2) sur la dalle
+300 +Charges permanentes transmises par les
poteaux (charge totale - surcharges)
+004 x 0,5 +Précontrainte 2 (50%, deuxième phase)

03. ÉTUDE-ELS quasi permanente - 
fréquente à t=0

CAS DE CHARGE : Moment fléchissant Mz maxi/mini
Sur (S1) :
001+368/369 PP poutres préfabriquées + Précontrainte 1
(368/369  : enveloppe mz maxi /mini de Précontrainte 1
0,9/1,1)
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+404/405 +Précontrainte transversale
(404/405 : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte trans-
versale  0,9/1,1)
+380/381 +Précontrainte 2
(380/381  : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 2
0,9/1,1)
+13 +revêtements (2,1 kn/m2) sur la dalle
+14 +Zone jardin (9,0 kn/m2 = 50 cm de terres à
un poids volumique de 18 kn/m3)
+300 +Charges permanentes transmises par les
poteaux (charge totale - surcharges)
+320/321 x 0,77 Q1k
(320/321 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion transmises par les poteaux)
+332/333 x 0,65 Q2k :5 kn/m2 ; 6kn/m2
(332/333 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion au niveau supérieur de la dalle)
+356/357 x 0,65 Q3k : 5,5 kn/m2
(356/357  : enveloppe mz max de charges d’exploitation

sur le jardin)

04. ÉTUDE-ELS rare à t=0

CAS DE CHARGE : Moment fléchissant Mz maxi/mini
Sur (S1) :
001+368/369 PP poutres préfabriquées + Précontrainte 1
(368/369  : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 1
0,9/1,1)
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+404/405 +Précontrainte transversale
(404/405 : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte trans-
versale  0,9/1,1)
+380/381 +Précontrainte 2
(380/381  : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 2
0,9/1,1)
+13 +revêtements (2,1 kn/m2) sur la dalle
+14 +Zone jardin (9,0 kn/m2 = 50 cm de terres à
un poids volumique de 18 kn/m3)
+300 +Charges permanentes transmises par les
poteaux (charge totale - surcharges)
+320/321 x 1,00 Q1k
(320/321 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion transmises par les poteaux)
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+332/333 x 0,77 Q2k : 5 kn/m2 ; 6kn/m2
(332/333 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion au niveau supérieur de la dalle)
+356/357 x 0,77 Q3k : 5,5 kn/m2
(356/357 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion sur le jardin)

05. ÉTUDE-ELS quasi permanente - 
fréquente à t=infini

CAS DE CHARGE : Moment fléchissant Mz maxi/mini
Sur (S1) :
001+368/369 x 0,85 PP poutres préfabriquées +
Précontrainte 1 (15% de pertes différées)
(368/369  : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 1
0,9/1,1)
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+404/405 x 0,85 +Précontrainte transversale (15% de
pertes différées)
(404/405 : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte trans-
versale  0,9/1,1)
+380/381 x 0,85 +Précontrainte 2 (15% de pertes différées)
(380/381  : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 2
0,9/1,1)
+13 +revêtements (2,1 kn/m2) sur la dalle
+14 +Zone jardin (9,0 kn/m2 = 50 cm de terres à
un poids volumique de 18 kn/m3)
+300 +Charges permanentes transmises par les
poteaux (charge totale - surcharges)
+320/321 x 1,00 Q1k
(320/321 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion transmises par les poteaux)
+332/333 x 0,65 Q2k : 5 kn/m2 ; 6kn/m2
(332/333 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion au niveau supérieur de la dalle)
+356/357 x 0,65 Q3k : 5,5 kn/m2
(356/357 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion sur le jardin)
-392/393 x 0,15 +Précontrainte 1 x 0,15 appliquée sur
(S2), 15% de pertes différées sur section (S2)
(392/393 : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 1 sur
S2  0,9/1,1)
+271+272 +effet hyperstatique du fluage et du retrait
+Calcul à part +effet isostatique du fluage et du retrait
(contraintes auto équilibrées)

06. ÉTUDE-ELS rare à t=infini

CAS DE CHARGE : Moment fléchissant Mz maxi/mini
Sur (S1) :
001+368/369 PP poutres préfabriquées + Précontrainte 1
(368/369  : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 1
0,9/1,1)
+003 +reste de PP dalle (béton entre les poutres)
Sur (S2) :
+404/405 x 0,85 +Précontrainte transversale (15% de
pertes différées)
(404/405 : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte trans-
versale  0,9/1,1)
+380/381 x 0,85 +Précontrainte 2 (15% de pertes différées)
(380/381  : enveloppe mz max/minii de Précontrainte 2
0,9/1,1)
+13 +revêtements (2,1 kn/m2) sur la dalle
+14 +Zone jardin (9,0 kn/m2 = 50 cm de terres à
un poids volumique de 18 kn/m3)
+300 +Charges permanentes transmises par les
poteaux (charge totale - surcharges)
+320/321 x 1,00 Q1k
(320/321  : enveloppe mz maxi de charges d’exploitation
transmises par les poteaux)
+332/333 x 0,77 Q2k : 5 kn/m2 ; 6 kn/m2
(332/333 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion au niveau supérieur de la dalle)
+356/357 x 0,77 Q3k : 5,5 kn/m2
(356/357 : enveloppe mz maxi/mini de charges d’exploita-
tion sur le jardin)
-392/393 x 0,15 +Précontrainte 1 x 0,15 appliquée sur
(S2), 15% de pertes différées sur section (S2)
(392/393 : enveloppe mz maxi/mini de Précontrainte 1 sur
S2  0,9/1,1)
+271+272 +effet hyperstatique du fluage et du retrait
+Calcul à part +effet isostatique du fluage et du retrait
(contraintes auto équilibrées)
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1. INTRODUCTION

En France, les ponts en maçonnerie représentent 20% des
ponts du réseau routier (SETRA, 2005), 43% des ponts du
réseau ferré (SNCF, 2002). Les ponts en maçonnerie du
réseau de chemin de fer français ont été construits sur une
période d’une centaine d’année centrée vers 1870. On en
compte aujourd’hui 18000 en service. La grande majorité,
82%, est en maçonnerie de pierre, 12% en maçonnerie de
briques. Le reste représente quelques arcs en béton non
armé, tel que le Pont de Villeneuve sur Lot construit entre
1914 et 1916 par Freyssinet, et annoncent l’âge du béton
armé, et la fin de la maçonnerie.
Pendant une cinquantaine d’années, de 1920 à 1970, on
s’intéressa peu aux ponts en maçonnerie. Mais, l’effondre-
ment du pont Wilson franchissant la Loire à Tours, en avril
1978, fait prendre conscience, en France, de la nécessité
d’apprendre à quantifier le niveau de sécurité de ces
ouvrages (Delbecq et Michotey, 1981). Le SETRA entre-
prend alors la rédaction d’un dossier pilote et d’un pro-
gramme informatique spécifique, VOUTE, commercialisé
en 1982 (Delbecq, 1982). Des programmes similaires sont

développés à la même époque au Royaume Uni (Heymann,
1996 et Hugues, 1997). Par la suite, l’intérêt pour ces
ponts-voûtes, faits de pierres et/ou de briques, s’est main-
tenu en Europe. Aujourd’hui, quelques programmes infor-
matiques spécifiques existent (RING, ARCHIE, par
exemple, et toujours VOUTE, bien qu’il ne soit plus com-
mercialisé), mais, malgré les efforts de l’UIC (Orban,
2005), aucune méthode de calcul n’apporte totalement
satisfaction. Les recherches sur la modélisation du com-
portement mécanique des ponts en maçonnerie se poursui-
vent. Mieux connaître la façon dont ils ont été conçus reste
donc une problématique d’actualité.
Autour de Toulouse, la Compagnie des chemins de fer du
Midi développa le réseau à partir de 1859, en concurrence
avec la Compagnie du Paris-Orléans (Caron, 1999).
Aujourd’hui, la direction toulousaine de RFF continue à
entretenir 1300 ponts en maçonnerie construits par ces
Compagnies. Ils semblent parfois bien différents des stan-
dards des autres régions françaises, ne serait-ce que par la
prédominance de la brique au lieu de la pierre. Qu’en est-
il vraiment ? C’est l’une des questions que nous nous
sommes posées au démarrage de l’étude présentée ici.

LES PONTS EN MAÇONNERIE 
DU 19E SIÈCLE

LE CAS D’OUVRAGES FERROVIAIRES
DU MIDI TOULOUSAIN  

Nathalie DOMÈDE

Université de Toulouse; UPS, INSA; LMDC (Laboratoire Matériaux et Durabilité des Constructions);
135, avenue de Rangueil ; F-31 077 Toulouse Cedex 04, France.

ouvrages en maçonnerie
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Dans la mesure où le savoir faire est perdu, la connaissance
des ponts voûtes en maçonnerie passe par une démarche
historique complétée éventuellement d’une reconnaissance
sur site. Cet article présente une recherche de ce type
menée sur l’ensemble des ouvrages d’art en maçonnerie
d’une ligne de chemin de fer du Tarn. Le but de cette étude,
basée non pas sur UN ouvrage mais sur l’ensemble des
ouvrages d’une ligne, fut d’établir une typologie des ponts
en maçonnerie construits dans une zone géographique don-
née (le département du Tarn et sa région), sur une période

ciblée (fin 19e siècle).  Cette étude a été une base de travail
pour une autre recherche, expérimentale et mécanique
cette fois, visant à construire un outil de calcul des ponts en
maçonnerie. Cette recherché là se poursuit au LMDC à
Toulouse.

La ligne retenue pour l’étude joignait Castelnaudary à
Rodez via Albi. Entre Castres et Albi-Ranteil (à la sortie
Sud d’Albi), la ligne n’est plus en service (Fig. 1). 
Une piste cyclable et un chemin de grande randonnée ont
remplacé les voies. Parce que la ligne est désaffectée, les
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Figure 1. Plan du réseau ferré comprenant les lignes en service et les lignes désaffectées (Banaudo, 1982).
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dossiers de construction des ouvrages sont archivés et donc
facilement disponibles pour consultation. C’est la raison
pour laquelle nous l’avons choisie.
Cet article fournit tout d’abord les documents sources uti-
lisés, puis, rapidement, les étapes de la construction de la
ligne et de son exploitation. Les résultats des recherches
historiques concernant les travaux de génie civil des
ouvrages en maçonnerie sont ensuite présentés en détail.
Une comparaison avec d’autres ouvrages en maçonnerie
construits dans la région à la même époque sera engagée.
Enfin, on évoquera quelques pistes de réflexion pour la
requalification de ces ouvrages.

2. LES SOURCES

Les sources historiques relatives à la construction du génie
civil de la ligne de chemin de fer reliant Castres à Albi sont
concentrées dans les archives de la direction toulousaine de
la SNCF. Les documents, qui datent de 1868, sont classés
au numéro actuel de la ligne : 736. Les archives rassem-
blent des documents généraux (rapport de l’ingénieur de la
Compagnie, Fig. 2, profil en long, et des textes administra-
tifs et fonciers) ainsi qu’un dossier de construction pour
chaque ouvrage d’art. 
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Figure 2. Rapport de l’ingénieur de la Compagnie des Chemins de Fer du Midi. 1868.
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Il comporte aussi un dossier de réclamation de l’un des entre-
preneurs (lot 3 d’un chantier qui en comportait 4) qui, pour
diverses raisons (évoquées par courrier, Fig. 3), a réclamé
une augmentation du montant des travaux (et, finalement, ne
l’a pas obtenu). Ce dossier de réclamation, très complet, pré-
sente l’analyse, faite par l’entrepreneur (M. Dumas), des tra-
vaux réellement exécutés, comparés avec le devis des
ouvrages et le cahier des charges, ainsi que la réponse de l’in-

génieur de la Compagnie. La requête est étayée par le rapport
de l’agent de la Compagnie qui était présent constamment sur
le chantier (la lecture de son rapport manuscrit de l’incident
survenu au cintre du pont la Millette est saisissant de réa-
lisme, Fig. 4). Ce dossier de réclamation est donc d’une
importance majeure vis à vis de la connaissance exacte des
ouvrages réalisés. En particulier, il apporte des éléments pré-
cis sur les matériaux mis en œuvre, dans leur nature, leur lieu
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Figure 3. Réclamation de l’entrepreneur Dumas. 15 avril 1871.
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d’extraction ou de fabrication. Il informe des modifications
apportées sur la provenance des matériaux, par rapport aux
exigences préalables de la Compagnie, et des difficultés
réelles d’exécution sur le chantier.
Tous les textes montrent que la Compagnie exerçait un suivi
et un contrôle rigoureux des travaux. Un conducteur de tra-
vaux de la Compagnie était présent sur le chantier en per-
manence. Les archives contiennent les lettres et rapports
manuscrits de ce contrôleur dont les propos se recoupent
avec les informations données par les documents du marché. 

3. HISTORIQUE 
DE LA CONSTRUCTION DE LA LIGNE
La ligne Castres / Albi fut construite en 1870. Elle totali-
sait un linéaire d’environ 47 km. Cette jonction permettait
de relier Castelnaudary et Rodez, et de mettre en relation
les zones industrielles de l’Aveyron, du Tarn, et de
l’Ariège. Ce fut un grand succès dès sa mise en service.
Suite à la rentabilité de son exploitation (5 voyages dans
chaque sens par jour au tout début du 20e siècle), la ligne
fut doublée en 1912 entre Castres et Lautrec ce qui a
conduit à un élargissement des ouvrages d’art de cette por-
tion (les voies ont été doublées et un deuxième pont a été
construit contre le premier, en parallèle). 

La portion nord, entre Lautrec et Albi fut déclassée la pre-
mière, en 1972 (soit une durée d’exploitation de 100 ans
pour ce tronçon). Le trafic entre Castres et Lautrec justifia
l’exploitation de la ligne encore 25 ans, jusqu’au 31 mai

1997, avec des opérations d’entretien et de réparation (soit
une durée totale d’exploitation de 125 ans). Le tracé de la
ligne est aujourd’hui occupé en majeure partie par une
piste cyclable, gérée par le Conseil Général du Tarn. Les
ouvrages d’art sont plutôt en bon état, sauf certains
ouvrages métalliques, dont l’un vient récemment d’être
détruit (pont métallique à rails barlow, Fig. 4). 
Certains ponts en maçonnerie présentent des désordres qui
ne remettent pas en cause leur stabilité globale : altération
des matériaux, défaut de jointoiement, fissuration longitu-
dinale en intrados, décollement des bandeaux.

4. CLASSIFICATION DES OUVRAGES
D’ART DE LA LIGNE

Dans le cahier des charges, les 237 ouvrages d’art de la
ligne sont classés soit en ouvrages «types» (de faible por-
tée), soit en ouvrages «spéciaux», c’est-à-dire faisant l’ob-
jet de plans de construction spécifiques. 
Parmi les ouvrages types, on trouve des buses en ciment
(66), des aqueducs (122), et des ponceaux de portée infé-
rieure à 2m (21), ainsi que des ponts à tablier métallique de
portée inférieure à 4m (14). Leur tablier est constitué de
poutres métalliques ou de rails barlow (Fig. 4), avec rem-
plissage en maçonnerie non armée. 
Les ouvrages dits spéciaux furent construits soit en acier
soit en maçonnerie. On en dénombre 11, soit en moyenne
un ouvrage spécial tout les 3km environ (les principaux
sont illustrés Fig. 6). Il n’y a pas d’ouvrages en béton armé.
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Figure 3 (suite). Réclamation de l’entrepreneur Dumas. 15 avril 1871.
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En proportion de la longueur de la ligne (47 km environ), les
ouvrages en maçonnerie sont relativement nombreux, et
offrent une belle diversité par leur géométrie (Tab. 1) : 8
ponts à une seule arche plein cintre, un pont à une seule arche
surbaissée, un pont à deux travées en anse de panier, enfin un
pont d’envergure à quatre arches plein cintre. Voici toute la
diversité offerte par cette ligne qui constitue donc un échan-
tillon particulièrement intéressant du savoir faire des
Compagnies de chemin de fer à la fin du 19e siècle.

5. COMPOSITION DES MAÇONNERIES

Après une description des matériaux utilisés (briques,
pierres, mortiers), ce paragraphe décrit successivement
chacune des maçonneries présentes dans les ouvrages puis
le mode d’exécution des maçonneries, sur la base des
documents d’archives.

5.1. Les matériaux utilisés

Voici les différents types de maçonneries présents dans les
ponts voûtes et leur utilisation (Fig.7 et 8) :

- les douelles, c’est-à-dire le corps des voûtes, sont en
maçonneries de briques,
- les culées et murs latéraux sont en maçonneries de moel-
lons à assise horizontale ou en opus incertum,
- les remplissages en maçonneries de moellons ordinaires,
- les bandeaux sont en maçonneries de pierre de taille.
Si  les géométries des ouvrages sont diverses, les matériaux
sont par contre d’une étonnante régularité. Il se dégage
donc une typologie des ouvrages en maçonnerie de la ligne
Castres – Albi, résumée sur les plans du pont du bagas
(Fig. 7 et 8).

5.2. Les maçonneries de briques

Les briques utilisées sur ces ouvrages d’art sont de grand
format (35*25*4.5 mm3, à 37*28*5 mm3 selon les
ouvrages), comme il était de coutume dans la région sud
ouest à cette époque. Elles viennent d’Albi ou de briquete-
ries des alentours de Lautrec (Tarn). Le dossier de récla-
mation de l’entreprise montre la difficulté qu’ont eue les
entrepreneurs à se procurer des briques en quantité suffi-
sante du fait de la faible capacité de production des bri-
quetiers de proximité. En effet, ceux-ci n’étaient habitués
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Figure 4. Tablier métallique à rail Barlow. A gauche : coupe suivant l’axe du chemin de fer. A droite : photo prise juste  avant
démolition du tablier.

Tableau 1. Récapitulatif des ponts spéciaux en maçonnerie de la ligne Castres-Albi.
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qu’à fournir de faibles quantités de produits et la demande
occasionnée par la construction de la ligne était très élevée.
Rappelons ici que l’industrialisation de la fabrication des
briques n’eut lieu, en Midi Toulousain, qu’au 20e siècle
(Domède, 2004), plus tardivement que dans le Nord de la
France. A la fin du 19e siècle, les briqueteries sont nom-
breuses en région toulousaine. Elles sont souvent fami-
liales et les méthodes sont artisanales. Les briques sont
moulées à la main, parfois mécaniquement, et cuite au

four-séchoir (Nègre, 2001). La qualité des briques est
variable. 
Les voûtes en briques étaient réalisées sur cintre. Les docu-
ments d’origine du Pont de Trotoco sur le Dadou contien-
nent le plan d’ensemble et des détails du cintre (cintre
retroussé, Fig. 10). Les cintres étaient montés en bois de
charpente, sur site, et déposés à l’aide de boites à sable
après achèvement total du corps des voûtes.
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Figure 5. Accident arrivé aux cintres du Viaduc Supérieur de la Millette pour cause de force majeure. Rapport du conducteur de
travaux, 26 février 1872.
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Figure 6. Les principaux ponts en maçonnerie de la ligne : Pont du chemin de la Millette (arc surbaissé), Pont de la RD 16 (plein
cintre), Pont sur le ruisseau d’Assou (anse de panier), pont de Trotoco sur le Dadou (plein cintre).

Figure 7. Répartition des matériaux. Exemple du pont du Bagas. Vues en élévation et coupe longitudinale. Le remplissage n’est
pas représenté.
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5.3. Les bandeaux en pierre de taille

bandeaux et sommier, dont la fonction était, pendant la
construction, de former un appui au cintre, sont en pierres
de taille. Le cahier des charges indiquait que ces pierres
devaient être extraites « des meilleures carrières de la

commune de Lautrec ». Le mémoire de réclamation de
l’entrepreneur relate la difficulté rencontrée pour se pro-
curer des pierres de taille de grès et l’augmentation de prix
de ce matériau qui en a résulté. Ces faits ont été confirmés
par le rapport du conducteur de travaux de la Compagnie,
qui a écrit les réelles difficultés liées au transport à effec-
tuer depuis la carrière (Lautrec) jusqu’au chantier (distance
de quelques kilomètres), et celles liées à l’extraction des
pierres :“J’accorderais plutôt une augmentation eu égard

aux difficultés de transport qui étaient réellement grandes.

Les chemins parcourus étaient généralement on ne peut
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Figure 8. Répartition des matériaux. Exemple du pont du Bagas. Vues en coupes transversales. Noter l’épaisseur impressionnante
des murs tympans, à la base.

Figure 9. Détail des voûtes en briques avec bandeaux en
pierre de taille. Pont de la Millette.
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plus très mauvais avec des pentes très rapides. Puis ajou-

tant à cela que ces approvisionnements se faisaient dans la

mauvaise saison, souvent les charrettes ne pouvant sortie

du bourbier, on était obligé de déposer le chargement sur

les bords des chemins et attendre la saison meilleure. La

perte de temps, la main d’œuvre de déchargement et du

chargement étaient des pertes réelles qui méritent d’être

prises en considération”. 

Au sens du cahier des charges, les pierres devaient être
sélectionnées de sorte à écarter les pierres qui « sous le

choc du marteau, rendraient un son sourd et se casseraient

en grains sablonneux au lieu de se briser en éclats à vives

arêtes ». Le conducteur de la Compagnie reconnaît que le
grès extrait était tendre, « même très tendre », ce qui l’a
conduit à refuser des pierres sur le chantier (on constate
aujourd’hui l’usure de ces pierres par la corrosion sur
quelques ouvrages).
Les pierres sélectionnées étaient taillées puis dressées en
parement « avec la fine boucharde » (les outils du tailleur

de pierre de l’époque sont décrits Fig.12). Pour vérifier
leurs dimensions, elles étaient présentées à leur place
définitive puis ajustées au besoin. La pose se faisait ensuite
conformément aux dessins, « à bain de mortier fin et

hydraulique ». Les surfaces de pose en contact avec le
mortier étaient humectées. Puis on étendait « une couche

de mortier de quinze millimètres d’épaisseur. La pierre

[était] ensuite amenée et soigneusement placée sans

employer de cales, puis […] bien dressée en tous sens à

coups de masse en bois, de manière que le mortier reflue et

garnisse exactement le lit, et que l’épaisseur des joints

horizontaux soit réduite à dix millimètres, et celle des

joints verticaux à la même dimension. On fichera ensuite le

joint vertical, en ayant soin de contenir le mortier par

devant avec des règles ». 

Le rejointoiement était effectué après achèvement de la
pose. Il consistait « dans le raclage au crochet, sur une

profondeur d’au moins quinze millimètres, du mortier des

joints horizontaux et verticaux, dans le nettoyage et le
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Figure 10 - Cintre du Pont de Trotoco sur le Dadou.

Figure 11. – (a) Pont de Montsalvy, détail de maçonnerie à moellons smillés à assise horizontale. (b) Pont du Leingary, murs en
maçonnerie de moellons à joints incertains (opus incertum) et chainage en pierre de taille.
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lavage des dits joints, dans leur remplissage soigné avec

du nouveau mortier fin, tassé et lissé avec le crochet et la

truelle, de manière à bien joindre les arêtes de la pierre en

les laissant apparentes ». 

5.4. Les maçonneries de moellons

Les murs tympans et le remplissage qu’ils enserrent sont en
maçonnerie de moellons. Les murs latéraux ont une épaisseur
variable, très imposante à la base, allant en s’amincissant vers
leur sommet, du fait de redans placés sur la face interne, côté
remplissage. Ils constituent une pièce importante des
ouvrages, tant en volume qu’en rigidité. 
On rencontre deux types d’appareillage en parement : les
moellons à assise horizontale et les moellons en opus

incertum. Dans tous les cas, les dimensions des pierres
étaient imposées par le cahier des charges : au moins 25 cm
d’épaisseur pour les moellons à assise horizontale, 25cm
de diagonale pour les moellons des parements en opus
incertum. Ces moellons devaient avoir une queue (profon-
deur par rapport au parement vu du mur) comprise entre 20
et 30 cm maxi. 
Les moellons étaient posés à la main et « serrés par glis-

sement, les uns contre les autres, de manière que le mortier

reflue à la surface par tous les joints ». Ils étaient ensuite
«frappés et tassés avec le manche du têtu ». Les moellons
bruts, à l’arrière du parement (et aussi en remplissage) lais-
saient parfois des espaces importants à combler de mortier.
Ils étaient dans ce cas « garnis d’éclats de pierre dure,

enfoncés et serrés de manière que chaque moellon ou éclat
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Figure 12. Les outils du tailleur de pierre, d'après Debauve, 1873.
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soit toujours enveloppé de mortier ». Les joints de mortier
devaient avoir une épaisseur maximale de 16mm en tout
point. 
Au moment de la pose, les pierres étaient arrosées. La
phrase suivante extraite du cahier des charges illustre bien
l’état des moellons à poser : « En un mot, l’état d’humidité

du moellon, au moment de l’emploi, sera le même que s’il

pleuvait depuis longtemps ».

5.5. Le mortier

Le ciment n’a été utilisé sur aucun des 4 lots de la ligne
Castres-Albi. Rappelons ici qu’il ne le fut que tardive-
ment en région sud-ouest de la France. Même entre les
deux guerres mondiales, la chaux cohabite encore large-
ment avec le ciment pour la construction des édifices
publics comme des habitations individuelles. Le ciment
ne s’impose qu’après la seconde guerre mondiale
(Nègre, 1996).  Le liant utilisé au 19e siècle de Toulouse
à Albi est la chaux hydraulique. Elle est souvent impor-
tée du Teil (usines Pavin de Lafarge en Ardèche), mais
elle produite également dans la région, à Carmaux
notamment, et à Albi. Pour le chantier qui nous intéresse,
la chaux a été cuite dans l’usine de Damiatte (commune
du Tarn, à proximité de la ligne), qui possédait plusieurs
fours et un appareil broyeur de Davidsen, qui selon Le
Commissaire de Vérification de l’Administration, faisait
toute la valeur de l’usine (Latgé, 1905). 
beaucoup de soin était apporté à la fabrication des mortiers
à base de chaux. La chaux était fournie en pierre (chaux
vive) et éteinte sur le chantier au fur et à mesure des
besoins, par ajout d’eau « dans des bassins imperméables
revêtus en planche, placés sous des hangars couverts, bien
abrités et à portée des ateliers de fabrication des mortiers et
bétons ». Seule la quantité d’eau nécessaire pour réduire la
chaux à l’état de pâte ferme et homogène était utilisée, soit
« moyennement huit cent litres pour un mètre cube de
chaux de pierre ». La chaux ne pouvait être employée que
vingt quatre heures après son extinction. Par conséquent,
on n’éteignait « à la fois que la quantité nécessaire pour la
consommation de deux ou trois journées au plus ». 
Pour juger des qualités hydrauliques de la chaux, des
épreuves de convenances étaient réalisées sur chantier. Des
échantillons de chaux éteinte étaient placés dans des vases
remplis d’eau. Puis, si après six jours d’immersion le
mélange ne résistait pas « sans empreinte, à une aiguille
d’acier d’un millimètre de diamètre, limée carrément à l’ex-
trémité et chargée du poids de trois cent trente gramme »
l’approvisionnement était refusé.
La composition des mortiers de chaux était imposée par la
Compagnie : « Il se composera de deux parties de chaux

mesurée en pâte tassée et parfaitement compacte, et de

cinq parties de sable. Ces matières seront soigneusement

dosées dans des caisses fournies par l’entrepreneur, ayant

dix centièmes de mètre cube de capacité ». Le mortier à
base de chaux était fabriqué sur site, au fur et à mesure des
besoins au moyen de broyeurs mus parfois par des che-
vaux, et employé aussitôt après sa confection. La maniabi-
lité du mortier était testée avant emploi : un cylindre de

15mm de diamètre, pesant 250 grammes et tombant d’une
hauteur de 10cm ne devait pas s’enfoncer de plus de 2cm.

5.6. Le cas Taillefer

Le viaduc de Taillefer est un pont rail appartenant au tron-
çon La Crémade – Castres, toujours en exploitation, et qui
fait l’objet d’un suivi régulier. C’est un ouvrage à trois
arches de 20m de portée. Les matériaux utilisés pour sa
construction sont similaires ceux qui viennent d’être
décrits.
Des tirants transversaux, ont été posés en 1924, au droit
des piles, pour renforcer transversalement l’ouvrage. Mais
cette réparation n’a pas stoppé l’évolution des désordres de
nature mécanique. En 1973, des désordres importants ont
été constatés justifiant l’ouverture de fenêtres permettant
l’observation interne des remplissages, et finalement une
intervention d’urgence. Les parements des tympans, en
briques, étaient très fissurés. Le contrôleur principal des
ouvrages d’art observe que le parement de brique se
décolle vers l’extérieur. Suite à son inspection visuelle sur
site, il précise, en son rapport du 23 novembre, que la
maçonnerie de remplissage est parfaitement liée. « Le liant

composé d’un mortier de chaux est sain et sec […]. Mais

on peut observer par endroits un décollement variable de

2 à 3 cm avec la maçonnerie de blocage ». Cette maçon-
nerie de blocage composée de différents éléments (cal-
caire, grès, …) est « compacte, saine, sans traces

d’humidités, et avec un liant de mortier de chaux englo-

bant parfaitement ces gros cailloux ».

Un nouveau rapport du 27 juin 1974 fait état d’une aggra-
vation des fissures à l’arrière des bandeaux. La résistance
de l’ouvrage est mise en cause. En 1974, il est décidé de
procéder à des réparations.
Ces observations confirment le bon état des remplissages
internes. C’est un fait important parce qu’il est souvent dit
que, sur les ponts en maçonnerie, les remplissages sont de
mauvaise qualité, et réalisés sans soin, à partir de maté-
riaux divers de récupération. Sur les ponts de cette ligne,
les documents écrits et les observations sur sites confir-
ment qu’il n’en est rien.

6. APPAREILLAGE DES DOUELLES 
ET MODE D’EXÉCUTION

Le comportement  mécanique des maçonneries dépend de
leur appareillage, c’est-à-dire de la façon dont les blocs
(pierres ou briques) sont assemblés. Pour être plus précis,
il dépend de la disposition relative des blocs et des joints et
de l’état de l’interface blocs/joints. Parce que la douelle
représente la partie résistante d’un pont voûte, il est donc
essentiel de connaître son appareillage en vue d’une ana-
lyse de la stabilité et de la résistante du pont dans son
ensemble, pour sa requalification. 
Après une description des techniques générales utilisées à
la fin du 19e siècle pour construire les voûtes, nous décri-
rons celle utilisée pour les ouvrages de la ligne de chemin
de fer Castres-Albi. 
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Au 19e siècle, essentiellement deux techniques sont utili-
sées pour construire les voûtes : l’une consiste à réaliser la
voûte en un rouleau unique, l’autre à réaliser plusieurs rou-
leaux successifs. Ces techniques sont décrites dans les
livres et les cours contemporains de cette époque (Degrand
1888, Chaix, 1890, Séjourné 1913, Gay 1924) pour les
ouvrages en pierres. En effet, tous ces auteurs préconisent
d’utiliser de préférence ce matériaux, et de limiter l’usage
des briques aux seules régions où l’on ne dispose pas de
pierre. Lorsque les briques sont évoquées, il s’agit des
briques au format 22cm*11cm*5cm, dites de bourgogne,
qui n’ont pas été utilisées dans le sud ouest de la France.
Notre étude nous éclaire donc sur les dispositions propres
aux briques de grand format (dites les foraines) utilisées en
région toulousaine.

Pour les ponts de dimensions courantes (ouverture infé-
rieure à 40m environ), la douelle est réalisée en une seule
fois, sur cintre. Des moellons, équarris uniquement sur leur
face vue (intrados), sont posés sur la charpente provisoire.
La voûte, en son épaisseur, est complétée par des moellons
pour constituer le queutage de sorte que les plans des
joints, perpendiculaires à l’intrados (et rayonnants si l’arc
est plein cintre) soient continus sur toute l’épaisseur de la
voûte (Fig. 13).
L’usage de la technique par rouleaux successifs (Fig.14)
est déjà répandu en 1880. Décrit par Chaix, le procédé
consiste  à former plusieurs rouleaux concentriques indé-
pendants. Il permet d’éviter d’avoir des joints en mortier
dont l’épaisseur varie notablement de l’intrados à l’extra-
dos, ce qui se produit avec l’appareil ordinaire dès que les
voûtes ont une grande épaisseur et présente l’avantage de
pouvoir employer des cintres plus légers, puisque le pre-
mier rouleau sert d’appui pendant la construction des rou-
leaux supérieurs. Les joints perpendiculaires à l’intrados
ne sont donc pas continus. Par contre, les joints circulaires
(parallèles à l’intrados dans le cas d’une voûte plein cintre
d’épaisseur constante) le sont.

Ce défaut n’existe pas dans la technique décrite par
Séjourné (1913) dans laquelle les rouleaux successifs ne
sont pas indépendants. Cet ingénieur a utilisé la méthode
pour construire les ponts de Lavaur, Antoinette et du
Castelet, dans la région qui nous intéresse en 1883-1884, et
au Luxembourg un peu plus tard (1901). Le pont de Lavaur
(Fig. 15) est une très belle arche de 61.50m d’ouverture qui
enjambe l’Agout, à Lavaur, ville située à 40km de Castres
et du lieu de construction des ouvrages que nous étudions.
Les proximités géographique (40km) et temporelle (une
douzaine d’années d’écart) entre cet ouvrage et ceux que
nous étudions justifient l’intérêt de la comparaison des
techniques de construction employées.
Le pont de Lavaur est cité par Degrand et Résal (1888)
comme la deuxième plus grande voûte existante. Ici,
comme sur le pont du Luxembourg (Fig.16), les anneaux
sont imbriqués les uns dans les autres. Les joints circu-
laires ne sont donc pas continus. L’épaisseur des blocs de
chacun des rouleaux est variable de sorte que la voûte par-
vienne à être plus épaisse aux naissances qu’en clé. Pour
Résal, le procédé par rouleaux successifs «  qui n’était

employé que dans le but de réaliser une économie sur le

cintre, a une influence considérable sur les conditions de

stabilité des voûtes […]. Nous croyons qu’il convient de

tenir compte, dans la préparation du projet d’un ouvrage,

de la manière dont il doit être construit et, lorsque l’on

compte le diviser en rouleaux, de dresser dans cette prévi-

sion les épures de stabilité, de façon à corriger les incon-

vénients qu’entraine ce mode de construction, sans quoi

l’on s’exposerait à amener l’écrasement des arêtes d’in-

trados des voussoirs dans le voisinage des reins ; La divi-

sion en rouleaux est donc une question qui intéresse le

projet lui-même et influe notablement sur les calculs de

résistance ».

La figure 17 permet une comparaison aisée des douelles
selon les différentes techniques. Dans le cas des rouleaux
successifs (tel que sur le pont du Luxembourg ou le pont de
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Figure 13. « Comment sont faites les voûtes appareillées », Séjourné (1913).

Figure 14. Principe de construction par rouleaux successifs.
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Figure 15. Pont de Lavaur, sur l’Agout, grande arche en pierres (Séjourné).

Figure 16. Pont de Lavaur, construction par rouleaux successifs, 1883 (Séjourné).
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Lavaur), les joints rayonnants sont continus. La taille des
pierres permet de leur donner une épaisseur constante. En
section transversales, les joints horizontaux sont continus.
En fait, on peut décrire la douelle comme une succession
radiaire de murs en mœllons à assises horizontales, accolés
les uns aux autres. Dans le cas du queutage en moellons
équarris, la lecture du réseau de joints est plus difficile car
la géométrique des blocs n’est pas régulière et l’épaisseur

des joints n’est pas constante. Cependant, les joints rayon-
nants sont continus. On peut remarquer la distinction d’ap-
pareillage entre le bandeau et le queutage.
Voyons maintenant la technique utilisée en 1870 pour les
onze ouvrages en maçonnerie de la ligne Castres-Albi. 
La douelle est en brique, les bandeaux en pierre de taille.
Une observation détaillée des plans d’exécution des
ouvrages permet de comprendre la complexité de l’appa-
reillage des briques. La position des briques est liée à la
position des pierres du bandeau. A chaque bloc de pierre de
taille correspond 7 lits de briques. Les briques sont en bou-
tisse ou en panneresse comme les pierres du bandeau (Fig.
18). Seuls les joints rayonnants sont continus. Le nombre
de couche est ajusté de façon à constituer une voûte
d’épaisseur variable. La dernière couche est taillée pour
former l’arc de cercle de l’extrados. La technique se diffé-
rencie donc à la fois du rouleau simple avec queutage for-
més de blocs non équarris, et des deux techniques par
rouleaux successifs décrits par Chaix et Séjourné.
L’épaisseur des briques étant constante, l’épaisseur des
joints perpendiculaires à  l’intrados est variable, et atteint en
moyenne 1.5cm.  Globalement, le rapport volume de mortier
/ volume de maçonnerie de briques est estimé à environ
25%, contre 10% pour les murs et le remplissage, et 2% pour
le bandeau. On peut donc s’attendre à une plus grande sou-
plesse de la douelle par rapport aux autres parties du pont, en
particulier les bandeaux latéraux (ceci fut confirmé par les
essais mécaniques réalisés au laboratoire, à Toulouse).
Selon Séjourné, la technique employée ici n’est pas bonne.
En effet, dans le tome V des Grandes Voûtes, il note « qu’il

peut être dangereux de changer les matériaux parallèlement

à la résultante R », c’est-à-dire à l’axe des pressions, par
exemple « d’avoir des bandeaux en pierre de taille, c’est-à-

dire avec peu de joints et des joints minces, et un corps en

briques qui en a beaucoup ; ou bien de queuter une douelle

en pierre de taille ou en moellons d’appareil par des moel-

lons bruts, qui ont plus de joints et des joints plus épais. Il y

aura tendance à séparation derrière les parties qui tassent

moins, c’est-à-dire entre le bandeau et le queutage, entre la

douelle et le queutage, entre le bandeau et la douelle ».

L’observation actuelle de l’état des ouvrages lui donne rai-
son : des fissures longitudinales se sont ouvertes entre les
bandeaux et la douelle sur plusieurs ouvrages.

9. CONCLUSION
La reconnaissance du génie civil des ouvrages d’art de la
ligne de chemin de fer Castelnaudary-Albi, faite par
recherche sur archives et par inspection sur site, a abouti à
la collecte d’informations sur la conception des ponts en
maçonnerie à la fin du 19e siècle dans le sud de la France.
Ces informations renseignent sur leur géométrie externe et
interne, les matériaux de construction utilisés, et les tech-
niques de mise en œuvre. 
A la lecture des documents conservés par la SNCF, regrou-
pant des pièces écrites et manuscrites ainsi que des plans,
nous observons que la Compagnie des Chemins de fer du
Midi effectuait un contrôle rigoureux du chantier et des
matériaux mis en œuvre. 
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Figure 17. Illustration de deux techniques de constructions dif-
férentes : en haut : réalisation de la voûte en pierres de taille
du pont du Luxembourg, 1901, construite par rouleaux suc-

cessifs ; en bas : vue du queutage de la voûte du pont
d’Epinay sur la Seine, 1906 (Séjourné, 1913).
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La présentation du dossier de réclamation de l’entrepre-
neur Dumas et la réaction de la Compagnie qui a suivi,
offrent une illustration concrète du métier de maçon dans
la seconde moitié du 19e siècle. Les propos du conducteur
de travaux traduisent la difficulté d’extraire les matériaux
de construction et de les transporter, et laissent supposer
une forte contribution de la force humaine à défaut de
machines. L’impossibilité d’éclairer le chantier la nuit obli-
gea d’interrompre la pose d’un cintre et de laisser une char-
pente de plusieurs mètres de hauteur dans l’attente du
lendemain, sans contreventement, et provoqua un désastre.
Le rapport de force entre l’entrepreneur qui réclama des
frais supplémentaires de dédommagement et l’ingénieur de
la Compagnie des chemins de fer du Midi, qui réagit en
stricte conformité des clauses du marché, est étonnement
moderne. Ce dossier de réclamation, par l’ensemble des

témoignages manuscrits qu’il contient, permet de recouper
les informations données, par ailleurs, dans le dossier
contractuel de construction. Il est donc l’un des éléments
essentiels de notre enquête.
Les ponts en maçonnerie spéciaux, au nombre de onze
entre Castres et Albi, constituent un ensemble homogène
par la nature et la disposition de leur matériaux constitutifs,
et diversifié par les formes géométriques. Les informations
recueillies ont permis d’établir le profil type d’un pont en
maçonnerie de cette ligne de chemin de fer. 
Chacun de ces ouvrages se divise en 4 parties maitresses,
chacune constituées de maçonneries différentes. Ils ont un
corps de voûte en briques produites localement (notam-
ment aux environs d’Albi), de deux bandeaux latéraux en
pierre taillées avec précision et posées avec très peu de
mortier, de deux murs tympans en maçonnerie de moellons

AVRIL-jUIN 2010 63

Figure 18.  Appareillage des maçonneries de briques avec les bandeaux dans le cas des ponts de la ligne Castres-Albi, 1870.
Exemple du pont la Millette.
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taillés (à assise horizontale ou à joints incertains), et d’un
remplissage en maçonnerie de moellons bruts. Les pierres
étaient extraites au fur et à mesure de l’avancement du
chantier, dans un périmètre limité à quelques kilomètres,
notamment dans les carrières de calcaire de Lautrec. Les
mortiers utilisés pour les joints étaient formés d’un
mélange de sable et de chaux hydraulique, provenant des
fours du département (Tarn), et jamais de ciment. Ainsi, le
lieu de provenance de tous ces matériaux se situe à moins
de 40km du lieu de construction. Cette similitude donne un
caractère régional à ces ouvrages d’art.
La pose des briques et des blocs de pierre était exécutée avec
des techniques strictes, de sorte que les joints aient une
épaisseur en tout point inférieure à une valeur seuil imposée,
et qu’il n’y ait pas de vides. Toutes les maçonneries étaient
rejointoyées. On note en particulier, que les remplissages
étaient formés d’une maçonnerie de qualité, globalement
homogène et cohérente, et non de sable ou d’un mélange de
matériaux divers comme on pourrait le croire. 
L’appareillage des douelles est complexe et se distingue des
techniques couramment employées à cette époque : le rou-
leau unique constitué d’un queutage en mœllons ordinaires,
et les rouleaux successifs. Il s’agit d’un appareillage spéci-
fique, adapté à l’utilisation des briques à la place des pierres.
Il serait intéressant d’étendre l’aire géographique d’étude
pour engager une comparaison avec d’autres voûtes faites
avec des briques de formats différents.
Le mode constructif choisi il y a 130 ans a une influence
directe sur le comportement mécanique des voûtes depuis la
mise en service des ouvrages. Les désordres observés, pré-
visibles dès 1880, le prouvent. Ils sont liés à des mécanismes
internes longitudinaux et transversaux, induits par le choix
de maçonneries aux rigidités différentes. 
Cette recherche historique et technique confirme que, dans
le cadre d’une requalification d’un pont en maçonnerie, une
analyse détaillée préalable de la technologie de l’ouvrage est
indispensable. Elle doit mettre en évidence, autant que pos-
sible, la nature des différentes maçonneries en présence et
leur nombre, la qualité des blocs (pierres ou briques) et des
joints de mortier, l’appareillage et le phasage de mise en
œuvre adopté par les concepteurs de ces ouvrages d’art.
Leur comportement mécanique actuel en dépend.
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