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PREFACE

Le travail de cette thése entre dans le cadre d'un grand mandat de 1'Office Fédéral des Routes
(OFR) a Berne qui va aboutir au printemps 95 a la publication d'un rapport final intitulé
"Enseignements tirés d'essais de charge et d'observations a long terme pour I'évaluation des
ponts en béton et le choix de la précontrainte”. Cette thése a été précédée de celle de Monsieur

I. Markey, terminée a fin 1993, effectuée également dans le cadre de ce mandat OFR.

Le présent travail a consisté & analyser a l'aide d'une base de données plus de 200 essais de
charge effectués par notre Institut depuis une vingtaine d'années. Monsieur M. Hassan a di
filtrer les différents paramétres influencant les déformations effectives sous charge d'essai et
développer une méthodologie efficace permettant de calculer ces déformations d'une maniére
précise. A cet effet, il a développé des moyens de prise en compte réaliste du module
d'élasticité et de l'inertie réelle de l'ouvrage. Cette inertie est influencée entre autres par les
parapets, le revétement et les largeurs de participation des sections. Puis suit une comparaison
minutieuse des valeurs calculées et mesurées permettant la définition de seuils d'alarme
au-dela desquels le comportement de 1'ouvrage sous charge d'essai est jugé insatisfaisant. Les
observations a long terme des ouvrages ont confirmé la corrélation qui existe entre des
comportements insatisfaisants lors de l'essai de charge et des comportements insatisfaisants a
long terme. Finalement, ce travail présente des recommandations pour le choix de la quantité
de précontrainte devant compenser une certaine partie des déformations engendrées par les

charges permanentes afin de satisfaire aux niveaux d'exigences requis.

Je pense que Monsieur M. Hassan a fourni un travail personnel considérable en faisant
avancer nos connaissances dans un domaine fort complexe. Il a fait preuve d'une grande
rigueur scientifique autant que d'une grande capacité d'observation in situ d'ouvrages existants
et je lui souhaite beaucoup de satisfaction dans ses activités futures d'enseignant et de

chercheur qu'il va exercer dans son pays d'origine.

Professeur R. FAVRE
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RESUME

La plupart des ponts Suisses font 1'objet d'un essai de charge avant leur mise en service. Cet
essai vise a vérifier le comportement de l'ouvrage sous des charges relativement élevées,
généralement supérieures aux charges de service quotidien. Le rapport d'essai de charge décrit
le comportement observé de l'ouvrage et indique les divergences éventuelles entre le
comportement observé et celui prévu par l'ingénieur. Dans un certain nombre de cas, une
différence importante entre les fleches calculées et les valeurs mesurées lors de ’essai a été
observée. I1 a ét€ constaté que de telles divergences se manifestent souvent par le
développement ultérieur de la fissuration et parfois par la non-stabilisation des déformations,
ce qui affecte la durabilité de l'ouvrage et exige une maintenance coiiteuse. La recherche
présentée ici a pour but de comprendre et d'expliquer le comportement d'un ouvrage en béton

sous charges d'essai et de le lier & son comportement futur au cours du temps.

L'analyse statistique de la base de données constituée des résultats de 210 essais de charge a
permis d'identifier les paramétres importants pour l'interprétation des résultats d'un essai de
charge. Cette analyse a mis en évidence la nécessité d'accorder un soin suffisant au calcul des
fleches. La thése donne des indications sur la détermination des parameétres nécessaires a ce

calcul, en particulier le module d'élasticité du béton et l'inertie effective de la superstructure.

Dans l'idéal, des mesures de module d'élasticité du béton sont effectuées lors de la
construction du pont, et peuvent servir de base au calcul des fleches. Pour les ouvrages
existants, cette information n'est généralement pas disponible. La thése compare les résultats
de mesures de modules sur éprouvettes moulées avec les résultats de mesures par ultrasons,
par sclérometre, et sur carottes. Les mesures par ultrasons s'averent tout a fait valables pour
déterminer le module d'élasticité d'un ouvrage existant, et une formule liant ce module a la

vitesse du son est proposée.

L'inertie effective de la superstructure, a prendre en compte lors du calcul des fleches sous les
charges d'essai, a été définie. Outre le béton de la structure proprement dite, cette inertie
comprend la participation des parapets, du revétement, de I'armature passive et précontrainte;

de plus, la largeur de participation est prise en compte.

L'analyse de 88 ponts a permis de définir des critéres de jugement du comportement des ponts

sur la base du rapport entre fleches mesurées et fleches calculées. Des seuils d'alarme pour la



-xii-

divergence de ce rapport ainsi que pour le manque d'affinité ont été¢ définis, décrivant les
limites d'un comportement normal. Une comrélation entre le dépassement de ces seuils

d'alarme et un comportement insuffisant a long terme a été mise en évidence.

Une vingtaine de ponts ont été étudiés plus en détail, permettant d'établir une relation entre la
divergence des fleches mesurée et calculée, le niveau de charge et le degré de balancement
induit par la précontrainte. Ces résultats ont permis 'élaboration de recommandations pour le
choix de la précontrainte nécessaire pour garantir un bon comportement de I'ouvrage a court et

a long termes, en fonction du niveau d'exigence requis.
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SUMMARY

The large majority of Swiss bridges are subjected to a load test before they are put into
service. This test aims at venfying the bridge behaviour under relatively high loads, larger
than daily service loads. The load test report describes the observed bridge behaviour and
highlights the divergences that may be observed between the actual behaviour and the
behaviour predicted by the engineer. In some cases, significant differences have been
observed between the measured and calculated deflections. It has also been observed that such
divergence often result in an important posterior development of cracking and sometimes in a
non-stabilisation of deformations, which affect the bridge durability and require an expensive
maintenance. The present rescarch aims at understanding and explaining the behaviour of a

concrete structure under a load test and at connecting it to its evolution in time.

The statistical analysis of the data base containing the results of 210 load tests led to the
identification of the important parameters for a good interpretation of the results of a load test.
This analysis emphasised the need to give sufficient attention to the calculation of deflections.
The thesis gives indications for the determination of the parameters required for this
calculation, in particular the modulus of elasticity of concrete and the effective inertia of the

superstructure.

Ideally, measurements of the modulus of elasticity of concrete are performed during bridge
construction. The laboratory values can be used for the calculation of deflections. For existing
structures, however, this information is generally unavailable. The thesis compares the results
of measurement of modulus of elasticity on moulded samples with the results of
measurements performed by ultrasonic methods, by the Schmid hammer, and on drilled cores.
Ultrasonic measurements are shown to be a reliable means for the evaluation of the modulus
of elasticity. An experimental formula relating this modulus to the ultrasonic pulse velocity is

proposed.

The effective inertia of the superstructure, that needs to be taken into account for the
computation of deflections under a load test, is defined. Beside the structural concrete, the
effective inertia includes the participation of the parapets, of the asphalt layer, of the
reinforcement and of the post-tensioning steel; additionally, the effective slab width is

considered.
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The analysis of 88 bridges allowed the establishment of judgement criteria for the behaviour
of a bridge, based on the comparison of the ratio of measured to calculated deflections. Alarm
thresholds for the divergence of this ratio, as well as for the lack of affinity have been defined,
thus describing the acceptable bridge behaviour. A correlation between the violation of these

alarm thresholds and an unsatisfactory long-term behaviour has been demonstrated.

Twenty bridges were studied in more detail, leading to the establishment of a relationship
between the divergence between measured and calculated deflections, the loading level and
the level of load balancing induced by post-tensioning. These results led to the preparation of
recommendations for the choice of post-tensioning required to ensure a satisfactory behaviour

both in short and long term, as a function of the required performance level.
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ZUSAMMENFASSUNG

Die meisten Schweizer Briicken werden vor ihrer Erdffnung einer Probebelastung
unterworfen. Dabei soll das Tragverhalten unter verhiltnisméassig hohen Lasten, in der Regel
hoher als die téglichen Gebrauchslasten, untersucht werden. Der Versuchsbericht hilt die
Beobachtungen und etwaige Abweichungen von den Voraussagen des Ingenieurs fest. Es gibt
Fille, in denen bedeutende Unterschiede zwischen gemessenen und berechneten
Durchbiegungen aufgetreten sind. Dies fiihrtoft sowohl zu spiterer Rissbildung als auch zu
Verformungen, die sich nicht stabilisieren, wodurch die Dauerhaftigkeit des Bauwerks und die
damit entstehenden Unterhaltskosten beeinflusst werden. Mit der vorliegenden Untersuchung
soll das Tragverhalten bei der Probebelastung besser verstanden und erkldrt werden, so dass

Riickschliisse auf das spitere, zeitabhidngige Verhalten méglich sind.

Aufgrund des statistischen Auswertens der Daten aus 210 Probebelastungen konnten die fiir
eine Interpretation wichtigsten Parameter ermittelt werden. Insbesondere muss der
Berechnung der Durchbiegungen erhShte Aufmerksamkeit geschenkt werden. In der
Dissertation werden Hinweise zur Bestimmung der notwendigen Parameter, vor allem

Elastizititsmodul des Betons und wirksames Triigheitsmoment des Uberbaus, gegeben.

Im Idealfall wird der Modul wihrend der Herstellung der Briicke durch Messen bestimmt und
mit diesem Wert in die Berechnung eingefiihrt. Fiir bestehende Bauwerke ist dieses Vorgehen
nicht moglich. In der vorlicgenden Arbeit werden die Ergebnisse folgender Methoden
miteinander verglichen : Messen an frischen oder dem Bauwerk entnommenen Probekdrpemn
Messungen mit dem Sklerometer und Ultraschallmessungen. Letztere erwiesen sich als
durchaus brauchbar, so dass eine Beziehung zwischen Elastizititsmodul des Betons und

Ausbreitungsgeschwindigkeit des Schalls hergeleitet werden konnte.

Die fiir die Durchbiegungsermittiung unter Probelast einzusetzende Steifigkeit wird unter
Beriicksichtigung folgender Einfliisse definiert : Briistung, Belag, schlaffe und vorgespannte
Bewehrung, mitwirkende Breite.

Aufgrund der Analyse von 88 Briicken konnten die Beurteilungskriterien fiir das
Tragverhalten festgelegt werden, die auf dem Verhéltnis von beobachteten zu berechneten
Durchbiegungen basieren. Es werden Alarmschwellen sowohl fiir die Divergenz dieses

Verhiltnisses als auch fiir nicht ausreichende Affinitit definiert, wobei auch die Grenzen des
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Normalverhaltens  beschriecben und die Korrelation zwischen ungeniigendem

Langzeitverhalten und Uberschreiten der Alarmschwellen hervorgehoben werden.

Etwa 20 Briicken wurden ausfiihrlicher untersucht, um einen Zusammenhang zwischen der
Divergenz gemessener und berechneter Durchbiegungen, dem Lastniveau und dem
Vorspanngrad (Verhéltnis der Umlenkkrifte zur dusseren Last) abzuleiten. Damit kénnen
Empfehlungen zur Wahl der Vorspannung aufgestellt werden, die ein giinstiges Tragverhalten
(bei kurzer und langer Lasteinwirkung) in Abhédngigkeit vom gewiinschten

Anforderungsniveau sichern.
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NOTATION

Majuscules latines

module d'élasticité

force en général

humidité relative

moment d'inertie

longueur

force de précontrainte

rapport de la fleche mesurée sur celle calculée

degré€ de sollicitation

'—)U)FU"Ul“'—‘E'T!['ﬁ

température

Minuscules latines

largeur
résistance; fleche d'un cable de précontrainte; fonction mathématique

charge permanente par unité de longueur

=2 - B A~

hauteur de la section
jour

coefficient

~ o8 .

portée

nombre d'dmes

=

t age, épaisseur
u force de déviation par unité de longueur
v vitesse du son

w fleche
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Majuscules grecques

A différence

z somme
[0} diametre d'une éprouvette ou d'une carotte
Minuscules grecques
a angle
B degré de balancement des charges par la précontrainte
Y densité du béton
£ déformation relative longitudinale
A élancement
A coefficient de Poisson

P pourcentage d'armature passive
c contrainte normale; écart type

Indices généraux

c béton

d dynamique

1 i-ieme élément

m moyenne

p acier de précontrainte
s armature passive

t traction; temps

0 valeur initiale

1 stade |

2 stade 2-nu

00 infini



Indices dérivés

adj adjacente
cal calculé
dyn dynamique
eff effective
ess essai

max maximale
mes mesuré
min minimale
par parapets
rev revétement

tan tangent
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1 INTRODUCTION

1.1. Définition du probleme

L’institut de béton armé et précontraint (IBAP) a procédé, au cours des deux derniéres
décennies, a plus de 200 essais de charge sur des ponts qui se trouvent pour la plupart en
Suisse Romande. Certains de ces ponts ont manifesté une divergence importahte entre les
valeurs des déformations calculées par I'ingénieur et celles mesurées lors de I’essai. De méme,
un manque d'affinité a ét¢ fréquemment observé entre les déformées observées et celles
prévues par le calcul dans les travées chargées et les travées adjacentes a celles-ci. Si ces
divergences ne mettent pas directement en cause la sécurité des ponts concernés, elles peuvent
par contre, a partir d'un certain seuil, étre le signal d'un comportement insuffisant a long
terme. Cela se manifeste souvent par le développement de la fissuration et parfois par la
non-stabilisation des déformarions, ce qui affecte la durabilit¢ de l'ouvrage et exige une
maintenance coliteuse. En conséquence, il a ét€ décidé d'entreprendre cette recherche pour
mieux cemer le comportement des ponts en béton précontraint sous charge et pour établir un

diagnostic précis de ces divergences.

1.2. Objectifs de la recherche
Ce travail de thése vise, en premicre étape, a définir une méthodologie de calcul des

déformations des ponts. Ainsi, deux volets de recherche seront développés:

1) La proposition d'une méthode adéquate pour la détermination du module
d'élasticité du béton dans un ouvrage existant;

2) La définition de l'inertie effective de la superstructure a prendre en compte lors
du calcul des déformations.

Sur cette base, la recherche vise a définir des critéres de jugement du comportement des ponts
a partir de la comparaison des fleches mesurées avec celles calculées par la méthode
proposée. Un seuil de divergence entre les déformations observées et celles prévues par le

calcul sera proposé comme étant la limite d'un comportement normal.

Finalement, des recommandations concernant le choix de la précontrainte seront données afin

de garantir un comportement satisfaisant de I'ouvrage a court ainsi qu'a long terme.



1.3. Limitation du champ d'étude

- Ce travail de recherche s'inscrit dans le domaine de la vérification de I'aptitude
au service. Les investigations se porteront donc sur les fleches excessives, la
rigidité et la fissuration, effets qui peuvent ultérieurement affecter la sécurité
structurale de maniére indirecte.

- L'évaluation d'un pont reposera essentiellement sur son comportement lors de
l'essai de charge. Elle se fera a partir de la comparaison des fléches
instantanées mesurées avec celles calculées et a partir de l'inspection de la
fissuration.

- Les ouvrages concernés par cette étude sont les ponts en béton armé
précontraint. En effet, 182 des 210 ponts testés par notre institut sont en béton
précontraint.

- Cette étude se limite aux ponts dont le systtme statique est une poutre
continue. Certains résultats seront applicables sur les ponts d'un autre systéme
statique, comme par exemple ceux concernant le module d'élasticité .

- Les ponts adoptés pour le développement de cette recherche sont des ponts
routiers avec des portées de plus de 20 m. Les ponts ayant une géométrie
spéciale comme les ponts trés biais ou ceux trés courbes sont exclus de notre
échantillonnage.

1.4. Essais de charge

La recommandation SIA 169 (1987) [160] requiert que les ouvrages d’une certaine
importance soient soumnis a des essais de charge avant leur mise en service. Les essais de
charge sont également exigés dans le cas ou les résultats de la surveillance périodique les

rendent nécessaires. Cela est indiqué dans les extraits suivants :

“Annexe 2, §12 Les ouvrages importants, compliqués ou de type particulier
doivent étre soumis a des essais de charge. C'est le cas notamment des ponts
de plus de 20 m de portée. ”

“§ 4 17 Des essais de charge doivent étre effectués si les résultats de la

surveillance les rendent nécessaires. ”
Ces recommandations sont bien suivies en Suisse. Ainsi, 210 essais de charge ont €té
effectués par I'BAP depuis 1973. La plupart de ces essais sont des essais de réception visant &

contrdler I’aptitude au service d'ouvrages neufs.



1.4.1. Buts

Les essais de charge doivent permettre de contrdler le comportement réel de 1’ouvrage sous

charges. Les essais servent en particulier a vérifier les points suivants:

- la concordance du calcul statique avec les résultats d’essais. Cela est réalisé par
la comparaison des valeurs des déformations calculées par l'auteur du projet
avec celles obtenues lors des essais;

- I'état de fissuration par une inspection visuelle de I'ouvrage et, le cas échéant,

la mesure de la variation de l'ouverture des fissures sous charge;

- Télasticité de 1'ouvrage par 1’observation de la réversibilité des déformations.

1.4.2. Réalisation de I'essai statique
Les charges d'essai sont choisies de fagon a ne provoquer ni déformation ni fissuration
excessives de 1’ouvrage. Le pont est chargé a environ 80 % des charges représentatives de la
sécurité structurale selon la norme SIA 160 (1989). Les charges d’essai sont assurées
normalement par des camions de 250 kN. Ces camions sont généralement positionnés d’une
maniére symétrique par rapport a la mi-travée, pour vérifier le comportement en flexion
positive (figure 1.1). D'autres dispositions sont utilisées pour vérifier la continuité sur appuis

ou le comportement a la torsion.

Figure 1.1:  Essai de charge du pont de la Praz



Chaque cas de charge est répété trois fois afin d’augmenter la précision des mesures.
L’évolution des déformations résiduelles dans le temps est déterminée au moyen de mesures
de référence sur I’ouvrage non chargé. Ces mesures sont répétées a intervalles réguliers durant

I’essai (une lecture a zéro tout les quarts d'heure environ).

La technique de mesure la plus souvent utilis€e par notre institut est celle utilisant des
comparateurs mécaniques. Quant au nivellement optique ou hydrostatique, ils sont seulement
utilisés quand les conditions d'accés sur le pont l'exigent. Pour plus de détails sur le

déroulement des essais de charge voir la thése de Markey [113].

L'annexe B donne un schéma de chargement-type et le degré de sollicitation correspondant en

fonction de la portée de la travée chargée et de la largeur du pont.

1.5. Problématique de I'interprétation des essais

Au cours du processus d'un essai de charge, notre institut détermine les él€éments a tester et
définit les cas de charge en collaboration avec 'auteur du projet. Ce dernier se charge ensuite
de calculer les déformations. L'essai de charge est effectu€ et les fleches sont mesurées par
nos soins par un personnel qualifi€ utilisant des techniques de mesure précises. Quant aux
fleches calculées, elles comprennent principalement deux sources d'erreurs: les hypothéses

concernant le module d'élasticité du béton ainsi que l'inertie effective de la superstructure.

La figure 1.2 montre le rapport de la fleche mesurée sur celle calculée pour les cas de charge
effectués sur les travées intermédiaires de 119 ponts poutres. Ici, les calculs ne tiennent pas
encore compte des améliorations que nous allons développer dans ce travail. On constate que
prés d'un pont sur cinq (18.5 % des ponts) montre des fleches mesurées supérieures de plus

de 20 % a celles calculées par 1'ingénieur.
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Figure 1.2:  Rapport de la flechs mesurée sur calculée pour 119 ponts poutres en béton précontraint

Pour mettre en évidence la diversité des cas que 1'on peut rencontrer, nous montrons ci-aprés
trois cas réels de fleches mesurées et calculées. Ces trois ponts ont des caractéristiques

semblables & savoir :

— lasection transversale est un caisson a hauteur constante;
— lalargeur du tablier est d'environ 13.5 m;
— le systeme statique longitudinal est une poutre continue;

— latravée chargée est une travée intermédiaire d'environ 50 m de portée.

1) Pont sur le Talent :

La figure 1.3a présente le pont sur le Talent construit en 1981 sur la N1 entre Lausanne et
Yverdon. L'ouvrage est composé de 8 travées et a une longueur totale de 374 m. Les fleches
mesurées et calculées présentées sont celles d'un cas de charge symétrique, réalisé avec
12 camions de 250 kN, sur une des travées intermédiaires de 49.30 m. La concordance entre
la fleche mesurée et la fleche calculée au milieu de la travée chargée est excellente
(1% d'écart). Par contre les fléches mesurées dans les travées adjacentes sont 20% inférieures
aux valeurs calculées. L'affinité entre la déformée mesurée et calculée est trés peu

satisfaisante.



2) Pont sur le Daillard :

La figure 1.3b montre des fleches mesurées et calculées du pont du Daillard, sur la N9 entre
Chavornay et Vallorbe. Ce pont, construit en 1987, a 18 travées et une longueur totale de
856 m. Dans ce cas la travée intermédiaire considérée, de 50.40 m de long, a été chargée par
12 camions de 250 kN. Pour ce second exemple, les fleches mesurées sont systématiquement
supérieures aux fleches calculées. La différence atteint 39% pour la travée chargée.

Cependant, I'affinité entre les deux courbes est bonne.
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Figure 1.3:  Exemples de comparaison entre fleches mesurées et calculées de trois ponts testés en

Suisse: a) Talent b) Daillard c¢) Altirolo



3) Viaditto d'Altirolo :

La figure 1.3c est tiré de l'essai du Viaditto d'Altirolo, construit en 1983 sur la N2. Les 466 m
de I'ouvrage sont répartis en 11 travées. La travée intermédiaire présentée, longue de 58.0 m, a
été chargée par 6 camions de 280 kN. Les fléeches observées sont inférieures a celles
calculées. La différence atteint 23% pour la travée chargée et 40 a 50% pour les travées

adjacentes.

Les caractéristiques géométriques des ouvrages étant similaires, il aurait été logique
d'observer le méme type de concordance entre les fleches mesurées et calculées pour ces trois
ponts, ce qui n'est visiblement pas le cas. Pour expliquer de telles discordances et porter un
jugement correct sur les résultats d'un essai de charge, il est nécessaire de connaitre et

d'évaluer les points suivants :

— le module d'élasticité du béton;
— I'inertie effective de la section (I'influence des bordures et du revétement)

— le niveau de charge durant l'essai et I'état de fissuration des sections (stade I ou
stade II);

— le niveau de précontrainte;

— la méthode de constmction (pont poussé, construit par encorbellement, coulé
sur place sur cintre,...).

Ces différents points seront traité€s dans le cadre de cette thése par I'exploitation des résultats
de 210 essais de charge effectués par I'TBAP et grice a l'analyse des mesures effectuées in situ

et en laboratoire ainsi qu'a I'analyse numérique d'un nombre important de ponts.

1.6. Description de I'étude

La recherche a débuté par la constitution d'une base de données informatique contenant la
géométrie ainsi que les caractéristiques du comportement statique et dynamique des 210 ponts
testés. L'annexe A donne un apergu de la base de données avec des statistiques concernant les
caractéristiques générales des ponts. Les résultats de ce travail de recherche sont répartis dans

les chapitres suivants :

Le chapitre 2 traite les techniques de mesure du module d'élasticité du béton. L'influence de

la cure sur le module d'élasticité ainsi que I'évolution de ce dernier dans le temps sont



étudiées. Une méthode d'estimation du module d'€lasticité dans un ouvrage existant est
proposée.

Au chapitre 3, l'inertie effective de la section est étudiée. L'influence des parapets, du
revétement, de 'armature et de la largeur de participation sur l'inertie est traitée. Enfin, des

formules simples exprimant ces influences sont proposées.

Dans le chapitre 4, les résultats de 1'analyse d'un nombre important de ponts sont présentés.
Une méthodologie de calcul est proposée sur la base des résultats des chapitres 2 et 3. Des

critéres de jugement sont proposés pour identifier un comportement insuffisant.

Le chapitre 5 est consacré a l'influence de la fissuration sur les déformations. L'influence de
la précontrainte est étudiée et des recommandations pour le choix de la précontrainte sont
proposées.

Finalement, le chapitre 6 contient les conclusions de ce travail. Des critéres d'évaluation du
comportement d'un pont ainsi que des recommandations pour le choix de la précontrainte sont

donnés.



2  MODULE D'ELASTICITE DU BETON

2.1. Introduction

En cas de divergence entre les déformations mesurées et calculées lors d'un essai de charge, le
module d'élasticité est souvent le premier parametre soupconné d'y €tre a l'origine. Les ponts
testés sont généralement consicdérés comme ayant un comportement €lastique et linéaire, dont
les déformations sont proporticnnelles au module d'élasticité. Les formules proposées par les
différentes normes pour estimer le module d'élasticité du béton a partir de la résistance sont
trés approximatives et imprécises [14]. Le module d'élasticité étant fortement influencé par les
granulats [65] ne peut pas étre déterminé avec précision en fonction de la résistance qui
dépend essentiellement de la pate de ciment et de la granulométrie. Il est donc indispensable
de déterminer expérimentalement le module d'élasticité du béton pour tout calcul précis de

déformation.

Ce chapitre présente différentes techniques de mesure du module ainsi que la comparaison des
résultats obtenus par celles-ci. Les mesures par ultrasons offrent une méthode non-destructive
simple et bon marché pour évaluer le module d'élasticité d'un ouvrage existant. En ce qui
concerne les nouveaux ouvrages, la prise d'échantillons de béton frais lors du bétonnage et les
essais de module en laboratoirz sont trés souhaitables. Enfin, le module d'élasticité peut étre
mesuré sur carottes forées dans I'ouvrage. L'évolution du module d'élasticité dans le temps
d'un échantillon est également étudiée et comparée a l'évolution du module global de
l'ouvrage. Enfin, une méthode simplifiée est proposée pour estimer le module d'¢lasticité d'un

ouvrage existant.

2.2. Définitions
La non linéarité de la relation contrainte-déformation du béton (Figure 2.1) rend la définition
du module d'élasticité statique délicate. On distingue deux types de module: le module

d'élasticité tangent et le module d'élasticité sécant.

2.2.1. Module tangent
Le module d'élasticité tangen: E,, est défini comme la pente de la tangente & la courbe

contrainte-déformation & un niveau de contrainte donné. Le module tangent a l'origine
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représente le mieux I'élasticité du béton comme matériau puisqu'il est indépendant du niveau
de contrainte. Le module tangent diminue lorsque le niveau de contrainte augmente, ce qui

implique que chaque point d'un ouvrage a son propre module d‘élasticité¢ en fonction de son

état de contrainte (Figure 2.2).
Contrainte
c
A o
0o
tan o= Module tangent
B tan g = Module sécant

> €

Déformation

Figure 2.1:  Courbe type contrainte-déformation et définition des modules d'élasticité

2.2.2. Module sécant
Le module sécant est la pente de la droite qui relie deux points de la courbe représentants deux

niveaux de contrainte. Ce module, pratique pour le calcul linéaire des déformations
instantanées, peut étre utilisé pour calculer l'augmentation des déformations entre deux
niveaux de charge donnés. Cela est généralement le cas pour les structures déja existantes et
chargées par leur poids propre et d'autre charges permanentes. Le module sécant diminue

lorsque les niveaux de charge augmentent.

La figure 2.2 montre la variation des modules d'élasticité tangent et sécant entre les niveaux de
contrainte 0 et ¢ en fonction du niveau de contrainte G, calculée selon le code modele
CEP-FIP 1990 [30] pour un béton C40 avec une résistance moyenne a la compression de

48 N/mm?2.
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Figure 2.2:  Variation du rapport entre les modules d'élasticité tangent et sécant et le module

d'élasticité tangent & 1'origine en fonction du niveau de contrainte

2.2.3. Module dynamique
Alors que les divers modules d'élasticité statiques dépendent du niveau de contrainte, le

module dynamique exprime I'élasticité pure du matériau sans I'influence de la charge ou des
déformations non élastiques. Dans le cadre de cette recherche, le module d'élasticité
dynamique a été déterminé par la mesure de la vitesse du son. Les détails de cette méthode

seront traités plus loin.

2.3. Procédure de mesure du module sécant

La norme suisse SIA 162/1 [159] définit une procédure précise pour la mesure du module
d'élasticité sécant. Cette procédure consiste a charger 1'éprouvette testée jusqu'au tiers de la
résistance a la compression, selon une vitesse de chargement donnée (0.5 N/mm? par
seconde); puis 2 décharger jusqu'a un niveau de contrainte inférieur donné (0.5 N/mm2). Les
chargements et déchargements se poursuivent un nombre donné de fois (5 cycles). Le rapport
entre l'augmentation des contraintes et l'augmentation correspondante des déformations

relatives durant le dernier cycle de chargement donne le module d'élasticité sécant

(Figure 2.3).
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Figure 2.3:  Cycles de chargement et déchargement lors de la mesure du module d'élasticité sécant

Les déformations sont mesurées sur la partie médiane de l'éprouvette en laissant aux
extrémités de celles-ci des zones d'introduction des charges d'une hauteur valant la moitié du

diameétre de I'éprouvette a partir de chaque plaque de la presse (Figure 2.4).

Figure 2.4:  Stand d'essai pour la mesure du module d'élasticité (laboratoire LMC)

Cette procédure de mesure du module d'élasticité a €té utilisée pour les €prouvettes et les

carottes testées dans le cadre de cette thése. Tout au long de cette thése, le terme module



d'élasticité signifiera, sauf d'autre précision, un module d'élasticité statique sécant défini selon

la norme SIA 162/1.

2.4. Mesures du module par carottage

Dans la plupart des cas pratiques, on ne dispose pas de résultats des mesures du module
d'élasticité effectuées pendant la construction. Le carottage est le moyen le plus courant pour
le prélevement d'échantillons destinés a étre testés en laboratoire (Figure 2.5). L'avantage de
cette méthode est de mesurer le module d'élasticité directement sans utiliser des formules
empiriques. Par contre, les inconvénients en sont multiples. Tout d'abord, l'effet destructif
décourage le maitre de l'ouvrage et rend l'obtention d'un nombre d'échantillons représentatif
du pont trés difficile. Ensuite, le cofit du forage et du test est élevé et une perturbation du
trafic sur I'ouvrage est parfois inévitable. A cela s'ajoute I'effet mal connu du forage sur le
module. Ces raisons rendent les méthodes non-destructives attractives, tant dans le cadre de
cette recherche que dans la pratique. Cependant, des carottages ont été effectués dans treize
ponts afin de comparer le module d'¢élasticité mesuré sur carottes avec celui mesuré par

ultrasons.

Figure 2.5:  Prise de carotte de béton dans un pont
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2.5. Mesures du module par ultrasons

La mesure du module d'élasticité par ultrasons est non-destructive, simple a utiliser et bon
marché. C'est pourquoi, il a été décidé de l'examiner plus en détails au cours de cette
recherche. Cette technique peut €tre utilisée pour mesurer le module d'élasticité du béton dans
un ouvrage existant ainsi que sur éprouvettes en laboratoire. La vitesse de propagation de
'onde ultrasonique dans un béton dépend du module d'¢lasticité du béton et de sa densité. Le

module d'élasticité dynamique peut étre déterminé par 1'équation 2.1:

_-),
1-v

E, 2.1
ol Y :densité du béton,;
v : coefficient de Poisson;

v : vitesse du son.

2.5.1. Technique de mesure

La mesure de la vitesse du son dans le béton consiste 2 mesurer le temps mis par 1'onde
ultrasonique pour parcourir une distance donnée dans le béton. La figure 2.6 montre la

disposition des palpeurs dans les deux méthodes de transmission directe et indirecte a travers
1'élément mesuré.
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Figure 2.6:  Technique de mesure directe et indirecte par ultrasons

Dans le cadre de cette recherche, un appareill de type PUNDIT (Portable Ultrasonic
Non-Destructive Digital Indicating Tester) a été€ utilisé pour effectuer les mesures par ultrason

in situ ainsi qu'en laboratoire (Figure 2.7).



Figure 2.7:  Mesure de la vitesse du son dans une éprouvette en béton au moyen de I'appareil de

mesure PUNDIT

Pour garantir la fiabilité des mesures par ultrasons, une procédure précise tenant compte des
multiples facteurs influencant celles-ci doit étre définie et appliquée pendant la mesure.
L'annexe C montre les détails de la technique de mesure par ultrasons et les étapes a suivre

pour l'obtention de mesures fiables et précises.

2.5.2. Facteurs influen¢ant la vitesse du son

Certains facteurs li€s a la fréquence des ondes, aux dimensions de I'élément mesuré et aux
conditions climatiques influencent la vitesse du son dans le méme béton. Les paragraphes

suivants traitent ces différents facteurs.

2.5.2.1. Fréquence des ondes ultrasoniques
Le choix de la fréquence doit étre effectué en fonction de la taille de I'élément. Une basse
fréquence donne des ondes plus longues avec une atténuation plus petite, ce qui permet de
faire des mesures dans des €léments de grandes dimensions. Les hautes fréquences donnent
des ondes plus courtes avec une atténuation plus forte. Une fois le choix de la fréquence fait,
la méme fréquence doit étre utilisée dans toute la structure, sinon des facteurs de conversion

doivent étre utilisés. L'utilisation des formules ou de tableaux liant la vitesse du son aux
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caractéristiques du béton doit tenir compte de la fréquence utilisée pendant les mesures. Dans

le cadre de cette recherche, la fréquence utilisée a ét€ de 54 kHz.

2.5.2.2. Dimensions de 1'élément

La vitesse du son diminue dans le méme béton avec l'augmentation du parcours de l'onde.
Cela est di a l'atténuation de l'onde dans le béton, qui affaiblit le signal a sa réception
[128, 177]. La figure 2.8 montre les résultats de deux études mettant ce phénoméne en
évidence. Cette figure montre également le rapport entre la vitesse du son mesuré in situ et
celle mesurée sur des carottes de 20 cm de long, forées dans les méme ponts. Dans le cadre de
cette recherche, 30 carottes de 30 cm de longueur ont été forées dans dix ponts pour évaluer le
module d'élasticité du béton. Chaque carotte a été coupée en deux carottes de 10 et de 20 cm
de long. La vitesse du son mesurée sur la carotte de 10 cm a été systématiquement supérieure
a la vitesse du son dans la carotte de 20 cm de long, confirmant cette tendance. Les résultats
sont présentés a la méme figure 2.8.

Vitesse du son sur la longueur x
Vitesse du son sur 20 cm de longueur

1.2
1.1
1 ® [ ]
0.9 <
0.8 —— Bullock & Whitehurst
—— Varghese
: e Insitu (IBAP)
0.7 ' —°— Essais sur 30 carottes
0.
0.5 :
0 20 40 60 80 100 120 140 160

x: Longueur de I'élément mesuré [cm]

Figure 2.8:  Rapport de la vitesse du son dans un élément de longueur x sur celle dans un élément

du méme béton de 20 cm de longueur
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La dimension dans le sens latéral influence €galement la vitesse du son. Cette influence doit
étre prise en compte quand le rapport entre la dimension latérale de 1'élément et la longueur de
I'onde est inférieure a 1'unité selon [137], inférieure a deux selon Galan [62]. Dans le cadre de
cette recherche, vue la fréquence utilisée (54 kHz) et les dimensions des éléments mesurés,
l'influence des dimensions latérales sur la vitesse du son est négligeable pour les mesures in

situ ainsi que pour les mesures en laboratoire.

2.5.23. Surface du béton
La surface du béton doit étre lisse pour garantir un bon contact entre les palpeurs et le béton.
Une mauvaise surface affecte ce contact et transmet un signal plus faible. Il en résulte une
vitesse du son plus faible. I a ét€ constaté que la vitesse du son mesurée in situ est
systématiquement inférieure & celle mesurée sur carottes (avec des surfaces rectifiées en
laboratoire) forées dans la méme zone ou les mesures in situ ont été effectuées (figure 2.8).
Cette différence peut étre expliquée par l'irrégularité de la surface in situ conjointement avec

l'effet de la distance de parcours plus grande in situ.

2.5.2.4. Niveau de contraintes dans le béton
Une étude de Popvics [135] a montré que la vitesse du son augmente 1égeérement lorsque le
niveau de contrainte augmente de O a environ 30 % de la résistance a la compression. La
vitesse du son reste constante pour les niveaux de contrainte entre 30 % et 70 % de la
résistance. Pour des niveaux de contrainte supérieurs & 70 % de la résistance a la compression,
la vitesse du son diminue fortement. Pour les niveaux de contrainte sous charges de service,
cette influence est trés faible et peut étre négligée. Néanmoins, il est préférable lors du choix

des zones de mesures de s'écarier des zones fortement sollicitées.

2.5.2.5. Conditions climatiques

La vitesse du son dans le béton augmente lorsque la température ambiante diminue. Cette
variation reste de 1'ordre de 1 % au maximum pour une variation de température AT =20 °C
dans des conditions courantes de travail de 0-30 °C. L'humidité influence également la vitesse
du son, surtout dans un béton ce mauvaise qualité. La vitesse du son peut étre 2 % plus élevée
dans un béton saturé par rapport a un béton sec. L'influence de la température et de I'humidité

est négligeable dans la plupart des cas pratiques in situ.



-18-

2.5.3. Module d'élasticité et résistance du béton a partir de la vitesse du son
La vitesse du son dans le béton a souvent été utilisée dans la pratique pour estimer la
résistance du béton a la compression; malheureusement, cette résistance n'a pas de corrélation
physique directe avec la vitesse du son. La vitesse du son dépend essentiellement des
granulats, alors que la résistance a la compression dépend essenticllement de la pate de
ciment, de la granulométrie et du rapport eau/ciment. Quant au module d'élasticité, il est
directement lié & la vitesse du son et peut étre déterminé avec une relativement grande

précision a partir de celle-ci.

La figure 2.9 montre le module d'élasticité et la résistance a la compression en fonction de la
vitesse du son mesurée sur carottes forées dans 13 ponts. Trois carottes de diamétre
¢ =100 mm et d'une longueur ¢ =200mm ont été forées dans chaque pont. La vitesse du son,
le module d'élasticité et la résistance a la compression ont ét€ mesurés et la moyenne est
reportée dans la figure 2.9. On constate la plus grande dispersion de la résistance a la

compression par rapport a celle du module d'élasticité.

Résistance a la compression [N/mm2] Module d‘élasticité [GPa]
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Figure 2.9: Module d'élasticité et résistance a la compression en fonction de la vitesse du son

2.53.1. Corrélation entre les modules statique et dynamique
Le module utilisé pour le calcul des déformations des ponts est le module statique sécant. De
multiples formules dans la littérature donnent le module statique a partir du module
dynamique ou directement a partir de la vitesse du son. Malheureusement I'évolution du

module statique dans le temps est différente de celle de la vitesse du son et par conséquent du
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module dynamique. Ainsi, une formule simple liant le module d'élasticité statique 2 la vitesse
du son pour tout age et pour tout béton est forcément peu précise. L'évolution dans le temps
de la relation entre le module statique et dynamique est empirique et peut changer en fonction
de la composition du béton. Pour choisir la formule la mieux adaptée aux bétons de la région,

I'évolution des deux modules a été €tudiée sur la base de quatre bétons.

La figure 2.10 montre le rapport entre les modules d'élasticité statique et dynamique dans le
temps pour les quatre bétons, comparé avec les rapports indiqués par Matildi et par
Philleo [116, 119]. On constate que I'évolution du rapport entre les modules statique et
dynamique suit mieux la relation donnée par Philleo, surtout dans la période entre 3 mois et
6 mois ol l'essai de charge d'un pont a souvent lieu. Aprés six mois le rapport entre le module
statique et dynamique est pratiquement constant, ce qui a été¢ confirmé par notre recherche

(bétons A, B, C et Aubonne).

Module statique
Module dynamique
1

0.9

08 - _--------?-----

= = « Matildi
—— Philleo
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—o— Béton A

3 : —— Béton B
0.6 —a—Béton C
' —e— Aubonne Lac

0.5 ' t t
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Figure 2.10: Evolution du rapport entre le module statique et dynamique dans le temps, comparée

aux résultats de Matilidi et Philleo

L'introduction du facteur temps dans la relation entre les modules statique et dynamique est
donc essentielle pour les ponis 4gés de moins de 6 mois. De méme la corrélation entre le

module statique et dynamique doit étre choisie selon la composition du béton et la définition
du module.
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La figure 2.11 montre une comparaison entre le module d'élasticité statique mesuré sur
carottes forées dans 10 ponts et le module d'élasticité mesuré par ultrasons selon deux
formules. La premiere est celle de Philleo qui tient compte de I'dge du béton. Le module
délasticité statique est obtenu en calculant tout d'abord le module dynamique selon
I'équation 2.1, ensuite par la conversion de ce dernier en module statique moyennant la
relation donnée dans la figure 2.10. La deuxiéme formule est celle donnée dans le manuel de
I'appareil de mesure (PUNDIT), qui lie directement le module statique a la vitesse du son sans
tenir compte de facteur temps. Dans ce cas, on constate une grande dispersion et une
surestimation du module. Par la comparaison avec plusieurs formules données dans la
littérature on peut conclure que le module d'élasticité obtenu selon la formule de Philleo est le

mieux adaptée a nos bétons et a notre définition du module d'élasticité sécant.

Module d'élasticité mesuré in situ
par ultrasons [GPa]

60
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50
X
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Module d'élasticité mesuré sur carottes [GPa]

Figure 2.11: Module d'élasticité statique mesuré sur carottes comparé au module d'élasticité mesuré

par ultrasons selon (PUNDIT) et selon (Philleo)

2.53.2. Influence de la méthode de mesure
Les mesures de la vitesse du son par transmission directe (les palpeurs sont placés de part et
d'autre de 1'élément, figure 2.6a) sont plus stables et surtout plus représentatives du béton sur

toute sa profondeur. Au cas ou I'accés aux deux cdtés de I'€lément mesuré est impossible, des
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mesures indirectes peuvent étre effectuées (figure 2.6b). Ces mesures sont moins précises a

cause de la qualité du béton de surface et du parcours exact de I'onde qui est mal défini.

Dans le cadre de cette recherche, le module d'élasticité a été calculé a partir des mesures
directes et indirectes de la vitesse du son. Dans le cas de mesures indirectes, la distance de
parcours de I'onde a ét€ admise, comme recommandé dans le manuel de l'appareil, égale a
1.05 fois la distance entre les deux palpeurs. La figure 2.12 montre le module d'élasticité du
béton mesuré in situ par des mesures ultrasons directes et indirectes, comparé avec le module
mesuré sur carottes. On constare que les mesures indirectes sont moins fiables que les mesures
directes. .
Module d'élasticité mesuré in situ

par ultrasons [GPa]
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Figure 2.12: Module d'élasticité mesuré in situ par mesures ultrasons directes et indirectes, comparé

au module mesuré sur carottes

2.5.4. Densité du béton a partir des mesures par ultrasons
Pour calculer le module d'élasticité dynamique par ultrasons, il est nécessaire de connaitre la
densité du béton. La figure 2.13 montre la densité du béton en fonction de la vitesse du son
mesurée sur carottes, forées dans 13 ponts. On constate que la densité du béton varie peu d'un

béton ordinaire a l'autre, et en cas d'absence de mesure de la densité, elle peut étre estimée en
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fonction de la vitesse du son. Pour un béton dans lequel la vitesse du son est comprise entre

4.5 et 5.5 km/s, la densité peut étre estimée selon 1'équation 2.2 :

Y =167+0155v 2.2)

ol v : densité du béton [t/m3]
v : vitesse du son [km/s)
L'équation proposée est présentée également sous forme graphique sur la figure 2.13.
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Figure 2.13: Densité du béton en fonction de la vitesse du son mesurée sur carottes

2.6. Mesures du module par scléromeétre

Le principe de mesure consiste & provoquer un choc sur la surface du béton au moyen d'un
marteau. En fonction de la dureté du béton, une partie de I'énergie de percussion est absorbée
et l'énergie résiduelle se transforme en rebondissement du marteau. La distance de
rebondissement du maﬁeau en pour-cent de son trajet de percussion est affichée directement
pour exprimer la dureté au choc du béton. Cette dureté est corrélée avec la résistance du béton
avec une dispersion plus au moins importante. La rapidité et la facilité d'exécution d'une telle
mesure tant in situ qu'en laboratoire justifie l'investigation de l'existence d'une corrélation

entre la dureté au choc et le module d'élasticité du béton.
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La prise de mesure doit se faire sur une surface propre et lisse. Les éléments mesurés doivent
étre suffisamment massifs pour ne pas absorber I'énergie de percussion par des déformations
€lastiques. La position du sclérométre doit étre perpendiculaire a la surface du béton. 1l est
préférable de faire les mesures sur une surface verticale du béton, sinon une correction de la

valeur de rebondissement doit étre effectuée en fonction de I'angle d'inclinaison.

A cause de la carbonatation de la couche superficielle du béton, la dureté de la surface
augmente dans le temps. Des coefficients de correction de la dureté au choc en fonction de
lI'dge du béton doivent étre utilisés. Le fait d'enlever la couche carbonatée rend les mesures

plus difficiles, lentes et beaucoup plus limitées dans leur nombre et leur étendue.

2.6.1. Dureté au choc comparée au module mesuré sur carottes
Le module d'élasticité mesuré sur carottes a été comparé a la dureté au choc mesurée in situ
par scléromeétre. Les mesures par sclérometre ont été effectuées dans de nombreux endroits du
pont. La dureté au choc a été convertie en une valeur de référence correspondant a 1'dge de
28 jours. La figure 2.14 montre la dureté au choc a 28 jours comparée au module d'élasticité
mesuré sur carottes et converti a un module a 28 jours. La corrélation entre le module
d‘élasticité et la dureté au choc est prononcée malgré la grande dispersion qui peut étre
partiellement expliquée par l'insuffisance de la précision du facteur de correction de la dureté

en fonction de 1'age du béton.

Rebond du sclérométre a 28 jours
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Figure 2.14: Module d'élasticité mesuré sur carottes comparé a la dureté au choc mesurée in situ
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2.6.2. Dureté au choc comparée au module mesuré par ultrasons

La dureté au choc a été comparée au module d'élasticité du béton mesuré par ultrasons. La
figure 2.15 montre le rebond du sclérométre a 28 jours comparé au module d'élasticité mesuré
par ultrasons. On constate que, malgré la dispersion, la dureté au choc donne une indication
sur le module d'élasticité. Une recherche plus approfondie serait intéressante pour la pratique
afin d'établir une corrélation entre le module d'élasticité et la dureté au choc mesurée par

scléromeétre.

Rebond du scléromeétre a 28 jours
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Figure 2.15: Dureté au choc comparée au module d'élasticité mesuré par ultrasons

2.7. Influence de la cure

Le module d'élasticité du béton dépend des modules propres de ses composants (granulats et
pate de ciment). Le volume des granulats étant prédominant, le module d'élasticité du béton
est lié d'avantage a la qualité des granulats et, dans une proportion moindre, a la qualité de la
péte de ciment. La cure n'ayant une influence que sur la péte de ciment, affecte par conséquent

relativement peu le module d'élasticité du béton.

Pour des températures en laboratoire de 20 a 23°C, 'humidité dans la premiére semaine joue
un réle déterminant. Un béton conservé durant la premiere semaine dans une chambre humide
ou I'humidité relative HR =100 % et par la suite conservé dans un local ol I'humidité relative
est comprise entre 24 % et 49 % a un module d'€lasticité a 28 jours supérieur de 15 % a celui

d'un béton conservé pendant les 28 jours dans le local a 24 -49 % d'’humidité [13].



L'importance de 'humidité diminue fortement aprés la premiére semaine; moins de 2 % pour

la période de 7 a 28 jours.

La température du béton pendant la cure affecte la valeur du module d'élasticité et influence
son évolution dans le temps. Pour des températures comprise entre -10°C et +30°C,
I'évolution du module d'élasticit¢ du béton augmente avec l'augmentation de la
température (63, 117]. Pour des températures plus élevées, il a été montré que le module
d'élasticité diminue si celles-ci dépassent 30°C pendant la cure. Le module d'élasticité d'un
béton préparé a 45°C et conservé dans l'eau a des températures journalieres de 30 a 45°C est

inférieur de 17.5 % a celui du méme béton conservé dans des conditions normalisées [1].

2.7.1. Influence des conditions de chantier : cas des ponts sur I'Aubonne
L'élargissement des ponts sur 1'Aubonne a donné l'occasion d'étudier, sur deux ponts
construits dans des conditions climatiques différentes (I'un en hiver, I'autre en été), I'influence
de la cure sur le module d'élasticité. Chaque tablier des deux élargissements (c6té Jura et coté
Lac) a été construit en deux étapes. Pour 1'élargissement coté Jura, nous avons choisi la
deuxiéme étape réalis€ée du 24 au 27 juin 1991. Quant a 1'élargissement coté Lac, nous avons
également choisi la deuxiéme étape réalis€e du 25 au 28 novembre 1991. La figure 2.16
montre la section transversale des ponts sur I'Aubonne avec les deux élargissements (en noir

dans le dessin).

Lac Jura
16.50 m
- 16.50 m ; '( ;
Elargissement Ancien pont
réalisé en 1991 construit en 1961 ’
A mi-travé Sur appuis

Figure 2.16: Section transversale des ponts sur I'Aubonne avec les deux €élargissements



Cette investigation avait pour but d'observer I'influence des conditions de cure sur le module
d'élasticité du béton et de déterminer les conditions de conservation les plus représentatives

pour le béton de I'ouvrage.

2.7.1.1. Elargissement c6té Jura
Dans ce cas, cinq groupes de 11 éprouvettes chacun, ont été prélevés lors du bétonnage. Trois
groupes ont été utilisés pour étudier l'influence de la cure sur le module d'élasticité a 28 jours.
Les deux groupes restants ont ét€ testés ultérieurement aux dates correspondantes aux deux
essais de charge effectués sur cet ouvrage. Les éprouvettes sont des cylindres normalisés de
diamétre ¢ =160mm et de longueur /=320mm. Le premier groupe a été transporté au
laboratoire un jour aprés le bétonnage pour étre conservé dans une chambre humide ou la
température est constante: T = 20°C et 'humidité relative: HR = 95 % environ. Le deuxiéme
groupe a été transféré au laboratoire aprés une semaine de conservation sur le chantier. Le
troisiéme groupe a été gardé sur le chantier pendant 25 jours. Entre le 25%me et Je 288m¢ jour

les éprouvettes sont rectifi€es, puis gardées dans la halle d'essai.

Afin de comparer les valeurs mesurées sur éprouvettes a celles du béton en place, trois
carottes de diamétre ¢ =100 mm et de longueur £=200mm ont été forées dans le tablier au
droit des entretoises. Le tableau 2.1 récapitule les conditions de cure des trois groupes

d'éprouvettes testées a 28 jours, ainsi que des carottes.

187 jour 7éme jour 75tme; zsémcj

T=20°C HR=95%

Conditions du
laboratoire

1 (11 éprouy.)
281 (11 éprouv.)
3°M0€ (11 éprouv.)
Conditions sur le T=18%3°C T=2%3C

chantier HR =80t 15 % HR =801t 15 %
3 Carottes

- Chantier Laboratoire - Au sein de l'ouvrage [:] Local d'essai
Tableau 2.1:  Conditions de conservation des différants groupes d'éprouvettes

La masse volumique, la vitesse du son et le module d'élasticité des éprouvettes et des carottes

ont été mesurés a 28 jours. Les résultats des mesures sont présentés au tableau 2.2.
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Groupe Age | Durée sur Module E. | Résistance | Vitesse du | Masse volum. [ Module
() {chantier[jl| [GPa] |fom[MPa]| son[mis) | [vm3] |Egyy[GPal
16T (11 éprouv.) [ 28 1 347(6 =132)] 447 4969 2.47 54.9
28Me (11 éprouv.){ 28 7 34.8(6 =1.97)) 430 4907 2.47 53.5
38me (11 éprouv.)| 28 25 |34.7(C=247)| 443 4887 2.47 53.1
3 Carottes 28 25 [322(0=010)| 384 4870 2.46 52.5

Tableau 2.2:  Valeurs moyennes des propriétés mesurées sur les différents groupes d'éprouvettes

subissant des conditions de cure différentes

On constate que le module d'élasticité statique est le méme pour les trois groupes
d'éprouvettes. Cela provient du fait que les conditions climatiques in situ n'étaient pas trés
différentes des conditions de laboratoire. Ces résultats nous permettent de conclure qu'une
légeére variation de 1'humidité et de la température entre les conditions du laboratoire et de
chantier, en I'occurrence AHR =15 % et AT =2 °C, ne change pratiquement pas la valeur
moyenne du module d'élasticité. La résistance a la compression et la masse volumique n'ont

pas été influencées par cette l€gére variation climatique.

En ce qui concerne la vitesse du son, on constate que les valeurs mesurées sur les éprouvettes
conservées en laboratoire sont légerement supérieures a celles mesurées sur les éprouvettes
conservées sur chantier. Cette différence peut étre expliquée par l'influence de I'humidité sur
la vitesse du son. L'humidité étant plus élevée au laboratoire, I'eau pénétre davantage dans le

béton et remplit ses pores, ce qui a pour effet d'augmenter la vitesse du son dans le béton.

Le module d'élasticité mesuré sur carottes est plus faible que celui des éprouvettes. Cette
différence de 7.5 % peut étre due a I'endommagement du béton lors du carottage et au nombre

de carottes (3) qui est moins représentatif que 11 éprouvettes.

2.7.1.2. Elargissement c6té Lac
Dans le cas de I'élargissement coté Lac, un programme d'essais réduit a été réalisé. Seuls trois

groupes, de 12 éprouvettes chacun, ont été prélevés lors du bétonnage. Deux groupes ont été
utilisés pour étudier l'influence de la cure sur le module d'¢élasticité a 28 jours et le troisiéme a
été test€é en méme temps que l'essai de charge effectué sur l'ouvrage. Les éprouvettes du
premier groupe ont été transportées le lendemain du bétonnage au laboratoire pour étre

conservées dans une chambre humide (T = 20°C et HR = 95 %). Les éprouvettes du deuxi¢me
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groupe ont €té€ gardées au chantier pendant 23 jours, puis ont été transportées au laboratoire

pour étre rectifiées et testées le 268me jour.

A l'dge de 23 jours trois carottes de diamétre ¢ =100 mm et de longueur ¢ =200 mm ont été
prélevées dans le tablier au droit des entretoises pour étre testées a 26 jours également. Le
tableau 2.3 montre les conditions de conservation des deux groupes d'éprouvettes testées a

26 jours, ainsi que des carottes.

1 jour 3dmej  pgbme;
Condition labo. T=2°C HR=95%
151‘(12 é]Jl'OUV.} HE :'_?"5 .?:..:.:; e e
2810€ (12 éprouv.)
Conditions T=211°C T=-1£2°C T=-3L2°C T=0X3°C
chantier HR =90%10 % HR =85+ 15% HR =90+ 10 % HR=90F10% .
3 Carottes

- Chantier Laboratoire - Au sein de l'ouvrage I:] Local d'essai

Tableau 2.3:  Conditions de conservation des différents groupes d'éprouvettes du pont c6té Lac

Les résultats moyens des essais de module d'élasticité, de résistance, des mesures de masse

volumique et de vitesse du son sont présentés dans le tableau 2.4.

Groupe Age | Durée sur | Module E; | Résistance | Vitesse du | Masse volum.| Module
[j] [|chantier [j] [GPa] fom [MPa] | son [m/s] [Um3l Edyn [GPa]
1€T (12 éprouv.) 26 1 41.3(C =1.61)| 48.7 5097 2.3 58.5
28me (12 éprouv.)| 26 23 38.9 (0 =2.53) 47.7 5069 2.49 57.6
3 Carottes 26 23 34.6 (G = 1.01) 46.9 5117 247 58.2

Tableau 2.4:  Valeurs moyennes des propriétés mesurées sur les différents groupes d'éprouvettes

sous différentes conditions de cure

Du fait que I'humidité in situ et en laboratoire €était pratiquement la méme, la différence dans
les résultats doit étre attribuée a l'influence de la température. En effet, la température sur le
chantier était de 20°C inférieure a celle du laboratoire. Le module d'élasticité statique a l'dge
de 26 jours est inférieur pour les éprouvettes conservées in situ (6 % de différence). La
résistance est légérement affectée et sa diminution est de 2 %. La vitesse du son est

légérement affectée.



Les carottes donnent un module d'élasticité inférieur de 11 % par rapport au module des
éprouvettes gardées in situ. Cette différence est plus importante que celle mesurée dans le cas

de I'élargissement c6té Jura.

2.8. Effet du temps sur la vitesse du son et le module d'élasticité

La vitesse du son ainsi que l¢ module d'élasticité ont ét€ mesurés sur plusieurs bétons pour
suivre I'évolution de ce demnier et sa corrélation avec celle de la vitesse du son dans le temps.
La figure2.17 montre l'évolution dans le temps de la vitesse du son mesurée sur
3 x 11 éprouvettes conservées in situ, I'évolution de la vitesse du son mesurée in situ sur la
superstructure et enfin I'évolurion des modules d'élasticité statique et dynamique mesurés sur
les éprouvettes conservées in situ. On constate que la vitesse du son n'augmente pas aprés
I'age de 28 jours, ni sur éprouvettes ni sur la superstructure. Par contre, le module d'élasticité
statique continue a augmenter jusqu'a I'age de trois mois. Cela montre clairement que la
conversion du module d'élasticit¢ dynamique mesuré par ultrasons doit tenir compte du
facteur temps. Cependant, aprés I'Age de trois mois les variations de la vitesse de son et du

module d'élasticité sont pratiquement nulles.

Module d'élasticité [GPa] Vitesse du son [m/s]
60 -— ' : . 5000
o— . —0
55 - DE— . —a-e] 4500
50 1 4000
* | ? ' 3500

40 o —
35 ? C— ; ; — 4 3000
30 : : : — 1 2500
—a— Module dynamique
25 : : , —{ 2000
20 ? .| —e— Module statique L]
: : i i 1 1500
15 ...| —e— Vitesse du son éprouvettes  |..
_: 1 1000
10 --| —o— Vitesse du son superstructure |-
5 : : 1 500
0 5 0
0 30 60 90 120 150 180 210 240 270
Age du béton [jours]

Figure 2.17: Evolution dans le temps du module d'élasticité et de la vitesse du son dans le cas du

pont sur I'Aubonne c6té Jura
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L'évolution de la vitesse du son et du module d'élasticité étudiée en laboratoire sur trois bétons

a confirmé les mémes résultats constatés in situ.

2.8.1. Evolution du module global du pont

Le module d'¢lasticité du béton a €t€ mesuré a plusieurs reprises pour I'élargissement du pont
sur I'Aubonne c6té Jura. Trois jeux de 11 éprouvettes chacun ont ét€ conservés in situ et testés
consécutivement a 28 jours, a 3 mois (date du premier essai de charge sur le pont) et 4 8 mois
(date du deuxiéme essai de charge). Des mesures par ultrasons ont été effectuées aux mémes
dates. A chaque date, trois carottes ont été forées dans le pont et testées en laboratoire. Un

essai de charge a été répété deux fois avec quatre camions d'un poids total de 100 tonnes.

La figure 2.18 montre 1'évolution du module d'élasticité mesurée sur éprouvettes et sur
I'ouvrage. On constate que le module d'élasticité continue d'augmenter entre 28 jours et 3 mois
comme lindiquent les mesures sur €prouvettes, sur carottes ainsi que les mesures par
ultrasons. Le module d'élasticité ne se développe plus de mani¢re mesurable aprés 1'age de
trois mois comme l'indiquent les mesures sur éprouvettes et l'essai de charge sur I'ouvrage

entier.

Module d'‘élasticité mesuré [ GPa]
44

40 | D —— —

36 : —

32

28

24

——o— Ultrason
20 ; : . o= ESS2j d6 charge

16 ——eponetes | |

——eo— Caroftes

12

8

4

0 : é | ; i ; ; ;
0 30 60 90 120 150 180 210 240 270 300 330 360
Age de béton fjour]

Figure 2.18: Evolution du module d'élasticité mesuré sur 1'élargissement du pont sur I'’Aubonne c6té

Jura



De cet exemple, on peut conclure que le module d'élasticité du béton peut €tre mesuré sur
éprouvettes moulées prélevées lors du bétonnage ou par la mesure de la vitesse du son. Le cas

de I'élargissement du pont sur |'Aubonne c6té Lac a également confirmé ces conclusions.

2.8.2. Evolution du module en laboratoire
L'évolution du module d‘élasticité du béton a été étudié sur quatre bétons conservés en
laboratoire. Trois éprouvettes de diameétre ¢ =160 mm et d'une longueur ¢ =320mm ont été
prélevées de chaque béton. les mémes éprouvettes ont ét€ essayées a trois reprises; la
premiere fois a 28 jours, la seconde & 3 mois environ et la troisi¢me est a I'dge d'un an environ.
La figure 2.19 montre le rappcrt entre le module d'élasticité mesuré sur les éprouvettes et leur
module a 28 jours. On constate que le fait de charger les éprouvettes a un jeune age de
28 jours, par une charge cyclique valant le tiers de la résistance a la compression n'a pas
empéché le module d'¢lasticité a se développer. Un second constat c'est que 1'évolution du
module suit bien I'évolution prévue par le code modele CEB-FIP. Le module d'élasticité
augmente trés peu apres I'dge de trois mois, ce qui confirme les résultats mesurés in situ sur

éprouvettes et par essai de charge.

Ec(t) / Ec(28j)
1.2

1.1

- CEB

—o— Béton A
—e— Béton B
—a— Béton C
—e— Aubonne Lac

0.9

o8l | N B S
0 30 60 90 120 150 180 210 240 270 300 330 360 390
Age de béton [jour]

Figure 2.19: Evolution du module d'élasticité du béton conservé en laboratoire, comparé avec celle

prévue par les norrnes suisse et européenne
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En conclusion, on peut dire que la vitesse du son n'évolue pratiquement pas aprés l'dge de
28 jours. La valeur finale du module d'élasticité statique est acquise pour l'essentielle a
28 jours bien qu'évoluant encore légérement jusqu'a I'dge de trois mois. Aprés trois mois
I'évolution du module d'élasticité est pratiquement nulle in situ et difficilement mesurable en

laboratoire.

2.9. Méthode simplifiée pour I'estimation du module d'élasticité
Pour estimer le module d'élasticité d'un ouvrage existant, les mesures par ultrasons sont
recommandées. Le module d'¢lasticité peut étre donné en fonction de la vitesse du son par

I'équation 2.3 pour des bétons avec une vitesse du son entre 4.3 et 5.3 km/s:

E =k v? (2.3)

[

ot E_ [GPa] : module d'¢lasticité statique sécant selon la SIA 162/1;
v [km/s] : vitesse du son dans le béton;
k=1.68 t = 180 jours;
t : 4ge du béton en jours;
k=t0-1  pourt < 180 jours.

Module d'élasticité [GPa]

50 : ; 1E, =168 v> [
45 ; e

40 ..
35 ./ 5
30
25
20
15
10

5

0 — —
40 41 42 43 44 45 46 47 48 49 50 51 52 53 54 55

Vitesse du son in situ [km/s]

Figure 2.20: Module d'élasticité en fonction de la vitesse du son in situ selon la méthode simplifiée

comparé avec les résultats de la méthode précise



La figure 2.20 montre une comparaison entre le module d'élasticité calculé selon la méthode
simplifiée et celui calculé sclon la méthode précise qui consiste a calculer le module

dynamique (Eqg. 2.1) et a le convertir en module statique (§ 2.5.3.1).

2.10. Recommandations pour la pratique
- La cure du béton dans la. premiére semaine, surtout I'humidité, joue un role déterminant
sur la valeur finale du module d'¢lasticité. Cela montre I'importance de la protection

contre la dessiccation du béton pendant son jeune age.

- Le module d'¢lasticité du béton peut étre mesuré sur éprouvettes moulées prélevées lors
du bétonnage. Il est recommandé de prélever lors du bétonnage 3 éprouvettes de chaque
travée du pont. Un minimum de 6 éprouvettes sera prélevé d'un pont a une seule travée
et un maximum de 12 éprouvettes pour un pont composé de plus de 4 travées. Ces
éprouvettes seront conservées en laboratoire et testées a 28 jours pour avoir un module

d'élasticité caractéristique du béton de 'ouvrage.

- Dans un ouvrage existant, le module d'élasticité peut étre mesuré par ultrasons. Bien que
la vitesse du son n'évolue pratiquement pas apres 1'dge de 28 jours et que le module
d'élasticité évolue de manicre significative jusqu'a 1'dge de 6 mois, le module d'élasticité
peut étre obtenu par I'équation (2.3) proposée dans le paragraphe précédant. Cette
équation tient compte de la différence entre I'évolution dans le temps du module

d'élasticité et celle de la vitesse du son.
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3 INERTIE EFFECTIVE DE LA SUPERSTRUCTURE

3.1. Introduction

Un comportement parfaitement: €lastique et non fissuré est généralement admis pour le calcul
des déformations d'un pont en béton précontraint. A priori, il semble donc facile de
déterminer le moment d'inertie puisqu'il ne dépend ainsi que de la géométrie de la section.
Cependant I'analyse statistique de la base de données a montré que l'inertie effective dépend
des parapets, du revétement et de la fissuration qui est influencée par la méthode de
construction. L'armature passive et de précontrainte augmentent l'inertie effective, alors que
les fissures et micro-fissures la diminuent. L'analyse de l'affinité¢ des déformées mesurée et
calculée a montré que l'inertie de la superstructure n'est pas constante tout au long du pont. Ce
chapitre présente l'influence de ces différents paramétres, dont il faut tenir compte pour cerner
au mieux linertie effective d'un pont. La largeur de participation du tablier sera également

traitée tant sur appuis qu'en travée.

3.2. Bordures et parapets

L'étude statistique de la base de données a montré que I'augmentation moyenne de la rigidité
observée pour les ponts testés avec parapets massifs par rapport aux ponts testés sans parapets
est de 31 %. Cette participation a l'inertie varie d'un pont a l'autre selon la section transversale

du pont, les dimensions des parapets et leur liaison avec la superstructure.

3.2.1. Efficacité des bordures
L'inertie de la section transversale de 88 ponts a ét€ calculée en tenant compte du revétement,
des bordures et de l'armature passive et précontrainte. Les parapets massifs et les bordures sur
lesquelles les glissiéres sont fixées ont €té pris en considération, par contre les glissiéres
métalliques ont été négligées. 11 en a résulté une augmentation moyenne de l'inertie des ponts

avec parapets massifs de 36 % (Eq. 3.1):

[
section avec parapets = 136 (3 1)

[section sans parapets

Cette augmentation de 36 %, calculée avec un coefficient d'efficacité des parapets massifs de

100 %, est supérieure a celle trouvée par 1'étude statistique (31 %). D'autre part, les fleches



calculées avec cette nouvelle inertie sont inférieures de 8 % & celles mesurées. Cette
différence montre que l'inertie calculée avec les parapets massifs est ainsi surestimée, parce

qu'en réalité I'efficacité des parapets n'est pas totale.

Le coefficient defficacit¢ des parapets massifs kj, peut €tre exprimé par un module
délasticité E,,, réduit par rapport a celui de la superstructure E_ (Eq. 3.2):

E,.=k_.E

par par ¢

(3.2)

N

Les coefficients d'efficacité des parapets massifs et des bordures a glissieres ont été
déterminés en parali¢le. La différence entre les fléches mesurées et calculées a €t€ minimisée
en fonction de ces coefficients. Le coefficient d'efficacité des parapets massifs kpar @ ainsi €té
trouvé égal a 0.67. De la méme maniére, le coefficient d'efficacité des bordures a glissiéres k;,
a été trouvé égal a 0.9. Cela signifie que la participation des parapets massifs a la rigidité peut
étre calculée en tenant compte de leurs vraies dimensions avec un module d'élasticité réduit
d'un tiers par rapport a celui de la superstructure. De méme, le module d'élasticité des
bordures a glissiéres doit €tre pris égal a 90 % de celui de la superstructure.

Les parapets doivent étre pris en considération dans le calcul des fleches lors de l'essai de
charge afin de trouver la fleche la plus probable. Quant a la prise en compte des parapets pour

la vérification de la sécurité structurale, elle ne pourra se faire qu'avec prudence.

3.2.2. Participation des bordures & l'inertie

Apres avoir déterminé les coefficients d'efficacité des parapets massifs et des bordures en
béton, leur influence sur l'inertie des ponts a été calculée. En tenant compte d'un coefficient
d'efficacité des parapets de 0.67 et en utilisant les dimensions réelles des parapets,

I'augmentation moyenne de l'inertie de 31 ponts testés avec des parapets est de 24 % (Eq. 3.3):

I
—section sveoparipes. 1,24 3.3)
Iscction sans parapets

De méme, pour 52 ponts testés avec des bordures a glissiéres, I'influence de ces bordures a été
calculée en utilisant leurs dimensions réelles avec un coefficient d'efficacité de 0.9.

L'augmentation moyenne de l'inertie due aux bordures en béton est de 6.3 % (Eq. 3.4):

I .
section avec bordures 3 glissitres  _ 1.063 (3 4)

I

section sans bordures
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3.2.3. Etude paramétrique sur l'influence des bordures

Afin d'étudier l'influence des bordures sur l'inertie des ponts selon le type de la section
transversale, une étude paramétrique a €té entreprise. Celle-ci a été effectuée sur la base de
88 ponts analysés, en utilisant Jeurs vraies dimensions. Des bordures de dimensions courantes

ont été utilisées pour cette étude.

3.2.3.1. Influence de I'efficacité des parapets massifs

Des parapets massifs d'une hauteur h,, =110cm et d'une €paisseur by, =25 cm ont été
supposés exister sur chacun des 88 ponts analysés. L'inertie de la section transversale a été
calculée pour chacun des ponts avec et sans parapets. L'augmentation de l'inertie due aux
parapets ainsi que l'augmentation moyenne pour tous les ponts du méme type de section
transversale ont été calculées. La figure 3.1 montre l'augmentation moyenne de l'inertie,
causée par ces parapets massifs en béton en fonction du coefficient d'efficacité de ceux-ci.

L'augmentation de l'inertie due aux parapets est définie dans I'équation 3.5:

I_.
Augmentation de 1'inertie [%] = (————F=F~ 1) X100 (3.5)
section sans parapets

Augmentation de l'inertie [%] Parapets: b pa= 25 cm, hpar= 110 cm

120 :
: —e— 8 ponts section pleine
100 $= § —x— 38 ponts section ouverte T TrT |
\ ; —e— 30 caissons hauteur constante — L—F
\ | —e— 12 caissons hauteur variable k=l
80 [ ;

40 —=

: ———————
; 52 :
: —_— ——
20 = : s—— :
i * - \"\‘
0 ‘ + ; -
1 0.9 0.8 0.7 0.6 0.5 0.4

(Cool. e plmf probable = 0.67)
Coefficient d'efficacité des parapets massifs

Figure 3.1:  Augmentation moyenne de l'inertie due a des parapets en béton (25 x 110 cm) en
fonction de leur coefficient d'efficacité pour quatre familles de sections transversales

de ponts
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Chaque point des différentes courbes de la figure 3.1 est donc la moyenne de toutes les
augmentations concernant les ponts du méme type de section transversale. Les valeurs
recommandées sont celles correspondant a un coefficient d'efficacité des parapets égal & 0.67.
On constate la grande influence des parapets en béton sur l'inertie; ils augmentent l'inertie en

moyenne de 15 2 20 % pour les ponts caissons et méme jusqu'a 70 % pour les ponts dalles.

3.2.3.2. Influence de I'efficacité des bordures a glissiéres
L'influence des bordures en béton, servant de support aux glissiéres, sur l'inertie a été
également étudiée sur les 88 ponts analysés. Des bordures d'une épaisseur hy, = 20 cm et d'une
largeur b, =70cm ont été supposés exister sur chaque pont. L'inertie de la section
transversale a €té calculée pour chacun des ponts avec et sans bordures. L'augmentation de
l'inertie due aux bordures ainsi que I'augmentation moyenne pour tous les ponts du méme type
de section transversale ont été calculées. La figure 3.2 montre l'augmentation moyenne de
I'inertie due a la présence des bordures en béton de 70 x 20 cm en fonction de leur coefficient
d'efficacité. Les valeurs recommandées sont celles correspondant a un coefficient d'efficacité
des bordures égal a 0.90 trouvé auparavant. On constate que l'influence des bordures n'est pas

négligeable, puisqu'elle est de 5 a 11 % suivant le type de la section.

Augmentation de I'inertie [%)]) Bordures: by, = 70 cm, h = 20 cm
. = ) b~

14

-—e—— 8 ponts saction pleine ——

12 =~ - : 38 ponts section ouverte TrTrr
\ —— 30 caissons hauteur constante S |
10 : —— 12 caissons hauteur variable =T |..

1 0.9 0.8 0.7 0.6 0.5 0.4
(Coet. le plus probable = 0.9 )

Coefficient d'efficacité des bordures

Figure 3.2: Augmentation moyenne de l'inertie due a des bordures en béton de 70 cm de largeur et

de 20 cm d'épaisseur en fonction de leur coefficient d'efficacité



L'annexe D permet d'estimer l'importance de l'augmentation de l'inertie de la section

transversale due aux parapets en fonction de la largeur du tablier et de la hauteur de la section.

3.2.4. Modélisation des bordures dans le calcul
Le coefficient d'efficacité des parapets massifs a été déterminé en égalisant les fléches
calculées a celles mesurées a mi-travée chargée. Les parapets sont généralement fissurés sur
appuis lors de l'essai de charge. Cette fissuration est causée par les charges de l'essai
accompagnées des contraintes de traction dues au retrait différentiel entre le béton de la
superstructure et celui des parapets bétonné plus tard. Un coefficient d'efficacité uniforme tout
au long du pont n'est donc pas représentatif de la réalité. D'ailleurs, un tel coefficient donne
des fleches calculées au milieu de la travée adjacente supérieures a celles mesurées. Pour
obtenir la méme fleche, & mi-travée chargée, que celle calculée avec un coefficient uniforme
de 0.67 tout en améliorant 1'affinité dans les travées adjacentes, deux coefficients d'efficacité
doivent étre introduits. Un coefficient de 0.4 sera utilis€ sur 15 % de la portée de part et
d'autre de l'appui et un coefficient de 0.8 sera utilisé en travée (figure 3.3). Les bordures a
glissiéres peuvent €tre prises en compte avec un coefficient d'efficacité égal a 0.9 sur toute la

longueur du pont.

Section sur appLiis

Q_D__J—EpaF 04 E
H

0.15L1 0.1512 0.1512 0.15L3
¥ A .
. Travée adjacente L1 L ‘Travée chargée L2 L Travée adjacente L3 L
L —Epar=08 E¢
Section en travée

Figure 3.3:  Modele de prise en compte des parapets lors du calcul des déformations

3.3. Revétement

L'étude statistique a montré une augmentation moyenne de 6.4 % de la rigidité des ponts
testés avec revétement. Cette participation a l'inertie de 1a superstructure des ponts varie d'un
pont a l'autre selon la section transversale du pont, 1'épaisscur du revétement et de la

température. Le calcul de la rigidité de la superstructure sera effectué en considérant le
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revétement comme une couche supplémentaire ayant un module d'élasticité égal a celui du

rev€tement.

3.3.1. Module d'élasticité du revétement
La plage de température lors d'un essai de charge est comprise entre 0°C et 30°C. C'est donc
pour ces températures qu'il est nécessaire de connaitre le module d'élasticité du revétement
qui est généralement composé de plusieurs couches y compris une d'étanchéité. On trouve
dans la littérature diverses valeurs pour ce module en fonction de la température. Les
différences viennent de la composition du revétement et de la procédure de l'essai. La
composition du revétement est variable d'un pont a l'autre et par conséquent son module
d'élasticité. C'est pourquoi dans cette €tude une valeur moyenne, mais fonction de la

température, est utilisée.

La variation du module d'élasticité du revétement en fonction de la température a €té prise
selon des résultats d'essai trouvés dans [77, 129]. Quant aux valeurs de ce module, elles ont
été adaptées de facon & minimiser la différence entre les fleches mesurées et calculées a
mi-travée chargée des 88 ponts étudiés. Ces valeurs reproduisent également les résultats de
1'étude statistique. La figure 3.4 montre la variation du module d'é]asticité proposé en fonction

de la température pour tenir compte de la participation du revétement a l'inertie.

Module d'élasticité [GPa)
35
30
25
20 '\ :
~
| \

\

0 5 10 15 20 25 30
Température °C

Figure 3.4: Module d'¢lasticité du revétement en fonction de la température
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3.3.2. Participation du revétement a l'inertie
Le module d'élasticité du revétement a été déterminé en fonction de la température mesurée
lors de I'essai de 56 ponts testés avec le revétement déja en place. L'augmentation de l'inertie a
été calculée en tenant compte de 1'épaisseur du revétement indiquée sur les plans. Il en a
résult¢ une augmentation moyenne de 6.6 % (Eq. 3.6) a comparer aux 6.4 % trouvée par

l'analyse statistique.

_}section avec revétement _ 1.066 (36)

section sans revétement

Dans la pratique, la prise en considération du revétement ne se fera que pour le calcul des
fleches lors de l'essai de charge afin de trouver la fleche la plus probable. Le revétement ne
doit évidemment pas étre pris en compte pour la vérification de la sécurité structurale, et
méme pas de l'aptitude au service car sa contribution varie fortement en fonction de la

température ambiante.

3.3.3. Etude paramétrique sur l'influence du revétement
Une étude paramétrique basée sur la géométrie réelle de 88 ponts a été effectuée afin de
déterminer I'influence du revétement sur l'inertie des ponts classés selon le type de section

transversale et en fonction de la température.

Augmentation de l'Inertie {%)]

25
—e— 8 ponts section pleine ———
N —x— 38 ponts section ouverte LI B
20 —«— 30 caisson & hauteur constante |
\ —— 12 caisson & hauteur variable E
k. \
\1(
10 =
\4\\\1(
'\§ \}
5
0 T
0 5 10 15 20 25 30

Température °C

Figure 3.5: Augmentation moyenne de l'inertie due & 10 cm de revétement en fonction de la

température pour 88 ponts de différents types de section transversale
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Un revétement d'une épaisseur de 10 cm a été supposé exister sur les 88 ponts. L'inertie a été,
tout d'abord, calculée pour chaque pont sans et avec revétement. Ensuite, 'augmentation de
l'inertie a été calculée pour chaque pont et la moyenne a été calculée pour tous les ponts ayant
le méme type de section transversale. Cela a été répété pour plusieurs températures entre 0 et
30 °C. La figure 3.5 montre I'augmentation moyenne de l'inertie due & 10 cm de revétement en
fonction de la température. La plus grande influence est naturellement constatée pour les
ponts dalles. Dans tous les cas, cette influence diminue fortement lorsque la température
augmente. La participation du revétement a l'inertie peut étre négligée pour les températures

dépassant les 30 °C.

L'influence du revétement dépend également de la géométrie de la section transversale.
Lorsque la hauteur de la section transversale augmente, I'influence du revétement diminue.
Cette diminution est donc peu importante pour les ponts caissons. Finalement, on peut
s'attendre a une influence négligeable de la largeur de pont sur la participation du revétement

car presque la totalité de la largeur du pont est revétue.

3.3.4. Calcul simplifié¢ de I'influence du revétement

L'étude paramétrique sur l'influence du revétement basée sur 88 ponts a montré que le type de

section transversale et la température sont les parametres les plus importants pour la

b

participation du revétement a linertie. L'augmentation de l'inertie est définie par

I'équation 3.7:

Augmentation de I'inertie [%] = (M -1)x100 3.7

section sans revetement

Pour un calcul rapide, cette augmentation peut €tre exprimée de maniére simple en fonction
de la température et de 1'épaisseur du revétement selon le type de la section transversale

(Eqgs 3.8, 3.9 et 3.10).

Caissons :

Augmentation de 1'inertie [%]=(100-3.5T)t_, (3.8)

Section ouverte :

Augmentation de I'inertie [%] = (130-3.8 T) t_, (3.9



Dalles :

Augmentation de I'inertie [%] =(250-8 T) t_, (3.10)

T : 1a température [°C];

t.v : I'épaisseur du revétement [m].

Pour des températures dépassant les 30 °C, I'influence du revétement peut étre négligée.

3.4. Participation de 1'arrnature
L'armature passive ainsi que l'acier de la précontrainte augmentent l'inertie de la section
transversale qui ne serait cornposée que de béton a cause de leur module d'élasticité plus

€levé. On en tient compte en introduisant la notion d'inertie de la section transformée.

3.4.1. Armature passive
L'augmentation de l'inertie due a l'armature passive a ét€ calculée en fonction du taux
d'armature. Il se trouve que cette augmentation est pratiquement la méme pour les ponts
caissons a hauteur constante et variable ainsi que pour les ponts a section transversale ouverte.
La figure 3.6 montre I'augmentation de l'inertie en fonction du taux d'armature pour les ponts
dalles et les ponts caissons ou de section transversale ouverte. On constate que pour un méme
taux d'armature, 'augmentation de l'inertie d'un pont dalle est presque le double de celle d'un

pont caisson ou de section ouverte.

Le taux réel de l'armature longitudinale passive moyenne a été calculée en se basant sur les
plans d'armature de 20 ponts de section transversale en caisson et de section ouverte. Ce taux
a €té trouvé égal a 0.50 %. Si I'on généralise ce pourcentage a I'ensemble des ponts caissons et
a section ouverte, I'augmentation moyenne de linertie due & l'armature passive serait de
2.6 %. Une estimation plausible du taux d'armature passive dans les ponts dalles de 0.35 %,

donne une augmentation de l'inertie d'environ 3 %.
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Augmentation de l'inertie [%]
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Figure 3.6: Augmentation de I'inertie de la section transversale en fonction du taux d'armature
passive

L'augmentation de l'inertie due a l'armature passive peut étre exprimée en fonction du

pourcentage d'armature et le type de la section transversale (Eqgs 3.11 et 3.12):

Pour les ponts de section transversale en caisson et de section ouverte :

Augmentation de I'inertie [%] = 5p, (3.11)

Pour les ponts dalles :

Augmentation de 1'inertie [%] =9p, (3.12)

p, = :‘ x 100 : pourcentage d'armature passive moyen de la section totale (A,).

[4

3.4.2. Acier de précontrainte
L'acier de précontrainte influence également l'inertie de la section transversale, mais avec la

différence que cette contribution est fonction de sa position dans la section. Une prise en



compte précise implique de connaitre le tracé du cable de précontrainte et de considérer la
portée comme une poutre a inertie variable lors du calcul des fleches. Evidemment, seuls les

cables injectés participent a l'inertie de la section transversale d'un pont.

3.4.2.1. Participation a l'inertie des caissons et des sections ouvertes
L'augmentation de l'inertie de la section transformée par rapport a la section en béton seul a
été calculée pour un pont caisson a hauteur constante. Le tracé du cable est une parabole du
second degré raccordée a un arc de cercle de 5 m de diamétre sur appuis. La portée du pont est
de 50 m avec une largeur de 15 m et une hauteur de 2.5 m. La précontrainte a ét€ calculée
pour balancer 100 % des charges permanentes (poids propre avec 10 cm de revétement). La
figure 3.7 montre I'augmentation de l'inertie pour une demi portée du pont en fonction de la
position du cable de précontrainte. Cette augmentation de l'inertie engendre une diminution de

34% de la fleche a mi-travée intermédiaire d'une poutre continue sous une charge

uniformément répartie.
0.3m%
I I 25m
02m=% 0.4m
4m <
Augmentation de I'inertie [%] e
6 caisson portée 50 m, balancement 100 %

4 ! Augméntation équivalente donnant 5 /
la méme fléche & mi-travée: 3.4 % /
/'

0 / ; + .
0 005 01 015 02 025 03 035 04 045 05

Distance a partir de I'appui
Portée

Figure 3.7:  Augmentation de l'inertie des sections d'un caisson sur une demi portée en fonction de

la position du cable de précontrainte



Pour une méme portée et largeur du tablier, deux facteurs importants influencent la
participation de la précontrainte a l'inertie. Ces facteurs sont le degré de balancement et
I'élancement du caisson. L'augmentation de l'inertie étant variable d'une section a I'autre, nous
avons adopté la notion de l'augmentation équivalente de l'inertie, qui donne une fleche a
mi-travée égale a la fleche obtenue en tenant compte d'une inertie variable (Eq. 3.13):

fleche (béton + acier précont. )
fleche (béton seul)

Augmentation équivalente =1 - (3.13)

La figure 3.8 montre l'augmentation équivalente de l'inertie en fonction du degré de
balancement et de l'élancement d'un pont. Une étude semblable sur les ponts a section
transversale ouverte a montré une participation de la précontrainte pratiquement identique a
celle des ponts caissons. L'élancement moyen des 30 ponts caissons a hauteur constante
analysés est de 20. Le degré de balancement peut étre estimé a 75 %, ce qui donne une
augmentation de l'inertie d'environ 2.5 %. L'élancement moyen des 38 ponts avec section
ouverte est de 17.5, ce qui donne une augmentation de l'inertie d'environ 2 % pour le méme

degré de balancement que les ponts caissons.

Augmentation équivalente de l'inertie [%)] )
caisson d'une portée de 50 m, largeur = 16 m

5.0 » = :
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3.0 /

2.0
1.5

1.0
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Degré de balancement
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Figure 3.8: Augmentation équivalente de I'inertie d'un caisson en fonction du degré de balancement

et de I'élancement du pont
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L'augmentation équivalente de I'inertie des ponts caissons ou a section ouverte due a l'acier de
précontrainte parabolique peut étre donnée en fonction du degré de balancement et de

I'élancement du pont (Eq. 3.14).

Augmentation de I'inertie [%]=0.17 B A (3.14)

: degré de balancement;

£ o0 |e

: charge de déviation des cables de précontrainte;

: charges permanentes;
: élancement du pont;

: portée du pont;

5o T 09

: hauteur de la section transversale.

3.4.2.2. Participation a l'inertie des ponts dalles
L'influence de I'acier de précontrainte sur l'inertie de la section transversale d'un pont dalle a
été trouvée beaucoup moins importante que celle des ponts caissons. L'augmentation de
l'inertie de la section transformée par rapport a celle de béton seul a été calculée pour un pont
dalle. Le tracé du cable est une parabole du second degré raccordée a un arc de cercle de 5 m
de diameétre sur appuis. La portée du pont est de 20 m avec une largeur de 15 m et une
hauteur de 1 m. La précontrainte a ét€ calculée pour balancer 100 % des charges permanentes.
La figure 3.9 montre 1'augmentation de l'inertie pour une demi portée de la dalle en fonction
de la position du cible de précontrainte. Cette augmentation résulte par une diminution de la
fleche de 0.7 % a mi-travée intermédiaire d'une poutre continue sous une charge
uniformément répartie. On constate que l'influence de la précontrainte est d'environ 5 fois
moins importante dans les ponts dalles que dans les ponts caissons et ceux de section

transversale ouverte.
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Figure 3.9: Augmentation de I'inertie des sections d'une dalle sur une demie portée en fonction de

la position du céble de précontrainte

L'augmentation équivalente de l'inertie a été calculée pour le pont dalle en fonction de
I'élancement et du degré de balancement. La figure 3.10 montre 1'augmentation équivalente de

l'inertie en fonction du degré de balancement et de I'élancement du pont.

Augmentation de I'inertie [%
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Figure 3.10: Augmentation équivalente de I'inertie d'un pont dalle en fonction du degré de

balancement et de I'élancement du pont
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L'augmentation de I'inertie due a la précontrainte parabolique peut étre donnée pour les ponts

dalles par 1'équation 3.15:

Augmentation de I'inertie [%]=0.033 B A (3.15)

B : degré de balancement;

A : élancement du pont.

L'élancement moyen des 8 ponts dalles analysés est de 28.2. Le degré de balancement peut

étre estimé a 75 %, ce qui donne une augmentation de 1'inertie d'environ 0.7 %.

L'influence de I'acier de précontrainte sur l'inertie des ponts dalles est toujours inférieurs a
1 % et peut €tre donc négligée dans le calcul des déformations en tant que composante de la

section transversale.

3.5. Largeur efficace

La plupart des ponts sont soit des ponts a caisson, soit des ponts avec une section transversale
ouverte, composée de plusieurs poutres reliées par une dalle de roulement. Les porte-a-faux et
les dalles entre les poutres ou entre les dmes ont quelquefois des largeurs importantes par
rapport a la portée du pont. Vue que les contraintes de flexion diminuent lorsque I'on s'éloigne
de I'ame, la question de la participation des zones se trouvant au bout des porte-a-faux ou au

milieu des dalles entre les ames se pose (figure 3.11).

beit PN bett

g AT e

Figure 3.11: Définition de la largeur efficace: b,g

La largeur de participation ou la largeur efficace dépend des données géométriques de la

section. Le parametre géométrique déterminant est le rapport entre la portée du pont et la



largeur de la section. La largeur efficace dépend également du type de charge. Sous une
charge concentrée elle est plus petite, dans la section chargée, que sous une charge
équivalente répartie sur toute la travée. Bien que la largeur efficace est définie en utilisant la
notion des contraintes équivalentes, il est admis que cette largeur efficace peut étre utilisée
pour calculer les déformations des structures en béton [57, 121 et 158]. Dans ce qui suit,
l'influence de la largeur efficace sur la rigidité sur appuis ainsi qu'en travée sera présentée.

L'influence sur l'affinité sera également étudiée.

3.5.1. Largeur efficace selon I'Eurocode
Les normes donnent souvent des régles simples et conservatrices pour étre applicables sans
risque. Elles se limitent aux paramétres géométriques, qui sont les plus importants, pour
définir une largeur efficace. L'Eurocode 2 partie 2 [45] définit dans les équations

(3.16,3.17 et 3.18) la largeur de participation a utiliser dans les différentes travées. La
figure 3.12 explique les différents termes utilisés dans les formules.

by =b,+ b+ by, | (3.16)

by =02b, +0.1L, < 02L,

<b, 3.17)

Figure 3.12: Largeur efficace d'un tablier avec section en T selon I'Eurocode 2

L, dépend du systeéme statique comme suit :
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Travée simple: L,=L;

Travée de rive: L,=0.85L;

Travée intermédiaire: L, =0.7L (3.18)
Porte-a-faux: L,=15L;

Sur appuis: L,=0.15 (L1+L,);

L, et L, sont les portées des deux travées adjacentes a I'appui.

La figure 3.13 montre une cornparaison entre la largeur efficace en travée selon 'Eurocode 2
et d'autres valeurs données par Hambly [68], Menn [121] et Miquel [125]. On constate la
bonne correspondance entre les valeurs de 1'Eurocode 2 et les valeurs données par les autres

b ... N .
auteurs, surtout pour les valeurs Lo inférieures a 0.1 ou se trouvent 90 % de nos ponts.
0

90 % des ponts

Ry e

0.9 Eurocode 2 |
0.8 —e&—— Hambly
—O0—— Menn
0.7 —a— Miquel
0.6
0.5
0.4
0.3
0.2
0.1 _ :
0 ? 5 ; - . ; ;
0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45 0.5
b_
Lo

Figure 3.13: Largeur efficace en travée selon I'Eurocode 2 comparée aux largeurs données par

Hambly, Menn et Miquel

La figure 3.14 montre la largeur efficace sur appuis selon 1'Eurocode 2 comparée a la largeur
donnée par Hambly sous une charge concentrée et la valeur (bg = Lo/10) souvent utilisée sur
appuis. On constate une assez bonne correspondance entre les valeurs de 1'Eurocode 2 et les
valeurs de Hambly dans l'intervalle (b/Lo = 0.07 - 0.17) ou se trouvent 80 % de nos ponts,
contrairement aux valeurs approximatives données par (bg = Lo/10). Les valeurs de
I'Eurocode sont exprimées dans cette figure en fonction de Lo en travée pour €tre comparée

aux autres valeurs exprimées elles-mémes en fonction de cette portée.
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Figure 3.14: Largeur efficace sur appuis selon I'Eurocode 2 comparée aux largeurs données par

d'autres auteurs

Les recommandations de 1'Eurocode 2 pour tenir compte de la largeur efficace seront adoptées
ci-dessous, car elles sont des valeurs de norme et sont également en bon accord avec les

résultats des recherches trouvés dans la littérature.

3.5.2. Influence de la largeur efficace sur l'inertie

L'influence de la partie inefficace du tablier sur I'inertie de la section a été étudiée. Un caisson
d'une hauteur de 2.5 m avec un tablier de 15 m de large a été adopté pour cette étude. La
largeur du tablier a été diminuée graduellement de 15 jusqu'a 7.5 m en gardant toutes les
autres dimensions inchangées. La réduction de I'inertic a été calculée en fonction de la
réduction de la largeur de tablier. Elle est présentée dans la figure 3.15. On constate que la
réduction de l'inertie peut atteindre 20 % pour une largeur de participation égale a la moiti€ du
tablier (comme ¢a peut arriver sur appuis). Cette réduction peut étre négligée quand la partie

inefficace du tablier ne dépasse pas les 10 % de la largeur totale du tablier.
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Figure 3.15: Réduction de I'inertie d'un caisson en fonction de la réduction de la largeur du tablier

3.5.3. Largeur efficace sur appuis

Comme il a été mentionné auparavant, la largeur efficace est plus faible sous des charges
concentrées que sous celles réparties équivalentes. Cela signifie que la largeur efficace sur
appuis est plus faible que celle & mi-travée. L'Eurocode 2 définit la largeur efficace sur appui
comme indiqué dans l'équation 3.17 sur une longueur L, sur appuis définie dans

I'équation 3.19:

L,=0.15(L, +L,) (3.19)

L,, L,: portées de part et d'autre de 1'appui.

La largeur efficace des porte-&-faux sur appuis a été calculée pour les ponts en caisson et a
section ouverte. La figure 3.16 montre le rapport entre la largeur efficace et la largeur totale
des porte-a-faux sur appuis, en fonction du rapport entre la moyenne des deux portées limitant
l'appui et la largeur du pore-a-faux. On constate que rares sont les ponts avec des

porte-a-faux totalement efficaces. C'est également le cas pour les dalles entre les 4mes. La



majorité des ponts ont une partie inefficace du tablier qui varie entre 20 et 55 %. Ce qui

correspond a une réduction de l'inertie allant jusqu'a 20 % sur appuis.

Porte-a-faux efficace
Porte-a-faux total

1 =
0.9 Q
0.8 -0
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0.4 }

0.3
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0.1

0
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Portée moyenne (L1+L2)/2
Porte-a-faux bi

Figure 3.16: Largeur efficace des porte-a-faux sur appuis selon I'Eurocode 2 en fonction du rapport

portée moyenne sur largeur du porte-a-faux

3.5.4. Largeur efficace en travée
La largeur efficace a été calculée selon 1'Eurocode 2, en travée intermédiaire chargée, pour

80 ponts en caisson et a section ouverte. Il a été constaté que la largeur efficace est égale a la
largeur totale du tablier pour la plupart des ponts (90 % des ponts). Dans les cas ou la largeur
du tablier n'est pas totalement efficace, elle devrait étre réduite d'un pourcentage entre O et
12 %, ce qui correspond a une réduction de l'inertie de 0 a 3 %. L'influence de la largeur de
participation sur linertic en travée est donc souvent négligeable dans les cas courants.

Néanmoins la prise en compte de cet effet améliore Iégerement la précision du calcul.

3.5.5. Influence de la largeur efficace sur I'affinité

Une largeur efficace sur appuis largement inférieure a la largeur totale engendre ainsi une
réduction d'inertie sur appuis allant jusqu'a 20 %, ce qui conduit & un manque de continuité

sur appuis des ponts dont le systtme statique est une poutre continue. Ce manque de
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continuité se manifeste par un manque d'affinité entre les fléches mesurées et calculées sur la
travée chargée et les travées adjacentes. Cela est dii au fait que les fleches sont calculées
élastiquement pour une poutre continue, sans tenir compte de la réduction d'inertie sur appuis.
En fait, un manque d'affinité de 12.5 % en moyenne a été observé dans la plupart des cas lors

des essais de charge.

L'influence de la réduction d'inertie sur appuis causée par une partie inefficace de la largeur
sur appuis a été étudiée. Une poutre continue, de 5 travées de 40 m chacune, a été calculée
élastiquement sous une charge répartie sur la travée médiane équivalent & la charge de
12 camions de 250 kN. La fléche a été calculée a mi-travée chargée et & mi-travée adjacente a
celle-ci. L'effet de la largeur efficace sur appuis a été pris en compte par une réduction
d'inertie sur 15 % de la portée de part et d'autre de l'appui. Le calcul a été effectué pour
plusieurs pourcentages de réduction d'inertie allant de O a 50 %. Lorsque l'inertie sur appuis

diminue, la fleche a mi-travée chargée augmente et la fleche & mi-travée adjacente diminue.

Fléche avec réduction d'inertie
Fléche avec inertie compléte
1.2

; H ; i i :
——&—— Augmentation de la flidche & mi-travée chargée .

——O0—— Diminution de la fldche & mi-travée adjacente

1.15

1.1

1.05 }-

0.95

0.9

0.85

0.8 s : .
1 0.95 0.9 0.85 0.8 0.75 0.7 0.65 0.6 0.85 0.5

Inertie sur appuis
Inertie en travée

Figure 3.17: Rapport entre les fléches calculées avec inertie réduite sur 15 % de la portée de part et

d'autre des appuis 2t celles calculées avec inertie compléte pour une poutre continue

La figure 3.17 montre le rapport entre les fleches calculées avec réduction d'inertie et celles
calculées avec une inertie constante sans aucune réduction, a mi-travée chargée et a mi-travée

adjacente. On constate que 1'écart entre les deux rapports augmente lorsque I'inertie sur appuis



diminue. En effet, une réduction d'inertie allant jusqu'a 20 % due a une largeur efficace

réduite sur appuis se traduit par un manque d'affinité jusqu'a 8 % (1.05-0.97 = 0.08).

3.5.6. Méthode simplifiée pour le calcul de la largeur efficace
L'influence de la largeur efficace sur l'inertie de la section transversale en travée peut €tre
négligée. Par contre, cette influence ne peut étre négligée sur appuis, car il peut en résulter
une réduction de l'inertie allant jusqu'a 20 %. Une maniére simple pour sa prise en compte est

proposée dans I'équation 3.20:

Egi=028+0.06“"]“

<1 (3.20)

begs : largeur efficace du tablier sur appui;
b: largeur totale du tablier;
n: nombre d'ames;

L: moyenne des deux portées voisines de I'appui.

La figure 3.18 montre une comparaison entre la largeur efficace obtenue a l'aide de

I'équation 3.20 et celle obtenue selon 1'Eurocode 2.

-;M Formule proposée

1
0.9
0.8 — — s
0.7 : i v
0.6 : ®
05
04
0.3
02
0.1
0 z ;
O 01 02 03 04 05 06 07 08 09 1

%"— Eurocode 2

Figure 3.18: Comparaison de la largeur efficace calculée a partir de I'équation et celle obtenue selon

I'Eurocode 2



Apreés la détermination de la largeur efficace, l'influence de la partie inefficace sur l'inertie
peut étre calculée (§ 3.5.2). La réduction de l'inertie de la section transversale due a la partie

inefficace du tablier sur appuis peut étre donnée par 1'équation 3.21:

A 1[%]=25-22%E

(321

La figure 3.19 montre un schéma d'une poutre expliquant la méthode simplifiée pour la prise

en compte de la largeur de participation du tablier lors du calcul des déformations.

Section sur appuis

—D-- Al[%] =25-22%L  L=(LI+12)/2

0.15L1 0.1512 0.15L2 0.15L3
Ve H——e——y’ e
. Travée adjacente L1 L Travée chargée L2 L Travée adjacente L3 L
Section en travée

Figure 3.19: Modele de prise en compte de l'influence de la largeur de participation du tablier

3.6. Récapitulation du calcul de I'inertie effective
L'inertie effective de la section transversale d'un pont doit étre calculée en tenant compte des
différents éléments présentés précédemment. La figure 3.20 montre une section transversale

d'un pont avec les composantes a prendre en compte pour calculer l'inertie effective.

E

revétement = £(T)

Eparapet=KparE ¢

Figure 3.20: Section transversale avec les composantes 4 prendre en compte pour calculer l'inertie

effective

La récapitulation des différents €léments présentés peut étre faite comme suit:
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Bordures

Parapets : sur appuis E.=04E, sur2x0.15L;
en travée E ,=08E_ sur0.7L;

Bordures a glissiéres : E, =09 E, surla totalité de la travée L.

Revétement
L'influence du revétement peut €tre calculée en utilisant le module d'élasticité du revétement

défini dans 'équation 3.22:

E_=22-07T (3.22)

E, : module d'élasticité du revétement [GPa];
T :température [°C].

Pour un calcul approximatif, I'augmentation de 1'inertie due au revétement peut étre donnée en

fonction de 1a température et 1'épaisseur du revé€tement selon les équations 3.8, 3.9 et 3.10.

Armature

L'augmentation de l'inertie due a I'armature passive peut étre donnée par les deux équations

suivantes:

Caissons ou sections ouvertes :

Augmentation de I'inertie [%] = 5p,

Pont dalles : Augmentation de I'inertie [%] =9p,

ou: p4[%] : le pourcentage d'armature passive.

La précontrainte peut étre prise en compte par une augmentation moyenne équivalente de

I'inertie pour les ponts en caisson ou a section ouverte selon I'‘équation suivante :

Augmentation de I' inertie [%] = 0.17 B A



ou:
B : degré de balancement;

A : élancement du pont.

L'influence de I'acier de précontrainte sur l'inertie des ponts dalles peut étre négligée.

Largeur efficace
L'influence de la largeur efficace peut étre prise en compte par la réduction de l'inertie sur

15 % de la portée de part et d'autre de I'appui selon I'équation suivante:

A T[%]=25-222L

n :nombre d'ames;
L :1a moyenne des deux portées voisines de I'appui;

b :largeur totale du tablier.






4 ANALYSE DE LA CONCORDANCE DES DEFORMEES
MESUREES ET CALCULEES

4.1. Introduction

Apres avoir étudié le module d'élasticité et linertie effective d'un pont, 1'étape suivante est
d'utiliser ces connaissances pour interpréter les divergences entre le comportement observé et
celui prévu par le calcul. A cette fin, vingt ponts ont été sélectionnés pour étre analysés, selon
une méthodologie précise, pour cerner au mieux les déformations probables sous un essai de
charge. L'analyse a pour but de repérer les ponts dont le comportement est anormal et
d'interpréter les divergences constatées entre les fleches mesurées et calculées. L'extension
des résultats de I'étude a 38 ponts permettra d'établir des critéres de jugement du

comportement d'un pont (§ 4.2).

4.2. Analyse linéaire de 2() ponts
L'analyse linéaire a été généralement utilisée pour calculer les fléches lors de 1'essai de charge.
Cette analyse suppose que le béton est un matériau homogéne, que la relation

contrainte-déformation est linéaire et que le béton n'est pas fissuré€ sous les charges d'essais.

Afin de pouvoir tirer des conclusions valables, 1'échantillon choisi des ponts doit étre le plus
homogeéne que possible. Les ponts choisis sont des poutres continues avec une section
transversale en forme de caisson a hauteur constante ou a section ouverte a deux ames.
15 ponts ont été exécutés sur un cintre fixe et 5 par poussage cadancé. Les ponts courbes,
ceux avec des appuis biais ou avec une pente transversale supérieure a 6 % ont été exclus a

cause de leurs particularités.

4.2.1. Méthodologie de calcul des déformations
Les ponts ont été analysés afir: de calculer les fleches élastiques et de vérifier les contraintes,

notamment les contraintes de traction pour savoir si le pont se comporte en stade I ou avec

fissuration. L'analyse a ét€ effectuée selon les indications suivantes :
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4.2.1.1. Section

L'inertie effective de la section transversale des ponts a ét€ calculée en tenant compte des
parapets, du revétement et de I'armature passive et de précontrainte (chapitre 3). Cette inertie
a été calculée pour chaque ouvrage selon ses plans. La variation de la géométrie de la section
transversale a été prise en compte tout au long du pont. La pente transversale a été également
prise en compte (une pente supérieure a 3 % ne doit pas €tre négligée). L'influence de la

largeur de participation a ét€ prise en compte sur appuis et a été négligée' en travée.

4.2.1.2. Matériaux

Le module d'élasticité a été mesuré in situ par ultrasons pour tous les 20 ponts et sur carottes
dans le cas de treize ponts. Le module d'élasticité admis pour calculer les déformations est la

moyenne des deux modules obtenus par ultrasons et sur carottes.

4.2.1.3. Systeme statique

Le systtme statique est une poutre continue dans la plupart des cas. Dans le cas d'un
encastrement des piles dans la superstructure, le pont a été modélisé€ par un cadre. Les portées

sont considérées égales a la distance entre les axes des piles.

4.2.1.4. Charges

Les charges des camions ont été considérées comme des charges concentrées agissant sur la

superstructure a l'endroit indiqué dans le rapport d'essai.

4.2.1.5. Vérifications
Les contraintes ont été calculées pour tous les ponts & mi-travées ainsi que sur appuis afin de

vérifier si le pont est fissuré ou non. La force de précontrainte a été adoptée selon les proces
verbaux de la mise en tension et les plans de la précontrainte. Le calcul des contraintes a €té
effectué avec deux hypotheses de pertes de précontrainte, a savoir 10 et 15 % ( les ponts sont

souvent essayés six mois apres la fin de leur construction).

4.2.2. Comparaison des fleches mesurées avec celles calculées en stade 1

Les fleches obtenues par I'analyse linéaire ont été comparées aux fleches mesurées dans la
travée chargée ainsi que dans les travées adjacentes. Seules les fleches mesurées sous les

ames ont été considérées car les fleches mesurées sous les porte-a-faux comprennent une part
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provenant de la flexion transversale. La figure 4.1 montre le rapport des fléches mesurées sur
calculées a mi-travée chargée ainsi qu'a mi-travée adjacente. On constate que dans le cas des
cinqg ponts poussés, les fleches mesurées sont systématiquement supérieures a celles calculées
(24 % en moyenne). Néanmoins, l'affinité est satisfaisante dans 4 cas sur 5. D'autres ponts
construits sur cintre fixe ont montré une divergence importante entre les fleches mesurées et
calculées ou un manque d'affinité des déformées dans les travées chargées et celles

adjacentes.

Six ponts ont montré des fleches mesurées inférieures a celles calculées (R < 1.0). Cela
provient probablement de la sous-estimation du module d'élasticité ou de la participation des
parapets qui résultent en une fleche calculée plus grande que celle mesurée. Pour les 20 ponts
analysés, le rapport moyen des fleches mesurées sur celles calculées a mi-travée chargée est

R =1.08 et dans la travée adjacente est R,y = 1.01.

_ Fléche mesurée I Travée chargée
R= Fleche calculée

st Ponts poussés |
14
NS

XN\ Travée adjacente

o
/ i
S %

10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20
Numéro de pont

Figure 4.1:  Rapport des fleches mesurées sur calculées a mi-travée chargée et a mi-travée

adjacente

Le tableau 4.1 montre les ponts dont les fleches mesurées dépassent celles calculées de plus

de 10 % a mi-travée chargée ainsi que ceux présentant un manque d'affinité de plus de 0.10.
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Le manque d'affinité est défini comme la différence entre le rapport des fleches mesurées sur

calculées a mi-travée chargée ( R ) et celui 4 mi-travée adjacente (Rygp)-

N° Pont Travée chargée | Manque Remarques
R=Yoe d'affinité
Wea R - Ry

1 |[Talent amont 1.27 0.16 Fissuration développée dans le temps

2 |[Talent aval 1.34 0.20 Idem

3 [P.IR.C.252 1.01 0.15 Légere traction sur appuis

6 |Daillard 1.20 0.02 Pont poussé avec microfissures

7 | Grande Combe 1.27 0.08 Idem

8 |Pont sur la Praz 1.22 0.01 Idem

9 |Coudray amont 1.22 0.03 Idem

10 [Coudray aval 1.28 0.12 Idem

12 [Pont de Saumont 1.12 0.19 Fissuration observée et développée plus tard
13 {Pont de la Denéve 1.09 0.17 Fissuration observée et développée plus tard
16 |P.S canal oriental 1.19 0.14 Fissuration développée dans le temps

Tableau 4.1:  Liste des ponts présentant une divergence importante entre les fleches mesurées et

calculées ou un manque d'affinité important

Afin de vérifier la présence de fissuration sous les charges de l'essai, les contraintes ont été
calculées sur les fibres supérieure et inférieure sur appuis et a mi-travée respectivement. Les
contraintes de traction les plus élevées ont été rencontrées dans la fibre inférieure de la section
se trouvant a mi-travée chargée. Un seul pont a une légeére traction 2 la fibre supérieure sur
appui sous charges d'essai. La figure 4.2 montre le rapport des fleches mesurées sur calculées
avec les contraintes a la fibre inférieure de la section a mi-travée chargée lors des essais. La

perte de la force de précontrainte a été supposée égale a 15 %.

On constate que la plupart des ponts présentant des fleches mesurées supérieures aux fleches
calculées présentent des contraintes de traction. Ces ponts se comportent donc en
précontrainte partielle et l'analyse linéaire n'est pas adaptée pour ces ponts. Les ponts
construits par poussage cadencé ont des contraintes de traction inférieures a la résistance a la

traction d'un béton sain et sans fissuration. Le béton des ponts poussés a di subir des



sollicitation provoquant sa fissuration lors de poussage, ce qui explique leur faible rigidité par

rapport a la rigidité prévue par le calcul.

Contrainte a mi-travée chargée [Wmm2]

10
8 : : [ J :
: BN -
4 4- Tracti@ : . .0
2 5 * 5o
: o 0 o | .
0 —6 } *— - t ® Ponts construits
“* P e sur cintre fixe
v % : 5 © Ponts construits
-4 1~ [Compression : ] par poussage
6 :
81
-10
0.6 0.7 0.8 0.9 1 1.1 1.2 1.3 1.4

Rapport des; fleches mesurées sur calculées

Figure 4.2:  Rapport des fleches mesurées sur calculées a mi-travée chargée en fonction de la

contrainte 2 la fibrz inférieure

4.2.3. Affinité des fleches mesurées avec celles calculées en stade I
Un manque d'affinité systématique a été observé entre les fléches mesurées et calculées dans
la travée chargée et celles adjacentes. Dans le cas de I'échantillon étudié et selon le calcul de
l'ingénieur, le rapport des fleches mesurées sur calculées a mi-travée chargée ést supérieur a
celui de la travée adjacente de 15.5 % en moyenne. Notre analyse linéaire plus précise réduit

cet écart sensiblement a3 6.4 %.

La figure 4.3 montre les rapports des fleches mesurées sur calculées a mi-travées chargées et
celles adjacentes selon l'analyse linéaire de I'IBAP et celle de l'ingénieur. On constate une
amélioration de plus de 9 % dans l'affinit€ des fleches mesurées et calculées dans la travée
chargée et celle adjacente. Cette amélioration est due notamment a la prise en compte de
I'influence de la largeur de participation sur appuis ainsi que l'influence des parapets. Le
manque d'affinité restant (6.4 %) est vraisemblablement dil a la fissuration. Cela va étre étudié

dans le chapitre 5 grace a 1'analyse non-lin€aire.
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Figure 4.3:  Rapports des fleches mesurées sur calculées dans la travée chargée et celle adjacente

selon le calcul linéaire de I'TBAP et le calcul de l'ingénieur

4.3. Extension de I'analyse aux quatre-vingt huit ponts

L'étude précédante a été étendue aux 88 ponts dont le systtme statique est une poutre
continue. Les calculs linéaires de I'TBAP effectués sur 20 ponts ont confirmé la fiabilité du
calcul de l'ingénieur en tenant compte uniquement de l'inertie de la section porteuse et la
méme valeur du module d'élasticité. C'est pourquoi, dans cette étape, les fleches des 88 ponts
calculées par I'ingénieur en stade I ont été considérées comme valables et ont été corrigées

pour tenir compte des différents aspects développés auparavant et négligés par l'ingénieur.

La correction des fléches a été effectuée pour tenir compte de l'inertie effective de la section
transversale. Cette inertie a été recalculée pour tenir compte de l'influence des bordures, du
revétement et de 'armature passive et précontrainte. L'influence de la largeur de participation
a été prise en compte sur appuis et a été négligée en travée. Quant au module d'é]asticité, il a

été corrigé de la maniére suivante :

- Le module d'élasticité moyen (E; ;) mesuré in situ sur 20 ponts a ét€ trouvé égal a
38.6 GPa avec un écart type (G 5, ) €gal a 2.4 GPa. Le module d'¢lasticité des 88 ponts a

été considéré avoir la méme moyenne que le module mesuré sur les 20 ponts.



- Les 88 ponts étant situ€s dans la méme zone que celle ou le module a été mesuré, leur

module d'élasticité est donc supposé étre compris dans la fourchette :
(E.,—205x0g, E +205x0, )= (33.7, 43.5 GPa)

- Un pont ayant un rapport des fleches mesurées sur calculées égal a 1 (R = 1), est supposé
avoir un module d'élasticité égal au module moyen: 38.6 GPa. Le pont qui a un rapport
des fleches mesurées sur calculées maximal (R = 1 + 2.05 X0 = 1.4) est supposé avoir le
module d'élasticité minimal a savoir 33.7 GPa. De méme, un pont avec un R = 0.6 est

supposé avoir un module £gal a 43.5 GPa.

- En considérant une variation linéaire du module d'élasticité avec R, on peut déduire le

module d'élasticité probable comme indiqué dans 1'équation 4.1 :

E. =51-1235xR 4.1)

Les fleches calculées par 1'ingénieur ont ét€ corrigées pour tenir compte de l'influence des
parapets, du revétement, de I'armature passive et précontrainte, de la largeur de participation
et du module d'élasticité. Les conséquences de ces corrections sur la concordance des fléches

et sur l'affinité des déformées seront présentées ci-dessous.

4.3.1. Concordance des fieches en travée
Une comparaison entre les fleches mesurées avec celles calculées avant et aprés la correction
a été effectuée. La figure 4.4 montre les fleches mesurées comparées & celles calculées par
l'ingénieur auteur du projet et également avec celles aprés la correction qui tient compte de
l'inertie effective et du module d'élasticité. On constate que les fleches corrigées sont plus
proches des fleches mesurées que ne le sont les fleches calculées sans correction. On constate
également que cette correction améne a une amélioration importante du calcul des fléches.
Apres la correction des fléches, le rapport moyen des fleches mesurées sur celles calculées a

mi-travée chargée, pour les 88 ponts, est R = 1.03 et dans la travée adjacente est R, = 0.97.
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Figure 4.4:  Fléches mesurées comparées aux fleches calculées avant et aprés la prise en compte de

I'inertie effective et du module d'élasticité

La figure 4.5 montre le rapport des fleches mesurées sur celles calculées avant et apres

cofrrection.
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Rapport des fleches mesurées sur calculées

Figure 4.5:  Rapport des fleches mesurées sur calculées avant et apres correction des fleches



On constate que cette correction diminue la dispersion du rapport des fleches. Une cause de
cette dispersion restante est le fait que les fleches sont calculées par I'ingénieur en stade I sans
tenir compte de la fissuration sur appuis ou en travée. Pourtant, cette fissuration a été
constatée dans certains cas. Ajoutons enfin que les diverses hypothéses concernant la
modélisation ainsi que les outils de calcul adoptés par lingénieur peuvent constituer une

source d'erreurs.

4.3.2. Seuil d'alarme de divergence des fleches
Sur la base de l'expérience acquise avec les 20 ponts analysés en détail et 'extension aux
88 ponts, des criteres caractéristiques du comportement normal des ponts peuvent étre établis.

Ces criteres concernant la divergence entre les fleches mesurées et celles calculées sont :

e Seuil de tolérance : les ponts dont les fleches mesurées dépassent les fleches calculées de
plus de 10 % sont susceptibles d'étre fissurés. Cette différence doit étre examinée au moyen
d'un calcul des contraintes, de la vérification de la valeur admise du module d'élasticité ou du
modele de calcul, ainsi que par une inspection détaillée du pont. Dans le cas ol I'on constate
de la fissuration a l'oeil nu ou par le calcul, le pont doit étre inspecté de maniére plus
fréquente car ces fissures peuvent se développer dans le temps. Pour les ponts présentant une
fleche mesurée a mi-travée chargée inférieure 2 5 mm, un seuil de tolérance plus grand peut

étre admis comme indiqué dans I'équation 4.2 :

R<12-002w,,, 4.2)

ou:
R : rapport de la fleche mesurée sur calculée & mi-travée chargée;

Wes - fléche mesurée a mi-travée chargée < 5 mm.

Le seuil de tolérance est présenté graphiquement en fonction de la fleche mesurée dans la

figure 4.6.

¢ Seuil d'alarme : une fleche mesurée supérieure a celle calculée de plus de 15 % peut étre
qualifiée d'inquiétante, car elle est le signe d'une fissuration qui peut affecter le comportement
du pont a long terme. Une telle différence doit constituer le seuil d'alarme pour le maitre de
I'ouvrage afin de surveiller de plus prés le comportement du pont. Ce seuil est moins sévere

pour les ponts ayant une fleches mesurée inféricure 2 5 mm (figure 4.6).
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Figure 4.6:  Seuils de tolérance, d'alarme et de limite inférieure du rapport des fleches mesurées sur

calculées en fonction de la fleche mesurée

¢ Limite inférieure : une fleche mesurée inférieure a celle calculée n'est pas forcément le
signe d'un bon comportement du pont. Elle peut étre le signal de la présence de moments
d'encastrement non-voulus qui peuvent solliciter exagérément certaines parties de 'ouvrage.
Une telle différence peut résulter également d'une mauvaise modélisation de 1'ouvrage et d'un
mauvais choix des paramétres comme le module d'élasticité par exemple. Une limite
inférieure pour le rapport entre 1a fleche mesurée et celle calculée a donc été€ fixée a 0.85 avec

une limitation moins sévére pour les ponts avec des fléches de moins de 5 mm (figure 4.6).

4.3.3. Affinité des déformées mesurée et calculée
Le manque d'affinité est exprimé par la différence entre le rapport des fleches mesurées sur

calculées & mi-travée chargée ( R ) et celui a mi-travée adjacente (Rygp)- La figure 4.7 montre
cette différence (R - R,g;) pour les 88 ponts apres la correction des fléches. On constate que ce
manque d'affinité dépasse les 10 % pour pres de la moitié des ponts. Une limite d'acceptation
uniforme pour tous les ponts serait donc irréaliste. Les causes de cette dispersion seront

expliquées dans le paragraphe suivant.
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Figure 4.7:  Différence entre le rapport des fleches mesurées sur calculées dans les travées chargées

et dans celles adjacentes

4.3.4. Seuil d'alarme de 1'affinité
Le manque d'affinité (R - R,g;) est, a partir d'un certain seuil, I'indicateur d'un comportement
non satisfaisant. Des seuils de manque d'affinité limitant un comportement satisfaisant des

ponts ont été établis :

e Seuil de tolérance : Une des causes de ce manque d'affinité provient de la précision des
mesures dans la travée adjacente. Un grand nombre des ponts avec un manque d'affinité de
plus de 10 % présentent une fléche inférieure 4 1 mm a mi-travée adjacente. Etant donné que
la précision des mesures est de I'ordre de 0.1 mm, le critére d'acceptation de l'affinité doit
dépendre de la valeur de la fleche mesurée. La figure 4.8 montre le manque d'affinité (R -R,y;)

pour les 88 ponts en fonction de la fléche mesurée a mi-travée chargée.

Le seuil de tolérance peut étre admis & 10 % pour les ponts ayant une fleche mesurée
supérieure a 10 mm & mi-travée chargée. Quant aux ponts avec une fleche mesurée inférieure

a 10 mm, le seuil de tolérance peut étre donné par 1'équation 4.3:

R-R, <025-0015xw,, @.3)

R : rapport de la fleche mesurée sur calculée & mi-travée chargée;
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R, : rapport de la fleche mesurée sur calculée a mi-travée adjacente;

Wmnes [mum] : fléche mesurée a mi-travée chargée < 10 mm.

Une différence dépassant le seuil de tolérance doit €tre expliquée car elle peut étre le signe

d'un comportement anormal.

e Seuil d'alarme : un manque d'affinité supérieur a 15 % est le signe d'une fissuration qui
peut affecter le comportement du pont a long terme. Un pont dépassant le seuil d'alarme doit
étre surveillé de prés afin de détecter rapidement toute anomalie. Le seuil d'alarme est fixé a
(R - Ryg; = 0.15) pour les ponts avec une fleche mesurée supérieure 2 10 mm a mi-travée
chargée. Ce seuil est moins séveére pour les ponts avec des fleches inférieures 2 10 mm

(figure 4.8).

Manque d'affintté ( R- R, )

05 ] ] ” " >
: —— Seuil d'alarme
04y |RRe = 037500223 % Wam | g — — Seuil de tolérence
‘ : Limite inférieure
[ ] H
034.... l R—Reg = 025-0015% Wt } e 88 ponts analysés
M~ ® d : '
02 ?‘\ o L= @
. . oo -
- 3
0.1 e S e e e e & T = = — - =
RXY .ol' . A
o ~ e, 2., ° . . * o : {
T e @S e
. R R-R,4 =010
0.1 e /
0.2 ] —
P N R-Ry =-0.10
®
03 !R—&f =—0.25+0.015xw_ ‘! Fy
04
0.5 5 :
o] 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Fldche mesurée & mitravée chargée [mm]

Figure 4.8:  Seuils de tolérance, d'alarme et de limite inférieure du manque d'affinité en fonction de

la fleche mesurée

o Limite inférieure : le manque d'affinité peut se présenter également sous forme d'une
valeur négative: R - R, < 0. Ce cas résulte souvent d'une mauvaise modélisation de I'ouvrage.
Une limite inférieure pour le manque d'affinit€ a ét€ donc fixée a (R-R,q; = -0.1) avec une

limitation moins sévere pour les ponts avec des fleches de moins de 10 mm (figure 4.8).



4.3.5. Application des criteres aux quatre-vingt huit ponts

Les criteres proposés ont été appliqués aux 88 ponts étudi€s. Une liste de 12 ponts a été
établie. Ces ponts dépassent le seuil de tolérance sans toutefois dépasser le seuil d'alarme. IIs
devraient faire 1'objet d'un contréle afin d'expliquer l'origine de ces divergences de fléches et
d'affinit€. Le tableau 4.2 montre les 12 ponts en question dont la différence des fléches ou le

manque d'affinité dépassent le seuil de tolérance sans dépasser le seuil d'alarme.

N° Pont Travée chargée | Manque Remarques
BD R= Ve d'affinité
Wea R - Ry

51 | P.S. Morat-Berne 1.12 0.13

76 | Pont de Saumont 1.12 0.19 Fissuration observée et développée plus tard
77 |Pont de la Denéve 1.09 0.17 Fissuration observée et développée plus tard
49 |P.S Gare de Granges 1.13 0.11 Microfissuré

68 |P.S. Pré-Berghem 1.11 -0.02

71 | Pont sur le Rhone 1.08 0.11 Déja renforcé, fissuration et fleche excessive
166 | Fridolinsbriicke 0.97 0.12

15 | Pont Canal oriental 0.80 -0.26 Fissuration observée et développée plus tard
39 | Pont Palure (droite) 0.89 0.18

44 | V. Evionnaz amont 1.11 0.08 Fissuration observée et développée plus tard
45 | V. Evionnaz aval 1.12 0.10 Fissuration observée et développée plus tard
57 | V. Yverdon pont 5 1.10 0.15
210 |P.S. de 1'Estivage 0.98 0.25

1 |Pont sur la Morge 1.17 -0.21 Fissuration prés des appuis
83 | Pont du Day 1.04 0.15

Tableau 4.2:  Liste des ponts dépassant le seuil de tolérance sans dépasser le seuil d'alarme pour la

différence des fleches ou d'affinité

Il ressort également de l'application de ces critéres qu'une partie des 88 ponts dépassent le
seuil d'alarme. Le tableau 4.3 montre la liste de ces ponts susceptibles d'avoir une fissuration

importante qui peut affecter leur comportement a long terme.



N° Pont Travée chargée | Manque Remarques
BD R=Vae d'affinité
Wea R - Ryq;
2 | Talent amont 1.27 0.16 Fissuration développée dans le temps
Talent aval 1.34 0.20 Idem
26 |Daillard 1.20 -0.02 Pont poussé avec microfissures
32 |Pont sur la Drance 1.20 0.26
41 |{Grande Combe 1.27 -0.08 Pont poussé avec microfissures
43 | Pont sur la Praz 1.22 -0.01 Idem
58 | Yverdon Entreroche 0.73 -0.65 Fissuré, modele de calcul soupgonné
59 |Coudray amont 1.22 0.03 Pont poussé avec microfissures
60 (Coudray aval 1.28 0.12 Idem
70 | Viaduc Massongex 1.21 0.39 Déja renforcé, fissuration et fleche excessive
4 |[Veveyse de la Fégire 1.20 -0.31 Fissuration observée et développée plus tard
12 | Pont Combe-Douay 1.20 0.02 Microfissuré
23 | P.S. sur N9 a Vetroz 1.07 0.32
28 [P.S. a St. Tryphon 1.20 0.18
56 | V. Yverdon pont 4 1.27 0.10
73 |P.S. canal oriental 1.19 0.14 Fissuration développée dans le temps
140 | Jonc. Sierre est 1.03 0.30
209 | P.S. du Milieu 1.03 0.36
10 |Lizerne-Seba aval 1.19 0.21

Tableau 4.3:  Liste des ponts dépassant le seuil d'alarme pour la différence des fleches ou d'affinité

4.3.6. Méthode de construction
Cette étude a confirmé l'influence de la méthode de construction sur la rigidité des ponts. Les

ponts poussés sont sensiblement moins rigides sous charges d'essai que ce qui est prévu dans
le calcul. Les fleches mesurées sont supérieures a celles calculées de 24 % en moyenne. Cette
différence ne peut pas étre attribuée au module d'élasticité car ce demier a ét€ mesuré sur
carottes forées et par ultrasons. La valeur moyenne mesurée sur ces ponts poussés a été trouvé
égale a 37 GPa. Cette valeur du module d'élasticité signifie que le béton de ces ponts est de
bonne qualité et le manque de rigidité observé doit étre recherché dans l'effet de fissures

induites durant la construction ou plus tard sous les charges d'essais. Les ponts construits par



encorbellement montrent également une rigidité effective inférieure d'environ 6 % a celle

découlant du calcul en stade 1.

4.4. Contribution comparative des composantes de la section a l'inertie

Si la participation des éléments non structuraux a l'inertie est importante, la participation
principale vient de la section porteuse du béton de la superstructure. La figure 4.9 montre la
participation a l'inertie de différents €léments constituant la section transversale de la
superstructure. Malgré la forte participation des parapets dans certains ponts, la participation
du béton de la section porteuse est de loin la plus importante. L'influence du module
d'élasticité du béton sur les fleches est donc trés importante. 11 en est de méme de la
fissuration qui diminue la participation de la section en béton. L'effet de la fissuration sur les

déformations sera étudié dans le chapitre suivant.

Participation a l'inertie [%]
100 FELLLEAY ’i
Al

E: ]

i! ' ' !’.-_!,lill_

ARG

80

60 -

{/; Parapets

20 4
:l Section en béton

PONTS

Figure 4.9:  Participation 2 I'inertie des différents éléments de la section transversale
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5 INFLUENCE DE LA FISSURATION ET CHOIX DE LA
PRECONTRAINTE

5.1. Introduction

La charge d'essai doit étre suffisamment élevée pour s'assurer du bon comportement de
I'ouvrage sous les charges de service. Cette charge d'essai ne doit, cependant, pas nuire au
comportement futur de I'ouvrage. Il peut arriver que la charge de 1'essai peut, dans le cas ou le
degré de balancement est faible, causer une fissuration du pont a mi-travée ou sur appuis.
Dans ce cas, le comportement du pont devient non-linéaire et les fleches calculées en stade I
ne correspondent plus aux fleches mesurées. La divergence des fleches dépend du degré de
balancement des charges et du degré de sollicitation des ponts lors de I'essai. Une analyse non
linéaire a été effectuée afin de montrer l'influence de la fissuration sur les fleches calculées et
leur affinité avec les fleches mesurées lors de l'essai de charge. Egalement, une étude
paramétrique a été effectuée afin de montrer l'influence des parameétres suivants sur les

déformations :

- Larésistance du béton a la traction,;

- Le module d'¢lasticité du béton;

- Le niveau de précontrainte;

- Le niveau de charge.

Enfin, l'analyse d'une vingtaine de ponts a permis de déterminer le mieux possible les
déformations calculées sous un essai de charge. Il a ét€é également possible de quantifier
I'influence du niveau de la précontrainte et du niveau de charge sur les déformations et de

proposer un degré de balancement en fonction du niveau d'exigence demandé.

5.2. Analyse non linéaire

L'analyse linéaire, avec la prise en compte de la participation des éléments non structuraux et
du module d'élasticité mesuré sur carotte ou par ultrasons, améliore la concordance entre les
fleches mesurées et calculées. Cette analyse suppose que le béton est sain et sans fissuration et
que par conséquent les fleches peuvent étre calculées en stade 1. Cette analyse peut cependant
révéler la présence de contraintes de traction supérieures a la résistance du béton a la traction.

D'autre part, le manque d'affinit¢ entre déformations mesurées et calculées reste parfois



important. Pour ces raisons, un calcul non linéaire est nécessaire pour obtenir précisément les
déformations des ponts partiellement précontraints, car la rigidité de ces ponts dépend du
niveau de précontrainte et du niveau de charge. Pour cette étude le pont sur le Talent amont a
€té choisi car les contraintes de traction a mi-travée chargée, égales a 4.2 N/mm? selon

I'analyse linéaire, dépassent largement la résistance du béton 4 la traction.

5.2.1. Description du pont analysé
Les ponts sur le Talent (Figure 5.1) se situent sur l'autoroute Lausanne-Yverdon. Le pont
amont, concerné dans ce calcul, a été construit en 1981 sur cintre fixe. Le pont, d'une longueur
totale de 374 m, est constitué de 8 travées avec les portées suivantes: 38.0 m, 6 x 49.3 m et
40.4 m. La section transversale est un caisson a hauteur constante de 2.50 m avec un tablier de
12.46 m de large. Le tablier est bordé par deux parapets en béton armé d'une hauteur de
1.10m et d'une épaisseur moyenne d'environ 30 cm chacun. Le pont est revétu d'une
étanchéité et d'une couche d'enrobé d'une épaisseur totale de 10 cm. Il est précontraint par des
cébles paraboliques qui balancent 64 % des charges permanentes aprés la prise en compte de

15 % de perte de la force de précontrainte.

Figure 5.1:  Essai de charge du pont sur le Talent




Lors de l'essai de charge, le pont a été chargé par 12 camions de 250 kN chacun, ce qui
correspond a un degré de sollicitation de 1.26 (1.13 selon la norme SIA 160 (1970) en vigueur
lors de l'essai). Lors du premier chargement, un craquement a été entendu. Le pont a été
déchargé et une inspection visuelle a été effectuée tout de suite aprés le déchargement.
Aucune fissuration n'a été décelée lors de cette inspection et l'essai de charge a repris
normalement. Aprés quelques années de service, des fissures ont été détectées a mi-travée
dans la dalle inférieure, ainsi que sur appuis, avec une infiltration d'eau a travers certaines

d'entre elles.

L'analyse non linéaire de cet exemple vise a montrer l'influence de la fissuration dans la
superstructure sur les déformations de courte durée. Cette analyse a été effectuée en utilisant
]a relation moment-courbure développée par I'IBAP et adoptée ensuite dans le Code Modéle
CEB-FIP 1990 [30]. Cette relation a été implémentée dans le logiciel MAPSDIFF développé
conjointement par la société MAPS Diffusion S.A. et 'IBAP. L'analyse va se concentrer sur
un cas de charge symétrique par rapport a la mi-travée effectué sur la deuxieme travée coté

Yverdon du pont amont.

5.2.2. Résultat de I'analyse linéaire
Les fleches ont été calculées par l'ingénieur en utilisant un module d'élasticité du béton de

39 GPa. Le calcul linéaire par I'BAP en utilisant le méme module d'élasticité et l'inertie de la
section transversale sans la participation des éléments non structuraux a confirmé ces
résultats. La figure 5.2 montre les fleches mesurées avec les fleches calculées en stade I en
utilisant un module d'élasticité de 39 GPa. On constate que la fleche calculée a mi-travée
correspond bien a celle mesurée. Par contre, I'affinité entre les fleches mesurées et calculées
sur la travée chargée et les travées adjacentes n'est pas satisfaisante. Le rapport entre les
fleches mesurées et celles calculées dans la travée adjacente est inférieur a celui dans la travée

chargée d'environ 20 %.

L'analyse linéaire a montré que les contraintes de traction a la fibre inférieure sous les charges
permanentes et les charges de I'essai sont de 4.2 N/mm2. Le résultat de cette analyse confirme
les observations faites lors de l'essai de charge et lors de I'inspection aprés la mise en service.

La déformée mesurée indique £galement la présence de cette fissuration.
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Figure 5.2:  Fleches mesurées comparées aux fleches calculées élastiquement

5.2.3. Etude paramétrique sur les fleches

Le pont a été modélisé en tenant compte de la section transversale en béton, des €léments
non structuraux comme les parapets et du revétement transformé en béton équivalent.
L'armature passive a été introduite selon son emplacement dans la section transversale, et la
précontrainte a été remplacée par les forces équivalentes. L'acier de précontrainte a été

également introduit dans la section transversale.

5.2.3.1. Influence de la résistance a la traction du béton
La résistance a la traction du béton est le paramétre le plus important pour le calcul des

fleches en tenant compte de la fissuration. Pour déterminer cet effet, une étude paramétrique a
été effectuée. En utilisant un module d'élasticité de 40 GPa, les fleches ont été calculées sous
les charges de l'essai pour des résistances du béton 2 la traction allant de 0 & 5 N/mm?2. Les

fleches résultantes ont été comparées aux fleches mesurées.

La figure 5.3 montre la variation des fleches calculées & mi-travée chargée et celle adjacente
en fonction de la résistance a la traction du béton. On constate que la fleche a mi-travée
chargée augmente de 17.5 mm a 24 mm (37 %) lorsque la résistance a la traction diminue de 3
a 1 N/mm2. Un second constat est que 'augmentation de la fleche a mi-travée chargée est plus
rapide que celle dans la travée adjacente lorsque la résistance a la traction diminue. Cela est
di au fait que la fissuration sur appuis cause un manque de continuité sur appuis. Il en résulte

un ralentissement de 'augmentation de la fleche dans la travée adjacente.
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Figure 5.3:  Fléches calculées &4 mi-travée chargée et a mi-travée adjacente en fonction de la

résistance du bétorn a la traction

Enfin, pour un module d'¢lasticit¢ de 40 GPa, une résistance a la traction du béton de
2.7 N/mm?2 doit étre utilisée pour avoir une fleche calculée égale a celle mesurée A mi-travée
chargée. Cette valeur est légérement supérieure a celle indiquée dans la norme SIA 162 qui

vaut 2.5 N/mm? pour un tel béton.

5.2.3.2. Influence du module d'élasticité du béton
L'analyse du pont a été effectuée en variant le module d'élasticité du béton de 35 42 48 GPa. La
résistance a la traction du béton a été fixée a 2.5 N/mm?2. Les fleches ont été calculées a
mi-travée chargée et & mi-travée adjacente et présentées dans la figure 5.4. Comme on peut
s'attendre dans un pont fissuré, les fleches sont moins sensibles au module d'élasticité que les
fleches calculées en stade 1. Dans cet exemple, une augmentation de module d'élasticité de
25 % (de 35 a 44 GPa) diminue la fléche & mi-travée chargée de 19 %. On constate également
que l'influence du module d'élasticité sur les fleches est moins importante que l'influence de la
résistance a la traction du béton dans un pont partiellement précontraint (Figs 5.3 et 5.4). Un
module d'élasticité de 42 GPa doit étre utilisé pour obtenir une fléche calculée égale a celle
mesurée. Cette valeur du module d'élasticité a été confirmée par les essais effectués sur

carottes prélevées dans le pont et par les mesures ultrasons.
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Figure 5.4:  Fléches calculées a mi-travée chargée et a mi-travée adjacente en fonction du module

d'élasticité du béton

5.2.3.3. Influence de la sollicitation et de la précontrainte

Le pont a été analysé en faisant varier la précontrainte et les charges. Les fleches ont été
calculées pour une précontrainte correspondant a deux degrés de balancement qui sont
B,=0.50 et B,=0.75 de la charge permanente, en plus du degré de balancement existant
réellement dans le pont qui est B ,=0.64. Pour chaque précontrainte, les fléches ont été
calculées pour plusieurs charges allant de la charge provoquant la premiére fissuration jusqu'a
la charge de l'essai qui correspond & un degré de sollicitation de 1.26. Les calculs ont été
effectués avec un module d'élasticité de 42 GPa et une résistance a la traction du béton de
2.5 N/mm?,

La figure 5.5 montre la variation de la fleche a mi-travée chargée par rapport a la fleche
élastique calculée en stade I en fonction de la précontrainte et des charges. On constate ici la
grande influence de la précontrainte sur les fleches. Pour une précontrainte balangant 64 % des
charges permanentes, la fleche a mi-travée sous les charges de l'essai correspondant a un degré
de sollicitation de 1.26 est supérieure a la fleche élastique sans fissuration d'environ 30 %.
Une augmentation du degré de balancement de 0.11 diminue la fissuration et par conséquent
les fleches d'environ 25 %. Une telle précontrainte empéche la fissuration sous les charges

quotidiennes de trafic.
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Figure 5.5:  Rapport des fléches calculées avec fissuration sur celles calculées en stade I en fonction

de la précontrainte et les charges

D'autre part, une précontrainte qui balance seulement 50 % des charges permanentes ne
garantira pas une aptitude au service satisfaisante car le pont sera fissuré sous une charge de
trafic trés faible. Sous la charge de l'essai le pont aura une rigidité qui vaut 40 % environ de
celle sans fissuration. Cette fissuration risque de devenir inacceptable avec le temps et

d'affecter séveérement la durabilité de 1'ouvrage.

5.2.3.4. Influence de la sollicitation et de la précontrainte sur 1'affinité

La figure 5.6 montre le rapport entre les fleches calculées en stade I et les fleches calculées
avec fissuration & mi-travée chargée et & mi-travée adjacente en fonction du degré de
sollicitation et pour un degré¢ de balancement de 64 %. On constate une différence entre
I'évolution du rapport des fléches calculées sans et avec fissuration dans la travée chargée et
celle dans la travée adjacente. Cette différence se traduit par un manque d'affinité qui

augmente lorsque le degré de sollicitation augmente.
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Figure 5.6:  Rapport des fléches calculées en stade I sur celles calculées avec fissuration 4 mi-travée

chargée et a mi-travée adjacente en fonction de la charge

Le rapport des fleches mesurées sur calculées a mi-travée chargée differe donc de celui dans la
travée adjacente dés que la fissuration se produit. Cette différence se manifeste par
l'augmentation du manque d'affinité entre les fleches mesurées et les fleches calculées en

stade L

La non-affinité est particulierement augmentée par la fissuration lorsque le degré de
balancement est faible. Pour une précontrainte qui balance 50 % des charges permanentes, le
rapport des fleches calculées sans fissuration sur celles calculées avec fissuration & mi-travée
chargée est inférieur a celui 2 mi-travée adjacente de plus de 40 % (figure 5.7). On constate
également que pour des taux de sollicitation entre 0.3 et 0.5 le rapport des fleches a mi-travée
chargée diminue, tandis que le rapport & mi-travée adjacente augmente. Cela est dii au fait que
dans ce cas la fissuration commence sur appuis, ce qui provoque un manque de continuité et
une diminution de la fléche a mi-travée adjacente. Ensuite, pour des degrés de sollicitation
supérieurs a 0.5, le rapport de la fleche sans fissuration sur celle avec fissuration diminue en

travée adjacente comme en travée chargée avec I'augmentation de la fissuration dans la poutre.
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Figure 5.7:  Rapport des fleches calculées en stade I sur celles calculées avec fissuration a mi-travée

chargée et a mi-travée adjacente en fonction de la charge et pour 50 % de balancement

5.2.4. Affinité des déformées
La déformée résultant de I'analyse non-linéaire est comparée avec la déformée mesurée dans la
figure 5.8. On constate que l'analyse non linéaire donne des fléches calculées qui
correspondent beaucoup mieux aux fleches mesurées. L'affinité entre les deux déformées s'est

nettement améliorée.

Fleches [mm)] Ec=42GPa
8 T fet = 2.5 N/mm 2

4+

0

8+

2l - Fléche calculée

Fléche mesurée

]

-16+

20 -

Figure 5.8: Déformée calculée obtenue par I'analyse non linéaire, comparée 2 celle mesurée



Pour mieux mettre en €vidence I'amélioration de l'affinité¢ entre les déformées mesurées et
calculée par I'analyse non linéaire, le rapport des fleches mesurées sur calculées a été calculé
tout au long de la travée chargée et des travées adjacentes en utilisant les résultats de l'analyse
linéaire et ceux de l'analyse non linéaire. On constate dans la figure 5.9 que l'affinité des deux

courbes est largement améliorée grace a I'analyse non linéaire.

YYVvyvvy
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404 m B 493 m " 493 m

93
> t ol

Fléeches mesurées

Fléches calculées
1.1 :

1

ol N NN TN
" VAR

0.7 f | / N - /\
0.6 Analyse non linéaire \

Analyse lindaire
: i i
0 20 40 60 80 100 120 140
Distance a partir de I'extrémité du pont [m]

Figure 5.9: Rapports des fleches mesurées sur celles calculées par I'analyse linéaire et non linéaire

dans la travée chargée et celles adjacentes

5.3. Rigidité des ponts lors de I'essai

L'analyse linéaire suppose que le béton n'est pas fissuré sous les charges d'essais. Les 20
ponts, analysés par nos soins, ont été calculés pour obtenir les fleches élastiques et les
contraintes, notamment les contraintes de traction pour savoir si elles dépassent la résistance
du béton 2 la traction. Une fissuration a été€ observée dans certains ponts lors de leur essai de
charge. Ces fissures peuvent se produire sans €tre forcément observées et l'ouvrage ne se
comporte donc plus en stade I. L'influence de cette fissuration sur les fleches dépend de la

force de précontrainte et du niveau de charge appliqué sur le pont.
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5.3.1. Influence du degré de balancement

Le degré de balancement des charges est défini comme le rapport entre les forces de déviation

engendrées par la courbure des cables de précontrainte et les charges permanentes (Eq. 5.1):

B == .1)

B : degré de balancement des charges;
g : charges permanentes;

u : charge de déviation des cébles de précontrainte donnée par 1'équation 5.2 :

52

P : force de précontrainte;
f : fleche du cable;

¢ : distance entre les deux. points d'inflexion du c@ble.

Dans le cas des ponts précontraints par des cables rectilignes ou ayant des sections

balancement des charges peut €tre substitué par le degré de compensation des fléches

(Eq. 5.3).

transversales variables comme les ponts construits par encorbellement, le degré de
|

_w(P)

= 53
w(g) ©3)

w (P) : fléche a mi-travée due a la précontrainte calculée en stade I;

w (g) : fleche a mi-travée due aux charges permanentes calculée en stade 1.

Le degré de balancement des charges a été€ calculé en tenant compte de 15 % de pertes de

précontrainte. Les charges permanentes adoptées dans le calcul du degré de balancement sont

les charges permanentes qui existaient lors de I'essai de charge. Si le revétement n'était pas

encore posé lors de 1'essai, il n'a pas été pris en compte dans les charges permanentes.
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La figure 5.10 montre, pour les 20 ponts €tudiés en détail, la corrélation entre le degré de
balancement et le rapport des fleches mesurées sur calculées en stade 1. On constate que le
rapport des fleches augmente lorsque le degré de balancement diminue. Cela signifie qu'un
degré de balancement faible se traduit par une rigidité réduite de I'ouvrage, caractérisée par
des fleches mesurées supérieures a celles prévues par le calcul en stade I. Cette réduction
d'inertie peut étre attribuée a la fissuration causée par une combinaison de charges de courte

ou de longue durée sollicitant fortement I'ouvrage.

La figure 5.10 montre également le rapport des fleches mesurées sur calculées pour cing ponts
construits par poussage cadencé. Les ponts poussés ont généralement des cables rectilignes
pour créer une précontrainte centrée et des cédbles paraboliques; de ce fait, leur degré de
balancement est plus faible que pour les autres ponts. Malgré cette précontrainte centrée, les
fleches mesurées sont systématiquement supéricures a celles calculées, ce qui confirme
I'hypothése d'une préfissuration de ces ponts lors de poussage. Il est important de noter que la
rigidité absolue des ponts poussés ne pose pas de probléme, car ceux-ci sont généralement peu
élancés. Néanmoins, un développement de la fissuration dans le temps est trés probable et

devrait faire 1'objet de vigilance et d'inspections réguliéres.

Degré de balancement

14
12 »
; [ 4
0.8 ' : S - —
e ° ® Ponts construits

0.6 : - sur cintre fixe

: ; : © Ponts construits
0.4 5 O 0 par poussage
0.2

0 'i

05 06 07 08 09 1 1.1 12 13 14 15
Rapport des fléeches mesurées sur calculées

Figure 5.10: Rapport des fleches mesurées sur celles calculées en stade I en fonction du degré de

balancement des charges permanentes
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5.3.2. Influence du degré de sollicitation
Le degré de sollicitation est défini comme le rapport entre le moment di aux charges de 1'essai
et celui dii aux charges prescrites dans la norme SIA 160 (version 1989) pour la vérification
de la sécurité structurale. Ces moments sont calculés & mi-travée chargée considérée comme
une poutre simple. La figure 5.11 montre la corrélation entre le rapport des fleches mesurées
sur calculées et le degré de sollicitation. On constate que ce rapport augmente lorsque le
niveau de sollicitation augmente. Cela signifie une diminution de la rigidité due au niveau de

sollicitation, en plus de la diminution due & un faible degré de balancement.

Degré de sollicitation

1.4
e e
1.2 ! y v OO Q.
1 | R
: hd ' 5
L e ® Ponts construits
0.6 . T - sur cintre fixe
- ‘ o Ponts construits
0.4 par poussage
0.2
0

05 06 0.7 08 09 1.0 1.1 1.2 1.3 14 15
Rapport des fleches mesurées sur calculées

Figure 5.11: Rapport des fleches mesurées sur celles calculées en stade I en fonction du degré de

sollicitation

5.3.3. Prédiction du rapport des fleches mesurées sur calculées

Afin de vérifier la présence d'une fissuration sous les charges de l'essai, les contraintes de
traction ont été calculées aux fibres supérieure et inférieure sur appuis et & mi-travée pour les
20 ponts analysés. I1 a été constaté que la moiti€é de ces ponts présente des contraintes de

traction (§ 4.2.2, figure 4.2). Certains ponts se comportent donc en précontrainte partielle.

Le fait d'avoir des contraintes de traction due aux charges de 1'essai inférieures a la résistance
du béton a la traction ne constitue pas une garantic d'un comportement en stade I. Une

combinaison des charges perrnanentes avec des charges de courte durée accompagnées de
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contraintes thermique et de contraintes dues au retrait peut fissurer le pont. Le rapport des
fleches mesurées sur calculées d'un pont fissuré est influencé essentiellement par le niveau de

charge et le niveau de précontrainte.

La régression du rapport des fleches mesurées sur calculées en fonction du degré de
balancement et du degré de sollicitation (figures 5.10, 5.11) avec I'étude paramétrique sur
I'influence de la précontrainte et la sollicitation sur les fleches (§ 5.2.3.3) permettent

d'exprimer le rapport des fleches par I'équation 5.4 :

—210 (54)

R : rapport de la fleche mesurée sur celle calculée en stade I 2 mi-travée chargée;
S : degré de sollicitation (entre 0.6 et 1.4);
B : degré de balancement;

k = 1.67 pour les ponts construits sur cintre;

P . 0.2
k=142 (—;imf“—“—J pour les ponts poussés.

centrée

Rapport des fléches selon I'équation 5.4
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Figure 5.12: Rapport des fleches mesurées sur calculées prévu par 1'équation 5.4 comparé au rapport

réellement constaté



L'équation 5.4 donne un rapport des fleches avec une approximation de £ 0.10 au maximum.
La figure 5.12 montre la corréiation entre le rapport réellement constaté et le rapport prévu par

la formule proposée.

La figure 5.13 montre une représentation de I'équation 5.4 en fonction du degré de
balancement et du degré de sollicitation pour les ponts construits sur cintre. On constate que
pour un degré de sollicitation de 1.0, un degré de balancement de 0.83 est nécessaire pour
avoir une fleche mesurée égale a celle calculée.

Degré de balancement
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Rapport des fleches mesurées sur calculées

Figure 5.13: Rapport des fleches mesurées sur calculées selon 'équation 5.4 en fonction du degré de

balancement (B ) et du degré de sollicitation (S)

Le rapport des fléches mesurées sur calculées des ponts poussés, ayant une précontrainte
centrée égale a la précontrainte parabolique, est montrée dans la figure 5.14. On constate qu'un
degré de balancement de 0.71, en plus de la précontrainte centrée, est nécessaire pour garantir

une rigidité compléte pour un degré de sollicitation de 1.0.
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Degré de balancement Précontrainte centrée = Précontrainte parabolique
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Figure 5.14: Rapport des fleches mesurées sur calculées des ponts poussés selon 1'équation 5.4 en

fonction du degré de sollicitation (S) et du degré de balancement ( B)

5.3.4. Degré de balancement des ponts construits sur cintre

A partir de 1'équation 5.4, le degré de balancement minimal des ponts construits sur cintre peut
étre exprimé en fonction du degré de sollicitation et du rapport admis des fleches mesurées sur

celles calculées (Eq. 5.5) :

B 2047+0.36S-0.9 InR (5.5)

B : degré de balancement minimal;
S : degré de sollicitation;
R : rapport maximal admis des fléches mesurées sur calculées.

La figure 5.15 montre une représentation du degré de balancement en fonction de la

sollicitation et du rapport des fléches mesurées sur calculées.
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Figure 5.15: Degré de balancement pour les ponts construits sur cintre en fonction du degré de

sollicitation et du rapport admis des fleches

L'équation 5.5 permet de choisir le degré de balancement en fonction du niveau de
sollicitation du pont et de son importance. Un degré de balancement minimal doit étre utilisé
pour empécher la fissuration du pont ou la limiter selon le niveau d'exigence demandé. Cela
afin d'assurer un bon comportement de l'ouvrage a court ainsi qu'a long terme, notamment

pour améliorer la durabilité par la limitation de la fissuration.

En posant S = 1 dans I'équation 5.5, le degré de balancement peut étre exprimé en fonction du
rapport entre la fleche mesurée et celle calculée ou en d'autre terme en fonction du rapport

entre la rigidit€ complete (stade I) et la rigidité moyenne avec fissuration (Eq. 5.6).

B=0.83-09 InR (5.6)

B : degré de balancement;
R : rapport entre la fleche mesurée et celle calculée ou rapport entre la rigidité en stade I

et la rigidité moyenne avec fissuration.

La figure 5.16 montre graphiquement le degré de balancement décrit dans I'équation 5.6 en

fonction du rapport (R). Sur la méme figure, les degrés de balancement de 15 ponts construits



sur cintre sont présentés en fonction du rapport (R) de la fleche mesurée lors d'un essai de
charge sur celle calculée en stade I. Une certaine dispersion subsiste a cause du degré de
sollicitation différent d'un pont a l'autre et des hypotheéses concernant les pertes de la

précontrainte.
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Figure 5.16: Degré de balancement recommandé selon le niveau d'exigence demandé et résultats

d'essais de charge effectués sur 15 ponts construits sur cintre

Pour choisir un degré de balancement qui assure un comportement satisfaisant de I'ouvrage et
qui tient compte de I'importance de I'ouvrage et ses conditions de service, la notion du niveau

d'exigence a €té introduite (figure 5.16).

Le niveau d'exigence élevé est recommandé quand aucune fissuration n'est admise sous les
charges prescrites dans la norme pour la vénfication de la sécurité structurale tout en
négligeant les effets indirects (retrait, température, tassements, stades d'exécution, etc.). Cela
concerne les ponts de grande importance, hautement chargés ou dans des milieux
défavorables. Pour ne pas avoir une réduction de rigidité (R = 1), un degré de balancement
supérieur & 83 % doit étre utilisé (figure 5.16). Un degré de balancement de 90 % des charges

permanentes est nécessaire pour assurer cette exigence. Cela pour couvrir le risque d'avoir une



force de précontrainte effective dans l'ouvrage inférieure a celle voulue par 'ingénieur ou une

combinaison d'actions directes et indirects qui risque de fissurer le pont.

Le niveau d'exigence normal signifie que le pont ne sera théoriquement pas fissuré sous les
charges de service, mais une fissuration trés limitée peut se produire sous les charges
représentatives de la sécurité structurale sans constituer un danger pour la durabilité de

I'ouvrage. Un degré de balancement de 0.8 est recommandé dans ce cas.

Pour des ponts peu importants, dans des milieux favorable et peu chargés, un niveau
d'exigence faible peut étre admis et un degré de balancement de 0.7 suffit. Une telle
précontrainte n'empéchera pas la fissuration de se produire ou de se développer en cas

d'augmentation des charges.

Des degrés inférieurs, de 0.6 a 0 (cas du béton armé) restent réservés soit a des niveaux
d'exigence trés faibles soit a des ponts de moins de 20 m de portée, trés peu fréquentés et dans
des milieux trés favorables, cu des ponts dont la section est constituée d'une dalle massive.
Des ouvrages comportants une forte précontrainte centrée, par exemple les ponts poussés,

peuvent également se contenter de degrés inférieurs a 0.7.

5.3.5. Degré de balancement des ponts poussés
En ce qui concerne les ponts poussés, leur degré de balancement peut étre donné en fonction
du niveau de sollicitation, du pourcentage de la précontrainte parabolique sur celle centrée et

du rapport admis des fleches (Eq. 5.7) :

P .
B >035+036S+0.21n (%—“‘“‘—“‘) -0.9 InR (5.7)

centrée
ol : B : degré de balancement minimal;
S : degr€ de sollicitation,;
Pparabolique : force de précontrainte parabolique;
Peentree - force de précontrainte centrée;

R : rapport maximal admis des fleches mesurées sur calculées.

La figure 5.17 montre une représentation du degré de balancement en fonction du degré de
sollicitation et du rapport des fleches mesurées sur calculées pour les ponts poussés ayant une

précontrainte centrée égale a celle parabolique.
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Figure 5.17: Degré de balancement pour les ponts poussés en fonction du degré de sollicitation et du

rapport admis des fleches

La précontrainte parabolique doit balancer 71 % des charges permanentes en plus d'une
précontrainte centrée équivalente pour garantir une inertic compléte des ponts poussés. Ainsi
la quantité de précontrainte dans pont poussé vaut : 2x0.71/0.83 = 1.7 fois celle d'un pont

construit sur cintre.

5.3.6. Degré de sollicitation

La charge de I'essai ne devrait pas fissurer le pont, sirement pas de maniére dommageable.
L'organisme responsable de I'essai de charge doit décider du degré de sollicitation d'entente
avec l'auteur du projet. La sollicitation doit tenir compte du niveau de précontrainte dans le
pont. L'équation 5.8 donne le degré de sollicitation a ne pas dépasser lors de l'essai de charge
en fonction du degré de balancement existant dans I'ouvrage pour garantir que le pont ne se

fissure pas (R =1).

S<2.788 -1.3 (5.8)

Pour les ponts poussés, ce degré de sollicitation maximal dépend de la précontrainte centrée et
peut étre déduit de I'équation 5.7.



97-

5.4.Fleches maximales admises

La variation de la sensibilité des systémes statiques des ponts aux fleches, la diversité des
types de section transversale ainsi que des matériaux de construction utilisés, rendent la
limitation des fleches maximales sans grand intérét dans beaucoup de cas pratiques. La
limitation des fleches sous charges de courte durée donnée par la norme SIA 160 & savoir
w/£<1/600 ne contréle nullement les ponts poutres en béton précontraint. En effet, ces
ponts peuvent avoir une fissuration importante qui affecte leur durabilité sans qu'elle soit

détectée par un tel critere. L'annexe E montre un classement des ponts selon leur rapport de la

fleche mesurée sur la portée.

N° Pont Travée chargée | w . Remarques
BD R=Yae 4
Wea
Talent amont 1.27 172630 Fissuration développée dans le temps
Talent aval 1.34 1/2'830 Idem
26 |Daillard 1.20 1/ 6'000 Pont poussé avec microfissures
32 |Pont sur la Drance 1.20 1/6'100
41 { Grande Combe 1.27 1/7'620 Pont poussé avec microfissures
43 {Pont sur la Praz 1.22 1/ 8000 Idem
59 | Coudray amont 1.22 178625 Idem
60 | Coudray aval 1.28 1/8160 Idem
70 | Viaduc Massongex 1.21 1/ 13725 | Déjarenforcé, fissuration et flache excessive
4 |Veveyse de la Fégire 1.20 1/2'630 | Fissuration observée et développée plus tard
12 | Pont Combe-Douay 1.20 1/2235 Microfissuré
28 |P.S. a St. Tryphon 1.20 1/4315
56 |V. Yverdon pont 4 1.27 1/2"750
73 |P.S. canal oriental 1.19 1/5730 Fissuration développée dans le temps
10 |Lizeme-Seba aval 1.19 1/2300

Tableau 5.1: Liste des ponts dépassant le seuil d'alarme avec leur rapport de la fleche mesurée sur la

Le tableau 5.1 montre une liste de ponts classés alarmants (chapitre 4) avec leur rapport de la

fleche mesurée sur la portée. On constate que le pont le plus souple présente un rapport de

portée ¢
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fleche sur portée égal a 1/2235 ce qui est loin de la limite imposée par la norme SIA 160

(Eq. 5.9).

[N

<t 59
W S 200 (5.9

Wax - fleche sous charge de trafic a considérer pour I'aptitude au service;

{: portée du pont.

En fait, un critére de rigidité devrait garantir une rigidité minimale de l'ouvrage par rapport a
sa rigidité complete sans fissuration. Ainsi, la fleche maximale admise doit étre définie par
rapport a la fleche calculée en stade I. Si I'on admet une diminution de I'inertie de 25 % sous
un degré de sollicitation égal 2 1 comme une limite d'acceptation d'un pont, la limite
supérieure du rapport des fleches mesurées sur calculées sera égale a 1/0.75 = 1.33 pour les
ponts en béton précontraint avec le niveau minimal d'exigence. Cette limite peut étre exprimée

comme indiqué dans I'équation 5.10:

R, =—ms<p (5.10)

Le facteur k est donné dans le tableau 5.2 en fonction du niveau d'exigence.

Niveau d'exigence Elevé Normal Faible Tres faible

k 1.1 1.15 1.25 1.33

Tableau 5.2: Limite maximale admise du rapport des fleches mesurées sur celles calculées en

stade I en fonction du niveau d'exigence

Un tel critére participera a la limitation des fléches par la limitation de la fissuration ce qui

améliore la durabilité des ponts précontraints.



6 CONCLUSIONS

L'essai de charge d'un pont avant sa mise en service constitue le moyen le plus efficace pour
obtenir une image fidele et concréte de son comportement sous les charges de trafic. Une forte
corrélation entre un comportement insuffisant de I'ouvrage lors de l'essai de charge et son
comportement a long terme a £t€ observée. Des fléches mesurées supérieures a celles prévues
par le calcul se sont manifestées plus tard par le développement de la fissuration et parfois par
la non-stabilisation des fleches. Cela affecte la durabilit¢ de l'ouvrage et exige une

maintenance et une réparation coiiteuses.

L'analyse des résultats d'un essai de charge n'est toutefois possible que si un soin suffisant est
accordé au calcul des fleches. A cette condition seulement, il est possible de définir des
criteres de jugement pour le comportement d'un pont. Il s'est avéré dans le cadre de cette
recherche que l'efficacité de la précontrainte peut étre mise en évidence par ces essais. Il a été

également possible d'établir des recommandations pour le choix de la précontrainte.

6.1. Calcul des fleches

Le calcul des fleches dépend de multiples paramétres qui doivent étre déterminés avec
précision. Les deux paramétres principaux sont le module d'élasticité du béton et l'inertie
effective de la section transversale du tablier. Ensuite vient la modélisation du systeme

statique et des charges.

6.1.1. Module d'élasticité du béton
Les formules proposées par les différentes normes pour estimer le module d'élasticité¢ du
béton a partir de la résistance a la compression sont trés approximatives et imprécises. Il est
donc indispensable de mesurer le module d'élasticité du béton pour tout calcul de

déformations.

Quatre-vingt dix pour-cent de la valeur finale du module d'élasticité est acquise a 1'dge de
28 jours. Les conditions de cure au cours de la premiére semaine joue un role important, en
particulier le taux d’humidité. Cependant, la dispersion du module n'est pas trés €levée pour
des granulats provenant d'une méme région. Le module d'élasticité mesuré sur 20 ponts en

Suisse Romande a été en moyenne de 38.6 GPa avec un écart type de 2.4 GPa.
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Le module d'élasticité du béton peut étre mesuré sur éprouvettes moulées, prélevées lors du
bétonnage. Pour ce faire, il est recommandé de prélever 3 éprouvettes par travée de pont. Pour
un pont a une scule travée, le nombre d'éprouvettes doit étre d'au minimum 6 et pour un pont
composé de plus de 4 travées un total de 12 éprouvettes est suffisant. Ces éprouvettes seront
conservées en laboratoire et testées a 28 jours pour avoir un module d'élasticité caractéristique

du béton de l'ouvrage.

Pour les ouvrages existants, les mesures par ultrasons offrent une méthode non-destructive
simple et bon marché pour évaluer le module d'élasticité. Pour des bétons de plus de 6 mois,
le module d'élasticité peut étre donné en fonction de la vitesse du son par 1'équation 6.1 avec

une vitesse du son comprise entre 4.3 et 5.3 km/s :

E, =168 v (6.1)

E. [GPa] : module d'élasticité statique sécant selon la norme SIA 162/1;
v [kny/s] : vitesse du son dans le béton.

Pour des bétons de moins de 6 mois, la constante 1.68 de 1'équation 6.1 doit étre remplacée

par une variable qui est fonction de temps (§ 2.9, Eq. 2.3).

6.1.2. Inertie effective
L'inertie effective de la section transversale d'un pont doit étre calculée en tenant compte des

parapets ou bordures, du revétement, des armatures passives et de précontrainte et de la
largeur de participation des tabliers. Les différents éléments influencant 1'inertie peuvent étre

pris en compte comme suit:

¢ Bordures
Les bordures augmentent l'inertie de la section transversale, notamment s'il s'agit de parapets
massifs en béton. Une augmentation moyenne de 24 % de l'inertie des ponts testés avec
parapets massifs a été constatée. Pour tenir compte de la fissuration des parapets, un
coefficient d'efficacité de 0.4 sera appliqué a leur module d'élasticité et utilisé sur 15 % de la

portée de part et d'autre de I'appui et un coefficient de 0.8 sera utilisé en travée (figure 6.1).
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Section sur appuis
B e kb
0.15L1 0.1512 0.15L2 0.
. gL 015 pross
_ Travée adjacente L1 » Travée chargée L2 . Travée adjacente L3 "

g —Epar= 08 E¢

Section en travée

Figure 6.1:  Modeéle de prise en compte des parapets lors du calcul des déformations

Les bordures destinées a supporter une glissiére peuvent €tre prise en compte avec un

coefficient d'efficacité égal a (1.9 sur toute la longueur du pont.

¢ Revétement
Le revétement augmente l'inertie de la superstructure de 6 % en moyenne. L'influence du
revétement peut €tre déterminge en utilisant un module d'élasticité du revétement fonction de

la température donné dans 1'équation 3.22.
Pour des températures dépassant 30 °C, I'influence du revétement peut étre négligée.

¢ Armature
Les armatures passives et de précontrainte doivent étre prises en compte lors du calcul de
I'inertie de la superstructure. 1.'augmentation moyenne de l'inertie due a ces armatures est de
l'ordre de 5 %. L'augmentation de l'inertie due a l'armature passive peut étre donnée, en
fonction du taux d'armature, par les équations 3.11 et 3.12 selon le type de la section
transversale. L'acier de précontrainte peut €tre pris en compte par une augmentation moyenne
équivalente de l'inertie en fonction du degré de balancement et de I'élancement du pont. Pour
les ponts en caisson ou & section ouverte, cette augmentation peut étre calculée selon
I'équation 3.14. Quant a l'influence de l'acier de précontrainte sur l'inertic des ponts dalles,

elle peut étre négligée.

¢ Largeur efficace
L'influence de la largeur efficace sur l'inertie de la section transversale peut étre négligée en
travée. Par contre sur appuis, son influence peut réduire jusqu'a 20 % l'inertie de la section
transversale. Une maniére simple de sa prise en compte est proposée au § 3.5.6. La prise en
compte de la largeur efficace sur appuis améliore de maniere significative 1'affinité entre les

déformées mesurées et calculées.
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Au cas d'une divergence entre les fleches mesurées et calculées, cette divergence ne doit pas

dépasser une certaine limite. Des critéres de jugement pour caractériser le comportement

normal d'un pont ont été établis :

6.2.1. Seuil d'alarme de la divergence des fléches

L'analyse de 88 ponts a permis d'établir des critéres caractéristiques du comportement normal

des ponts. Ces critéres concernant la divergence entre les fleches mesurées et celles calculées

en stade homogene sont :

- Seuil de tolérance : les ponts dont les fleches mesurées w,,.; dépassent les fleches

calculées w, de plus de 10 % sont susceptibles d'€tre fissurés. Dans le cas ou I'on
constate de la fissuration a I'oeil nu ou par le calcul, le pont doit étre inspecté de
maniére plus fréquente car ces fissures peuvent se développer dans le temps. Pour les

ponts présentant une fléche mesurée a mi-travée chargée inférieure a 5 mm, un seuil

de tolérance plus grand peut étre admis (figure 6.2).

R=—==
ol
15 . :
141 R=13-003Wo [,
1.3 Lo —lR=12‘002wa- ..................................... R=115 |
. . P e T
1.2 4 o5 o, - : -
S — ® § v
.\. * — — — —— y—— — — —— — — — — o et — — ——— ——
1.1 .:..-;}‘..4, ,/4 T e .
1 $2e% of ® ; . :
O - & " o O [____L_’ .
0.9 . o 'Y .?.' ............... P— R=110
08 Lo - /l
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06 L o—— | R=085 | :
2 TR -0.70+0.03W,,,_[ — Seuil d'alarme I
0.5
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04
Limite inférieure
0.3
L4 88 ponts analysés
0.2
0.1
0 t
0 5 10 15 20 25 35 40 45
Fleche mesurée [mm])
Figure 6.2:  Seuils de tolérance, d’alarme et de limite inférieure du rapport R des fleches mesurées

sur calculées dans la travée chargée
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- Seuil d'alarme : une fleche mesurée supérieure a celle calculée de plus de 15 % est
le signe d'une fissuration qui peut affecter le comportement du pont a long terme.
Une telle différence doit constituer le seuil d'alarme pour le maitre de l'ouvrage, le
conduisant a surveiller de plus prés le comportement du pont. Ce seuil est moins

sévere pour les ponts ayant une fléche mesurée inférieure a 5 mm (figure 6.2).

- Limite inférieure : une fleche mesurée inférieure a celle calculée n'est pas forcément
le signe d'un bon cornportement du pont. Elle peut étre le signal de la présence de
moments d'encastrement non-voulus qui peuvent solliciter exagérément certaines
parties de l'ouvrage. Une telle différence peut résulter également d'une mauvaise
modélisation de 'ouvrage et d'un mauvais choix des parameétres comme le module
délasticité par exemple. Une limite inférieure pour le rapport entre les fleches

mesurée et calculée a été fixée, par analogie au seuil d'alarme, a 0.85 (figure 6.2).

6.2.2. Seuil d'alarme de 1"affinité
Le manque d'affinité (R - R,y est, & partir d'un certain seuil, I'indicateur d'un comportement
non satisfaisant. L'analyse de 88 ponts a permis d'établir les seuils limitant un comportement

satisfaisant des ponts:

- Seuil de tolérance : un rapport R des fleches mesurée sur calculée & mi-travée
chargée supérieur au rapport R,4; a mi-travée adjacente de 10 % constitue le seuil de
tolérance de l'affinité. Pour les ponts ayant une fleche mesurée a mi-travée chargée

inférieure 2 10 mm, le seuil de tolérance est moins sévére (figure 6.3).

- Seuil d'alarme : un manque d'affinité supérieur a 15 % est le signe d'une fissuration
qui peut affecter le comportement du pont a long terme. Le seuil d'alarme pour les

ponts ayant une fléche mesurée supérieure a 10 mm a mi-travée chargée est fixé a :
R - Radj = 0.15

Ce seuil est moins sévére pour les ponts ayant des fleches inférieures & 10 mm
(figure 6.3).
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- Limite inférieure : le manque d'affinité peut également se manifester par des
rapports R,q; > R. Ce cas résulte souvent d'une mauvaise modélisation de I'ouvrage.

La limite inférieure pour ce manque d'affinité a été fixée a R - Ry45=- 0.1 (figure 6.3).

Manque d'affinité ( R-R.,)

05 -
| | :
‘ : Seuil dalarme
04 ___‘__IR—R.ﬂ—0375—0.0225xw.. ! - — — Seuildetolérence [
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[ ) N - .
03 ‘%%&:MS—ODIwa” —R Ry 0:15 . 88 ponts analysés |
~ 28 > : |
02 . vede ¥ e ; : :
[ . e - — . -
~ . : :
0.1 e L e - —— — — — - — i — ]
o oy LY A
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¢ . ‘e I T
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Figure 6.3:  Seuils de tolérance, d'alarme et de limite inférieure du manque d'affinité entre les

travées chargées et adjacentes

6.3. Choix de la précontrainte

La fissuration dans un pont partiellement précontraint est influencée essentiellement par le
niveau de charge et le niveau de précontrainte. Un degré de balancement minimal est
recommandé pour empécher cette fissuration ou la limiter selon le niveau d'exigence
demandé. Cela, afin d'assurer un bon comportement de I'ouvrage a court ainsi qu'a long terme,

en améliorant notamment la durabilité en limitant la fissuration.

Trois niveaux d'exigence sont proposés pour des ponts usuels avec des sections a caissons ou

a nervures (sections ouvertes):

Le niveau d'exigence élevé est recommandé quand aucune fissuration n'est admise sous les
charges de la norme. Une précontrainte balancant 90 % des charges permanentes est

nécessaire pour assurer cette exigence. Cela revient a dire que la précontrainte moyenne
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P, =(P,+P_)/2 ou P, et P représentent les forces de précontrainte immédiatement aprés
la mise en tension respectivement au temps infini, doit compenser le 90 % des déformations
qu'engendreraient les charges permanentes si elles agissent seules. On parle alors d'un degré
de balancement de 0.9. Cela conceme les ponts de grande importance, hautement chargés ou

dans des milieux défavorables.

Le niveau d'exigence normal signifie que le pont ne sera pas fissuré sous les charges de
service, mais une fissuration trés limitée peut se produire sous les charges représentatives de
la sécurité structurale sans constituer un danger pour la durabilité de l'ouvrage. Un degré de

balancement de 0.8 est recommandé dans ce cas.

Pour des ponts peu importants, dans des milieux favorables et peu chargés, un niveau
d'exigence faible peut étre admis et un degré de balancement de 0.7 suffit dans ce cas. Une
telle précontrainte n'empéchera pas la fissuration de se produire ou de se développer en cas

d'augmentation des charges.

Des degrés inférieurs, de 0.6 a 0 (cas du béton armé) restent réservés soit a des niveaux
d'exigence tres faibles soit a des ponts de moins de 20 m de portée, trés peu fréquentés et dans
des milieux trés favorables, ou & des ponts dont la section est constituée d'une dalle massive.
Des ouvrages comportants une forte précontrainte centrée, par exemple les ponts poussés,

peuvent €galement se contenter de degrés inférieurs a 0.7.

Le tableau 6.1 montre le degré de balancement recommandé en fonction du niveau d'exigence

requis du pont.
Niveau d'exigence Elevé Normal Faible Suivant les cas
Degré de balancement 0.9 0.8 0.7 06a0

Tableau 6.1:  Degré de balanczment recommandé selon le niveau d'exigence requis

En effet, I'analyse approfondic de certains ponts dépassants le seuil d'alarme a montré que ces
ponts ont une précontrainte correspondant a un niveau d'exigence faible ou trés faible malgré

le fait que leur exigence de service correspond & un niveau d'exigence normal voire élevé.

En ce qui concerne les ponts poussés, le degré de balancement est donné en fonction du

niveau de la précontrainte centrée. Un pont poussé doit avoir plus qu'une fois et demie la
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précontrainte d'un pont identique construit sur cintre pour garantir un comportement en

stade I, sous les mémes charges (§ 5.3.5).

6.4. Extension de 1'étude

1l serait trés utile d'étendre cette étude a un plus grand nombre d'ouvrages en Suisse et a
I'étranger. La corrélation entre les résultats d'un essai de charge, les déformations calculées
selon un modele approprié, le degré réel de balancement et le comportement a long terme de

I'ouvrage devrait tre établie.

L'élargissement de la base de données pour contenir toutes les données relatives au
dimensionnement de la structure, au matériau du pont et a sa maintenance est trés souhaitable.
Cela permettrait d'en faire un outil de recherche et de gestion a la fois pour répertorier
systématiquement la corrélation entre les résultats d'essai et le comportement de 1'ouvrage a

long terme.

Un effort vers la définition d'une vitesse du son standard devrait étre effectué avec la

détermination des coefficients de conversion entre la vitesse mesurée et la vitesse standard.

L'extension de 1'étude aux ponts avec d'autres systémes statiques, tels que cadre a béquille,
ponts haubanés, arc, ainsi qu'aux ponts mixtes (acier-béton) serait de grand intérét. Cela afin

d'établir des criteres de jugement adéquats pour évaluer leur comportement.

Une étude sur I'évolution dans le temps de la fissuration qui provient des effets cycliques ou
thermiques et des charges devrait étre effectuée afin de définir la diminution de la rigidité

dans le temps ce qui permettrait une meilleure interprétation d'un essai ultérieur.

Finalement, il faudrait étendre les critéres du choix de la quantité de précontrainte au
renforcement ultérieur des ouvrages dont le degré de balancement était ostensiblement trop

faible.
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Annexe A
CARACTERISTIQUES GENERALES DES PONTS

Cette annexe est consacrée aux résultats statistiques des données descriptives des ponts
contenus dans la base de données. Un organigramme de celle-ci ainsi qu'une liste

alphabétique des ponts sont également présentés.

A.1. Position géographique
La plupart des 210 ponts testés se trouvent en Suisse Romande et surtout dans le canton de

Vaud. Le tableau A.1 montre la répartition des ponts testés dans les différents cantons suisses.

Canton Vaud | Valais | Fribourg | Neuchatel | Genéve | Tessin | Autres | Total

Nombre de ponts| 118 38 17 15 12 6 4 210

Tableau A.1: Distribution des ponts dans les cantons suisses

Une grande majorité des ponts a été€ construite dans le cadre de la construction des autoroutes
en Suisse Romande. Cent cinquante quatre ponts se trouvent sur les autoroutes ou assurent le
passage pour les traverser. Le tableau A.2 montre la répartition des ponts testés sur les

autoroutes les plus importantes.

Route RN1 RNS RN9 RNI12 Autres Total

Nombre de ponts 37 19 80 18 56 210

Tableau A.2: Distribution des ponts sur les diverses routes suisses

A.2. Année de construction

La construction des ponts testés s'étend sur une période de plus de 20 ans. La figure A.1
montre la répartition des dates de construction depuis 1970 jusqu'a 1994. On remarque une
certaine régularité pour des périodes de 5 ans entre 1970 et 1994.
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pistes et une bande d'arrét d'urgence est d'environ 13 m. La moyenne des largeurs de tous les
ponts est de 14.6 m. La figure A.3 montre la répartition des largeurs des ponts de la base de

données.
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Figure A.3: Largeur du tablier des ponts dans la base de données

La majorité des ponts a des portées inférieures 2 50 m. Un tiers des travées maximales ont une
longueur entre 30 et 40 m. La moyenne des ces portées est de 42.5 m. Neuf ponts ont une
portée d'une longueur supéricure 8 100 m. La figure A.4 montre la répartition des portées

maximales des ponts essayés.
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La plupart des ponts sont rectilignes ou avec une tres faible courbure en plan. Néanmoins, un
certain nombre de ponts ont une forte courbure avec un rayon inférieur a2 300 m. La figure A.6

montre la répartition du rayon de courbure des ponts.

Nombre de ponts
1207

1 OO.:.
80.
604
401

204

<300 300-1000 1000-5000 5000 - oo
Rayon de courbure [m]

Figure A.6: Rayon de courbure des ponts dans la base de données

A.4. Systeme statique

Le systeme statique le plus utilisé est celui des ponts poutres continues, suivi de loin par les
‘ cadres a béquilles fréquemment utilisés pour des passages supérieurs. Pour certaines portées

plus importantes, des ponts haubanés ou arcs ont été utilisés. La section transversale pour plus

du tiers des ponts est un caisson a hauteur constante ou variable. Quatre-vingt quinze ponts

ont une section ouverte, composée de deux ou plusieurs poutres li€es par une dalle en béton.

Le tableau A.3 montre les systémes statiques et les sections transversales de tous les ponts de

la base de données.
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Systéme statique Section transversale

Type Nombre Type Nombre
Poutre 1 179 ||Caisson a hauteur constante —1_Y 58
Cadre a béquilles v v 21 Caisson a hauteur variable = 25

< .

Arc e 5 Section ouverte TTT— 95
Pont haubané 5 Dalles ———— 32

Total 210 Total 210

Tableau A.3: Systéme statique et section transversale pour tous les ponts dans la base de données

A.S. Matériaux de construction
Le béton précontraint est le principal matériau utilis€ puisqu'il est représenté par 182 ponts.
Vingt sept ponts sont des ponts mixtes avec une superstructure en béton et en acier. Un seul

pont en béton armé sans précontrainte figure parmi les ponts testés.

A.6. Structure de la base de données
La structure de la base de données, présentée a la figure A.7 a ét€é congue dans les

perspectives suivantes:

1) permettre le traitement des différents cas de charge et des différents types des ponts;

2) permettre le tri des données et la possibilité d’avoir toutes les combinaisons voulues de

données afin d’étudier I’influence des différents paramétres;

3) permettre une introduction aisée des données afin d’éviter le plus possible les erreurs.
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Caisson sl Description fl}——] Données |——{ Essais P Cas de charge sur
hauteur constante Générales Statiques une travée simple
Calsson ; —  Cas decharge sur Fﬁ
hauteur variable ¢ une travée de rive J
Section pleine . Cas de charge sur une I
IIM" g
' travée intermédiaire 1
<J l
Section ouverte Essais 8  Cas de charge sur ;
Conclusions un porte-a-faux ]
iDynaquus ; i
—» Cas de charge symétrique
par rapport a l'appul

Figure A.7: Organigramme de la structure de la base de données

L’organigramme décrivant la structure de la base de données montre les différents fichiers,

leurs titres et les liens entre eux. Pour plus de détails voir [70].

Une étude statistique du comportement des ponts a été effectuée et publiée dans [54 et 71].



-128-

A.7. Formulaire des Données Extraites des Rapports d'essais de Charge
""a titre d'exemple le pont sur le Talent"

DONNEES GENERALES

N° du rapport: 2 Ne° d’affaire: 80.05.01  Nom de I’ouvrage: Pont sur le Talent (amont)

Canton: Vaud  Route: NI Lieu: Chavornay Maitre de I'ouvrage: Bur. Constr. AR C1. VD

Auteur du projet: Bur. Carroz et Kiing Responsable de I'essai de charge: Dr Suter, Ing. Andrey
Date de la construction: 1981 Date de l'essai statique: 30.9.1981
Date de 'essai dynamique: 1.10.1981 Plan A4:oui non

DESCRIPTION DE L'OUVRAGE

Type de pont:  -poutre -a béquilles -arc -suspendu -haubané -cadre
Matériau: -béton armé -béton armé précontraint -mixte (acier/béton)

Hypothese E_ = 39 [GPa] Elancement maximal: /9.7 Longueur total du pont: 374.17 [m]
Nombre de travées: 8 Portées des travées: 38, 6 X 49.3, 40.37 [m] Rayon de courbure en plan: ©© [m]
Bordures: -glissiére -parapet -parapet massif coulé en place -parapet massif démontable -inexistant

Pont biais: oui, non Revétement en place lors de 1'essai: pui, non épaisseur du revétement: /0 fcm]
Type de section transversale: -caisson hauteur constante -caisson hauteur variable -pleine -ouverte
-largeur totale du tablier: 12.46 [m] -largeur effective de 1a chaussée: 11.76 [m)
-largeur du caisson sous la dalle supérieure: 4.0 {m] -largeur du caisson sur la dalle inférieure: 4.0 {m]
-hauteur totale sur appui: 2.50 [m] -hauteur totale en travée: 2.50 [m]

-épaisseur de la dalle supérieure sur appui: 0./8 [m] -€paisseur de la dalle sup. en travée: 0.18 [m]
-6épaisseur de la dalle inférieure sur appui: 0.40 [m] -€paisseur de la dalle inf. en travée : 0.15 [m]

-épaisseur de I'dme sur appui: 0.48 [m] -épaisseur de I'dme en travée: 0.30 [m]

-Section pleine: -nombre des évidements: -diametre de I'évidement: [m]
-épaisseur maximale: [m] -€paisseur sur les bords: [m]

-Section ouverte:-nombre de poutre: -€paisseur de la dalie sur poutre: [m]

-épaisseur de la dalle entre les poutres: [m] -épaisseur de la dalle au bord: [m]

-entretoise : -aucune -sur appui -sur appui et en travée

Particularités:

ESSAIS STATIQUES

Cas de charge principal Numéro de 1a travée: 7 Longueur de la travée:  49.30 [m]
Catégorie de 1a travée:  -simple -continue ~de rive -porte-2-faux

Nombre de camions: /12 Poids moyen de camion: 250 [kN] Poids total des camions: 3000  [kN]
Instruments de mesure: Comparateur mécanique, Nivellement hydrostatique  Précisions: 0.1, 0.5 (mm]
Moment dd aux surcharge mobiles: /902/ [kNm)] MomentdG 2 la charge d'essai: 23907 [kNm]

Degré de sollicitation (S): 1.26

-Fléche mesurée wy,= 18.75 [mm] -Fléche calculée w = 18.95 [mm] -Rapport (wy,,w.) = 0.99

Fleche maximale S.LA., (Wg;,=W,/S): 14.93 [mm] Rapport (portée/fleche): 3300
Rigidité(k)(Poids total/Fleche maximale): 158 (kN/mm]

Rigidité de I'ouvrage: -souple (K<100) -movenne (100<K<250) -rigide (250<K<400) -tres rigide(k>400)
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Cas de charge symétrique en. travée:

Catégorie de la travée:  -simple -continue -de rive -porte-a-faux

-numéro de la travée (n-1): 5 -longueur de la travée:  49.30 [m]

-fleche mesurée, Wiy, 1:-4.86 [mm] -fleche calculée, wi_1:-6.10 [mm) -rapport (W, 1/We 1) = 0.8
-numéro de la travée (n): 6 -longueur de la travée:  49.30 [m]

-nombre des camions: 12 -poids moyen du camion: 250 [kN]

-fleche mesurée, wyy: 16.56 [mm] -fleche calculée, w.: 18.60 [mm] -rapport (Wy,/w.) = 0.89
-numéro de la travée (n+1) : 7 -longueur de la travée:  49.30 [m]

-fleche mesurée, Wy 1: -5.54 [mm) -fleche calculée, wey 1:-7.1 [mm] -rapport (W4 1/Wey1) =0.78
-Travée de rive:-type de la travée adjacente: -continue ~de rive -porte-a-faux

Cas de charge symétrique par rapport a I'appui:

-numéro de ’appui (n): 7 -nombre des camions: 12 -poids moyen du camion: 250 [kN]
-travée (n-1): 6 -longueur de latravée: 49.30 [m]

-fleche mesurée, wp,_1: 4.63 [mm] -fleche calculée, w¢_q: 5.20 [mm) -rapport (wp,_1/W¢_1) = 0.89

-travée (n). 7 -longueur de la travée:  49.30 [m]

-fleche mesurée, wyy: 5.43 (mm] -fleche calculée, w: 5.40 [mm] -rapport (agas) = 1.0!1
Sl y a plus de cas de charge, remplir cette page autant de fois nécessaire.

ESSAIS DYNAMIQUES

Moyen dexcitation: Camion de 250 kN  Type de 1a travée: -continue -de rive -simple -porte-a-faux
Longueur de la travée:  40.37 [m] Fréquence propre: 3.2  [Hz]  Amortissement: 0.065
Coefficient dynamique 2 10 km/h avec planche: 2.13

Coefficient dynamique maximale V:>10 km/h avec planche: 1.53

Coefficient dynamique maximale V>10 km/h sans planche: 1.13

Observations:

CONCLUSIONS

Déformations sous charge: Le rapport entre la fleche sous charge utile maximale et la portée est de 1 / 3300.
Les déformations mesurées correspondent bien aux valeurs mesurées 2 mi-travée chargée, tandis que l'affinité
entre les deux déformées n'est pas satisfaisante.

Réversibilité des déformations: Les déformations irréversibles correspondent a 2 % de 1a fleche mesurée au
maximum. Etant donné que le degré de sollicitation est élevé, cette valeur peut étre considérée négligeable.
Fissuration: Visuellement, aucune fissure n'a été constatée malgré le craquement entendu lors de I'essai.
Comportement dynamique: L'amortissement est moyen a faible. Les vibrations sont "nettement a fortement
perceptibles” dans le cas d'une chaussée normale. Les vitesses de déplacement sont inférieures 2 12 mm/s pour
les passage avec et sans planche.

Conclusion finale: Le comportement de l'ouvrage sous l'effet des charges statiques incite a surveiller le
développement d'une fissuration prévisible par le manque d'affinité et le craquement entendu lors de l'essai. Le
pont a montré un comportement €lasrique. Le comportement dynamique du pont parait correct.
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Les ponts sont classés par ordre alphabétique.

N° Base | N° Affaire |QOuvrage Canton Route Date
données Essai
17 85.05.10 |Aigues Vertes (amont) Geneve Nla 26.06.87
16 85.05.10 |Aigues Vertes (aval) Geneve Nla 17.12.87
199 91.05.01 |Aire OA417 (amont) Gengve RN1a 26.06.92
200 91.05.01 |Aire OA417 (aval) Gengve RNla 26.06.92
31 83.05.04 |Altirolo Tessin N2 25.05.84
206 90.05.02 |Aubonne (€largissement Jura 1) Vaud N1 25.09.91
207 90.05.02 |Aubonne (€largissement Jura 2) Vaud N1 03.03.92
208 90.05.02 |Aubonne (élargissement Lac) Vaud N1 04.03.92
95 C-342 |Avangon (amont) Vaud N9 01.04.77
96 C-342 |Avangon (aval) Vaud N9 01.04.77
107 388/2 |Bahyse (amont) Vaud N9 03.08.72
106 388/1 |Bahyse (aval) Vaud N9 10.08.72
180 80.05.05 |Barboleusaz sur la Gryonne Vaud (Ollon-Gryon) 03.06.80
30 83.05.02 [Baye de clarens Vaud R.C.734 27.07.83
128 89.05.03 |Bernex OA 602 Geneve Nla 18.10.90
157 89.05.04 |Bois de la Grille OA608 Geneve N1 31.05.90
194 91.05.02 |Bois de rosset (essai 1, c6té nord) Vaud N1 11.04.91
195 91.05.02 |Bois de rosset (essai 2, c6té nord) Vaud N1 09.04.91
196 91.05.02 (Bois de rosset (essai 3, c6té sud) Vaud N1 08.04.91
197 91.05.01 [Bois de rosset (essai 4, c6té sud) Vaud N1 10.04.91
135 490 Brena (A-A) Neuchéitel N5 07.08.75
15 87.05.09 |Canal oriental Vaud N9 29.09.88
73 C-355 |Canal Oriental Vaud N1 15.06.79
65 80.05.08 |Chétel-st-denis Fribourg N12 04.07.81
98 C-344 |Chéne (amont) Vaud N1 19.07.78
97 C-344 |Chéne (amont)(biais) Vaud N1 18.07.78
62 80.05.04 |[Chéne II (amont) Vaud N1 13.10.82
63 80.05.04 |Chéne II (aval) Vaud N1 13.10.82
64 80.05.04 |Chéne H (aval, partie biaise) Vaud N1 13.10.82
131 435/2 |Chandelard (amont) Vaud N9 20.09.73
130 435/1 |Chandelard (aval) Vaud N9 27.09.73
201 91.05.03 |Chandoline-Sion Valais N9 16.10.91
80 C-338 |Chaney Fribourg N12 22.03.79
129 491/2 [Colombier (amont) Neuchitel N5 25.06.75
124 491/1 |Colombier (aval) Neuchitel N5 17.07.75
12 87.05.14 |Combes-Douay Valais All4 09.12.87
143 452 Conversion Vaud N9 17.10.73
111 396/2 |Comnallaz (amont) Vaud N9 19.07.73
110 396/1 |Cornallaz (aval) Vaud N9 12.04.73
105 387/2 |Cornallaz (amont) Vaud N9 19.07.73
104 387/1 |Cornallaz (aval) Vaud N9 12.04.73
59 80.05.02 |Coudray (amont) Vaud N1 06.10.81
61 80.05.02 |Coudray (amont, élargissement) Vaud N1 01.10.81
60 80.05.02 |Coudray (aval) Vaud N1 30.09.81
109 389/2 |Crau-Coulet (amont) Vaud N9 04.08.73
108 389/1 {Crau-Coulet (aval) Vaud N9 28.07.73
161 397/2  {Crau-Coulet (amont) Vaud N9 04.08.73
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N° Base | N° Affaire |Ouvrage Canton Route Date
données . Essai

160 397/1 |Crau-Coulet (aval) Vaud N9 28.07.73
75 C-318 [Cucloz Vaud Ni2 26.09.78
26 88.05.06 |Daillard Vaud N9 16.06.88
169 90.05.05 {Dala Valais Logche-Varone 22.11.90
83 C-312 |Day, pont du Vaud Lausanne-Vallorbe | 02.06.76
77 C-316 |Dengve Vaud N12 05.10.78
32 83.05.05 |Drance Valais Martigny-Gd St.Berd. | 22.06.83
47 81.05.06 |Drance (amont) Valais N9 13.07.81
48 81.05.06 |Drance (aval) Valais N9 13.07.81
44 81.05.04 |Evionnaz (amont, droite) Valais N9 16.07.81
45 81.05.04 |Evionnaz (aval, gauche) Valais N9 16.07.81
141 445/2  |Flon (aval) Vaud N9 07.06.73
181 445 Flon (aval) Vaud N9 06.06.73
166 C-358 |Fridolinsbriiecke Argovie B 518 07.08.79
36 82.05.02 |Galmiz Fribourg N1 29.07.82
33 83.05.07 |Goldswil Berne N8 13.10.83
41 82.05.05 |Grande combe Vaud N9 24.07.84
150 473/1 |Grande eau (amont) Vaud N9 01.08.74
151 473/2 |Grande eau (aval) Vaud N9 01.08.74
37 82.05.04 |Grandsonnet Vaud N5 02.02.84
50 81.05.11 |Granges (hauteur constante) Valais Grone-chalais-chippis [ 27.05.82
49 81.05.11 |Granges (hauteur variable) Valais Gréne-chalais-chippis | 27.05.82
153 475 Jonction d'Aigle Vaud N9 26.05.75
100 C-311 |L64 Teuftalbruecke Berne Lausne-Berne 25.05.77
162 457 Laderon est Neuchitel N5 27.08.74
81 C-309 ([Landeron est (FHC) Neuchétel NS5 12.05.76
82 C-309 |Landeron est (ouverte) Neuchitel N5 12.05.76
163 449 Landeron ou¢st Neuchétel N5 02.05.74
165 458 Landeron ouest (les bretelle) Neuchétel NS 25.04.74
164 458 Landeron ouest (pont principal) Neuchitel N5 25.04.74
119 412 Lendar Vaud R.C.773 15.06.74
14 87.05.06 |Lenremet Vaud N9 10.09.87

9 88.05.04 |Lizerne-Seba (amont) Valais N9 07.06.88
10 88.05.04 |Lizeme-Seba (aval) Valais N9 07.06.88
101 C-314 |Lutrive (Bretelle)(FHC) Vaud Lausanne-St.Maurice | 05.08.76
102 C-314 |Lutrive (Bretelie)(FHV) Vaud Lausanne-st.Maurice | 05.08.76
125 87.05.04 |Lutrive (amont) Vaud N9 14.06.87
136 439/1 |Lutrive (aval) Vaud N9 21.06.73
42 82.05.10 |Maladeire Fribourg Bulle-Boltigen 27.04.83
38 82.05.14 [Marguerite Valais Sion-les Hauderes 07.12.82
70 C-370 |Massongex Valais Massongex-bex 09.10.79
134 443 Mebre (aval) Vaud N9 09.05.73

1 88.05.05 |Morge Valais N9 05.05.88

5 88.05.11 |Mouilles Geneve Nla 17.11.88
170 88.05.08 |Orbe (pont 1) Vaud N9 13.06.89
17 88.05.08 |Orbe (pont 2) Vaud N9 11.05.89
172 88.05.08 }Orbe (pont 3) Vaud N9 05.07.89
173 88.05.08 |Orbe (pont 4) Vaud N9 04.07.89
174 88.05.08 {Orbe (pont 5) Vaud N9 30.05.89
175 88.05.08 |Orbe (pont 6) Vaud N9 01.06.89
34 83.05.06 |P. L Jonction d"Yverdon-ouest Vaud NS 02.11.83
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N° Base | N° Affaire |Ouvrage Canton Route Date
données Essai

19 85.05.06 |P.S. A114 sur CFF Valais N9 16.10.85
18 85.05.07 |P.S. A114 sur T9 Valais N9 16.10.85
20 86.05.11 |P.S.R.C.276C Vaud R.C.276 C 19.07.86
6 88.05.07 |P1.R.C. 252 Vaud N9 23.06.88
186 493 P.1. "BN" Saint-Blaise Neuchitel R.No1161 10.07.75
152 474 P.I Jonction d'Aigle Vaud N9 15.11.74
142 447 P.S. AF. 2701 Vaud N9 04.05.73
21 85.05.05 |P.S. A114 sur N9 Valais N9 10.10.85
187 84.05.09 |P.S. AOMC sur CFF section 931 Vaud N9 14.11.84
146 469 P.S. Chemin A F. 2702 Vaud N9 17.10.74
147 470 P.S. Chemin A F. 2703 Vaud N9 17.10.74
148 471 P.S. Chemin A F. 2704 Vaud N9 03.01.76
92 C-334 |P.S. Chemin de la tuiliere Vaud N12 13.05.77
210 93.05.05 |P.S. de V'Estivage Vaud Chemin de I'Estivage | 08.07.93
145 468 P.S. de I'hopital Vaud N1 15.08.74
189 C-337 |P.S.de laligne G.F.M. Bulle-Romont | Fribourg N12 27.11.77
154 496 P.S. des Fahys Neuchitel Lausanne-Bienne 12.11.75
122 419 P.S. des Grangettes Vaud N9 13.10.73
144 456 P.S. des Sauges Neuchitel N5 28.08.74
209 93.05.04 |[P.S. du Milieu Vaud Avenches-Salavaux | 08.07.93
204 92.05.02 |[P.S. Faoug-Chandossel Vaud Faoug-Chandossel 20.05.92
188 C-340 |P.S. G.F.M. la Gisetta Fribourg N12 13.10.77
191 C-350 |P.S. GFM Semsales-la verrerie Fribourg N12 05.12.77
203 92.05.01 |P.S. Greng-Clavaleyres Vaud Greng-Clavaleyres 20.05.92
190 C-357 |P.S. GFM Semsales-chétel-st.Denis Fribourg N12 23.11.78
68 89.05.05 |P.S. Pre-Berghem OA609 Geneve Nla 31.01.90
121 418 P.S.R.C. a Corsy Vaud Lausanne-St.Maurice | 24.06.73
24 85.05.20 |P.S. 280F Montcherand-Sergey Vaud N9 31.10.85
74 C-341 |P.S.R.C. 290 sur AR. Vaud N1 15.06.79
28 85.05.12 |P.S. R.C. 717 Sur CFF St-Tryphon Vaud N9 12.09.85
149 472 P.S.R.C. 721 Vaud N9 04.11.74
25 85.05.21 |P.S. R.C. Montcherand-Valeyres. Vaud N9 31.10.85
85 C-315 |P.S. Ried-Kerzers Fribourg |Geneve-St. Margrethen| 15.06.78
87 C-329 |P.S. Route du fenil Vaud NI12 15.09.77
23 86.05.15 |P.S. Sur N9 2 Vetroz Valais N9 13.11.86
51 80.05.07 |P.S.Morat-Beme Fribourg Morat-Berne 09.08.80
86 C-320 |P.S.R.C. 305 Jonction d'oulens Vaud N1 16.06.77
176 C-331 |P.S.R.C. 717 et AOMC sur AR Vaud N9 17.05.77
103 C-351 |P.S.R.C.Chatél-st-Denis- Semsales Fribourg N12 25.07.78
84 C-313 |P.S.R.C.251 Vaud N9 10.06.76
99 C-348 |P.S.R.C.293 Vaud N1 13.07.77
177 C-319 |PSR.C.734 Vaud N12 29.09.77
120 411 P.S.R.C.770 au Lendar Vaud N9 28.09.72
123 438 P.S.R.C.773 A Lutry Vaud N9 15.09.74
179 495 P.S.sur CFF Turtig-Raron Valais Turtig-Raron 19.08.75
39 82.05.11 |Palure (droite) Vaud N9 07.09.83
40 82.05.11 |Palure (rive, biais) Vaud N9 07.09.83
114 437/1 |Paudéze (amont) Vaud N9 21.03.74
115 437/2 |Paudeze (aval) Vaud N9 28.03.73
93 C-335 |Penthaz Vaud Lausanne-Beme 29.09.76
133 444/1 |Petause (aval) Vaud N9 26.04.73
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N° Base | N° Affaire {Ouvrage Canton Route Date
données Essai
69 89.05.07 |Platta-Herens Valais N9 21.09.89
205 92.05.08 [Pont OA405 Geneve Nla 26.11.92
11 87.05.11 |Pont sur RN, Lausanne-Vallorbe Vaud N1 22.09.88
13 87.05.10 |Pont sur la RN1,Vallorbe-Yverdon Vaud N9 29.09.88
43 82.05.06 |Praz Vaud N9 26.07.84
88 C-330 |Raffineries Vaud N9 17.03.77
117 481 Rampe Berne-st. Maurice. Vaud N1 15.08.74
116 467 Rampe st.Maurice-Ecublens Vaud N1 16.08.74
126 89.05.06 [Ravieres QA 610 Geneve Nla 06.04.90
71 C-369 |Rhéne Vaud Massongex-Bex 09.10.79
182 86.05.09 |Rhéne a Collonges Valais Vemayaz-Gare 19.05.87
dEvionnaz

185 86.05.07 |Rhéne A st.Triphon (ferroviaire) Valais All13 12.02.87
184 86.05.07 |Rhéne a st.Triphon (routiere) Valais All3 16.11.86
183 86.05.08 |Rhéne des Ronquoz Valais N9 20.11.86
178 85.05.02 |Rheinbriicke Diepoldsau St.Gall R.C41 08.08.85
22 86.05.04 |Riale di Gnosca, ponte sul Tessin N2 24.04.86
27 86.05.03 |Riale di Moleno Tessin N2 24.04.86
158 86.05.12 |Riddes (amont) Valais N9 29.04.88
159 86.05.12 |Riddes (aval) Valais N9 27.10.88
89 C-322 |Riddes (passage sur 'AR N9) Valais N9 28.04.76
91 C-322 |Riddes (passage sur le Rhéne)(FHC) | Valais N9 30.04.76
90 C-322 |Riddes (passage sur le Rhéne)}(FHV) Valais N9 30.04.76
202 92.05.04 |[Riddes-Leytron Valais Riddes-Leytron 01.07.92
112 398/1 |Rio d'enfer (amont) Vaud N9 22.08.73
113 398/2 |Rio d'enfer (aval) Vaud N9 29.03.73
79 C-339 |Rossens Fribourg N12 17.05.79
137 81.05.03 |Sablon Valais N9 01.07.81
76 C-317 |Saumont Vaud N12 05.10.78
155 504 Saxon (Caisson Hauteur Variable) Valais Saillon-Saxon 21.10.75
156 504 Saxon (Section pleine) Valais Saillon-Saxon 21.10.75
72 C-365 |Semsales(Rougeve) Fribourg N12 20.10.79
35 82.05.01 |Sierne II Geneve Geneve-Veyrier 20.07.83
138 80.05.09 |Sierre est (sur le Rh6ne,en caisson) Valais St.Maurice-Brigue 13.11.80
140 80.05.09 |Sierre est (Cité Sierre, lar_g. 18m) Valais St.Maurice-Brigue 13.11.80
139 80.05.09 |Sierre est (C6té Sierre, larg. 25m) Valais St.Maurice-Brigue 13.11.80
94 C-336 |Sionge Fribourg N12 03.11.76

7 88.05.09 |Soprapasso FFS Tessin Rodi-Airolo 03.11.88
192 497 Sorge Neuchitel R.No20 30.09.75
118 442 Sorge (aval) Vaud Lausanne-St.Maurice | 24.05.73
167 85.05.01 |St. Maurice (amont) Vaud N9 09.10.86
168 85.05.01 |St. Maurice (aval) Vaud N9 16.06.87
127 89.05.02 [St-Julien OA 407 Geneve Nla 06.12.90

2 80.05.01 [Talent (amorit) Vaud N1 30.09.81

3 80.05.01 [Talent (aval) Vaud N1 06.10.81
29 83.05.03 |Ticino Tessin N2 05.05.85
78 C-367 |Treéme Fribourg R.C.Bulle-Broc 04.10.79
46 81.05.05 |Trient Valais N9 08.07.81
132 436 Trois chasseurs Vaud N9 29.05.73
193 498 Vallée du Seyon Neuchitel R. No20 02.10.75
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N° Base | N° Affaire |{Ouvrage Canton Route Date
données ~ Essai
198 92.05.03 |Vauseyon Neuchatel Chaux de Fonds- 06.05.92
Neuchitel
67 78.05.01 |Veveyse de chitel Fribourg N12 11.07.79
66 80.05.13 |Veveyse de chatel-Acces A chatel-st- | Fribourg | Chétel.st.denis-RN12 | 10.10.81
Denis
4 80.05.03 [Veveyse de Fegire Vaud N12 21.10.81
8 88.05.09 |Viadotto di Rodi Tessin Rodi-Airolo 03.11.88
58 80.05.06 |Yverdon (entreroches) Vaud N5 17.06.82
52 80.05.06 |Yverdon (pont 1,ess. complet) Vaud N5 20.10.82
53 80.05.06 |Yverdon (pont 1,ess. reduit) Vaud N5 29.09.82
54 80.05.06 |Yverdon (pont 2) Vaud N5 20.10.82
55 80.05.06 |Yverdon (pont 3) Vaud NS5 16.09.82
56 80.05.06 |Yverdon (pont 4) Vaud N5 01.07.82
57 80.05.06 |Yverdon (pont 5) Vaud N5 24.06.82
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Annexe B
DEGRE DE SOLLICITATION SELON LA NORME SIA 160 (1989)

Longueur de la travée chargée [m]
20 | 25 ] 30 35 ] 40 [ 45 [ 50 | 55 [ 60 | 65 [ 70 | 75 [ 80 [ 100

6
7 1 x 2 camions
8

Largeur | 13 2 x 2 camions
(m] 14

16 2 x 4 camions

26 3 x 2 camions
28 3 x4 camions
30 4 x 4 camions

a) Schéma de chargement recommandé pour les ponts selon la portée et la largeur de la chaussée

pour un cas de charge symétrique par rapport a la mi-travée en utilisant des camions de 250 kN

Longueur de la travée chargée [m]
20 | 25 | 30 | 35 | 40 | 45 | 50 | 55 | 60 | 65 | 70 | 75 | 80 | 1060
042 [ 043 [ 042 J 058 | 0.60 | 060 | 0.60 | 059 | 0.58 [ 0.56 [ 0.55 | 0.54 | 0.52 | 0.47
0.40 { 040 ] 040 J 0.55 | 0.56 | 056 | 0.55 | 0.54 | 0.53 | 0.52 | 0.51 | 0.49 | 048 | 0.43

0.76 | 0.77 ] 0.75 § 0.52 | 0.53 ]| 0.53 [ 0.52 | 0.51 | 0.50 | 0.48 { 0.47 | 0.46 § 0.88 | 0.78

0.73 ] 0.74 ] 0.72 § 049 | 0.50 { 049 | 049 | 048 | 046 § 090 | 0.87 | 0.85 | 0.82 | 0.73
0.73 ] 074 ] 0.72 § 049 ] 0.50 | 049 | 049 | 048 | 046 J 090 | 0.87 | 0.85 | 0.82 | 0.73

0.71 | 0.71 ] 0.69 § 047 | 047 { 047 | 046 ] 0.90 | 0.88 | 0.85 | 0.82 | 0.80 | 0.77 | 0.68

12 1069 | 068 | 0.66 £ 0.90 | 090 | 090 | 0.88 | 0.86 | 0.83 [ 0.81 | 0.78 | 0.76 | 0.73 | 0.64
Largeur | 13 | 066 | 066 | 0.63 | 0.86 | 0.87 | 086 | 0.84 | 0.82 | 0.79 | 0.77 | 0.74 | 0.72 ] 0.69 | 0.61

[m] 14 ] 0.68 | 068 | 0.66 § 0.89 | 090 | 089 | 0.87 | 0.85 | 0.83 | 0.80 | 0.77 | 0.75 | 0.73 | 0.64
15 1066 | 066 | 0.63 § 0.86 | 087 | 086 | 0.84 | 0.82 [ 0.79 | 0.77 | 0.74 | 0.72 | 0.69 | 0.61
16 J 065064 | 0.62]0.83 { 084 | 083 | 0.81 | 0.79 ] 0.76 | 0.74 | 0.71 | 0.69 | 0.67 | 0.58
17 1063 {062 ] 060§ 0.81 | 081 | 080 | 0.78 | 0.76 | 0.73 | 0.71 | 0.69 | 0.66 | 0.64 | 0.56
18 062061058 4078|079 10771075{0731071]068]066]| 0641061 |0.54

19 1060 ] 059 ] 0.56]0.76 ) 0.76 } 075 ] 0.73 | 0.71 | 0.68 | 0.66 | 0.64 | 0.61 ] 0.89 | 0.77
20 088 |086)]082]074]074]073]0.71 | 068 ] 066 | 0.64 | 0.61 § 089 | 0.86 | 0.75
22 1084 (082}078]070] 070 ] 068 | 0.66 | 0.64 | 0.62 § 0.90 j 0.86 | 0.83 | 0.80 | 0.69
24 1081 /078074066 | 066 065] 0.63 | 0.61 § 0.88 { 0.84 | 081 | 0.78 | 0.75 | 0.65
26 §0.77 [ 075 ] 071 ]0.631063] 06108 | 086 ] 083|080 [076]074] 071 ] 0.82
28 0741072068090 (089 ]0871084]0811078] 0750721 069}%08 | 0.77
30 | 072|069 f065]0.8 085 ] 083|080 077074071069 §088]084]073

|l L
=lse |oo [w|e

b) Degré de sollicitation correspondant au schéma de chargement (a) par rapport a la charge de la
sécurité structurale de la norme SIA 160. La travée chargée est considérée comme une poutre

simpie
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Annexe C
TECHNIQUE DE MESURE PAR ULTRASONS

La procédure décrite ci-apres doit étre appliquée pour garantir la fiabilit€ des mesures par
ultrasons. La figure C.1 montre la disposition des palpeurs dans les deux méthodes de

transmission directe et indirecte a travers 1'élément mesuré.

L | |

v e o s T e l- e el e B -

Ve, o.‘: ‘; ..’: ° :.'.." so o .'? °, ..': ". .,v: . ."’.‘... <o e Vo
° 670 o = g . (* L ss o-0 " atve e - Vo sl 6o e-o
I

Transmission directe Transmission indirecte

Figure C.1: Technique de mesure directe et indirecte

Les étapes suivantes doivent étre effectuées :

1) Choix des zones de mesure

Une inspection visuelle préalable aux mesures doit étre effectuée pour choisir des zones ayant
une surface lisse, propre et dépourvue de fissures. Des mesures complémentaires par
sclérometre peuvent €tre effectuées pour tester 'homogénéité du béton et aider a choisir des

zones représentant au mieux le béton de I'ouvrage.

2) Détection de I'armature

L'armature doit étre détectée ct évitée pour garantir que 'onde émise passe dans le béton et
non dans l'acier, la vitesse du son dans l'acier (5850 m/s) étant supérieure a la vitesse dans le
béton (4500-5300 mv/s). Quand 1'évitement de ['armature est impossible, il faut en tenir compte
dans l'analyse des résultats en calculant la vitesse du son dans le béton en tenant compte de la

distance parcourue dans l'acier et la distance parcourue dans le béton.

3) Maillage et choix des points de mesure
Dans le cas de la transmission directe, deux mailles paralleles sur les deux cotés de 1'élément

doivent étre dessinées avec précision, afin de garantir que la distance parcourue par l'onde est



-138-

uniforme et égale a I'épaisseur de I'élément. Les mailles doivent éviter l'armature et les

irrégularités de la surface.

4) Application de liant entre les palpeurs et le béton

Une couche de graisse, de bentonite ou autre liant doit étre utilis€ée pour garantir le bon
contact entre les palpeurs et la surface du béton. La quantité du liant doit se limiter au
minimum nécessaire pour ne pas augmenter le temps de parcours, surtout pour les élément de
faible épaisseur. La bentonite a été utilisée dans le cadre de cette recherche, parce qu'elle n'a
aucun effet nocif sur le béton et qu'elle garde sa consistance longtemps sans sécher, ce qui
garantit un bon contact entre les palpeurs et la surface du béton. Signalons enfin qu'il est
parfois nécessaire de mettre davantage de bentonite que souhaité, au cas ou la surface n'est pas
parfaitement réguliere. Cela améliore le contact et diminue malgré tout le temps de parcours.

Au cas oil la surface du béton est tres irréguliére, il est nécessaire de la poncer.

S) Mesure de la distance de parcours des ondes

Les tolérances dans les dimensions des €léments de la structure sont une source d'erreur. La
distance de parcours ne peut pas étre considérée comme la valeur indiquée dans les plans. Il
faut mesurer 1'épaisseur de 'élément dans la zone de mesure, et vérifier également la précision
du coffrage. Cela peut étre effectué en vérifiant le parallélisme entre les deux surfaces de
I'élément pour déterminer au mieux la distance de parcours de 1'onde a I'endroit des points de

mesure. Des entretoises avec trou d’homme permettent une mesure aisée de 1'épaisseur.

6) Lecture du temps de parcours

Le temps nécessaire a I'onde pour traverser le béton situé entre le palpeur émetteur et le
palpeur récepteur est affiché directement par 1'appareil de mesure (PUNDIT dans le cadre de
cette recherche). La lecture doit étre effectuée apres la stabilisation du chiffre affiché. Dans le
cas ou l'affichage oscille entre deux limites, la lecture adoptée est la moyenne de celles-ci.
L'appareil doit étre calibré avant la prise des mesures au moyen d'une barre de calibrage dans
laquelle le temps de parcours est connu. Un recalibrage aprés une heure d'utilisation est

recommandé par le fabricant, ce qui est tout a fait suffisant.
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Annexe D
PARTICIPATION DES PARAPETS MASSIFS A L'INERTIE

Cette annexe montre les résultats d'une étude paramétrique sur la participation des parapets
massifs a l'inertie de la superstructure en fonction de sa géométrie. Cette étude a été effectuée
sur la base de 88 ponts analysés dans la base de données, en utilisant leurs vraies dimensions.
Des parapets massifs d'une hauteur h=110cm et d'une épaisseur b=25cm avec un
coefficient d'efficacité de 0.67 ont ét€ supposés exister sur chaque pont. L'augmentation de
l'inertie due aux parapets (Eq. D.1) a éié calculée pour chaque pont. L'augmentation moyenne

pour tous les ponts du méme type de section transversale a été calculée également.

N,
Augmentation de I' inertie = == PR (D.1)
section sans parapets

D.1. Participation des parapets en fonction de la largeur du tablier
L'augmentation de l'inertie due aux parapets donnée plus haut varie d'un pont a l'autre en
fonction de la géométrie de la section transversale. L'influence de la largeur du tablier sur

'augmentation de I'inertie due aux parapets a été calculée en fonction de la largeur de tablier.

: N
Augmentation de Iinertie [%] Parapets: b = 25, hp,, = 110 cm, efficacité = 0.67

140 — T T —— ——1
: \ .| —e— 8 ponts pleine ~—
120 | : —Xx—— 38 ponts section ouverte -Trr
] L || —— 30 caissons hauteur constante | G |
00 : ; : \\ —&—— 12 caissons hauteur variable T =X
80 — -
60 : H : : :
3 I f i :
40 S O T B = B e -t
- I s o o N
20 : ‘b\"\g ;
: i T R Y ———_ o N
ol — —_—
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30
Largeur du tablier [m]

Figure D.1: Influence des parapets de 25 x 110 cm sur 'inertie des ponts en fonction de la largeur

de la section transversale
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L'augmentation de l'inertie due aux parapets a €té calculée en variant la largeur du tablier. La
hauteur de la section, les épaisseurs des dalles supérieures et inférieures, I'épaisseur des ames
et le nombre d'dmes sont restés inchangés. La figure D.1 montre 1'augmentation de l'inertie
due aux parapets en fonction de la largeur de tablier. Chaque point sur les différentes courbes
de cette figure est la moyenne de toutes les augmentations concernant les ponts du méme type

de section transversale.

D.2. Participation selon la largeur et Ia hauteur des caissons

L'influence des parapets sur l'inertie a été calculée en fonction de la largeur du tablier et de la
hauteur de la section. La largeur du tablier a été variée entre 8 et 30 m. La hauteur de la
section a été variée entre 1 et 3 m. Les épaisseurs des dalles supérieures et inférieures ainsi
que 1'épaisseur des 4mes ont été gardées inchangées. Les mémes parapets 110 x 25 cm ont été
supposés existants sur les ponts avec un taux d'efficacité de 0.67. L'augmentation moyenne de
I'inertie a été calculée sur les 30 ponts caissons d'une hauteur constante. La figure D.2 montre
l'influence des parapets sur l'inertie des ponts caisson a hauteur constante en fonction de la

largeur du tablier et de la hauteur de la section transversale.

Augmentation de l'inertie [%)]

Parapets: b = 25, h par= 110 cm, efficacité 0.67

90 : : : : : I
h=1m N
80 - d : 30 caissons hrzrrrzy gy s
70 \
60 ' '
50 1
40 Ch=15m
30 ( h=om )
20 h=25m
10 L
0

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30
Largeur du tablier [m]

Figure D.2: Influence des parapets de 25 x 110 cm sur l'inertie des ponts caissons a hauteur

constante en fonction de la largeur du tablier et de la hauteur de la section transversale
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D.3. Participation selon la largeur et la hauteur des ponts dalles

L'influence des parapets sur l'inertie des ponts dalles a €té également étudiée en fonction de la
largeur du tablier et de la hauteur de la section transversale. La largeur du tablier a €té variée
entre 8 et 30 m et la hauteur h entre 0.5 et 1.5 m. L'augmentation moyenne de I'inertie due aux
parapets a été calculée sur la base de 8 ponts dalles. La figure D.3 montre l'influence des
parapets sur l'inertie des ponts dalles en fonction de la largeur du tablier et de I'épaisseur de la

dalle.

Augmentation de l'inertie [%)]
200
180 ¢
160 +-
140 + :
100

ol N ——

Parapets: b = 25, hp,a= 110 cm, efficacité = 0.67
H : T : H I H 1

8ponts dalles A mmmm— g:"

60 \‘\\“\\\ T
40 Joo — |
: f : T ——

0 e —

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30
Largeur du tablier [m]

Figure D.3: Influence des parapets de 25 x 110 cm sur l'inertie des ponts dalles en fonction de la

largeur du tablier et de 1'épaisseur de la dalle
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de la nigidité€ k des 210 ponts. La moyenne des rigidités

k=
es ponts dans la base de données est de 234 kN/mm.

Annexe
CLASSES DE RIGIDITE

fleche d'un millimetre (Equation

de classement de la rigidité des ponts est
Wes [mm] : fléche & mi-travée chargée.

ou: F[kN]: charge appliquée lors de I'essai;

force nécessaire pour produire une
La figure E.1 montre la distribution

Un critere

tante

K [kN/mm]

Valeur moyenne K = 234 [kN/mm)
k pour l'ensemble des ponts dans la base de données

Le tableau E.1 montre la valeur moyenne et I'écart type de la cons

différentes cat

M» b %//////M////%s m

égories des ponts.
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Systéme Poutre Haubané | Arc | Total

statique

Section Caisson | Caisson | Dalle | Section | Section

hauteur | hauteur ouverte | mixte
constante | variable

Nombre 52 25 28 72 23 5 5 210

Moyenne E 255 97 319 300 83 24 166 234
w
Ecart-type 124 66 197 189 45 17 71 174

Tableau E.1: Moyenne et écart type de la constante de ressort k pour les différentes catégories des
ponts
Selon ce critére un classement est proposé par Ladner (tableau E.2) [98]. Ce classement est

basé sur une étude comprenant 330 ponts suisses.

Classe souple moyen rigide trés rigide

F

k= [(kN/mm] k <100 100<k <250 | 250<k <400 k >400

mes

Tableau E.2:  Classes de rigidité selon Ladner

L'avantage de ce classement est sa simplicité en tani que parametre réprésentant I'élasticité
des ponts. Par contre cette méthode ne se référe pas a une charge définie dans sa valeur ou sa
disposition. L'adoption d'une fléche sous charge équivalente a la charge de la norme donnera
un critere plus homogene. De plus, ce classement surestime la rigidité d'un pont large par
rapport a un autre pont moins large mais avec la méme rigidité par métre de largeur. Enfin,
certains ponts ont été fissurés sous la charge d'essai et la fleche n'a pas augmenté lin€airement

avec la charge, ce qui rend inapplicable la notion de constante de ressort.

Un autre critére de classement de la rigidité des ponts est le rapport entre la fleche et la portée.
La figure E.2 montre le rapport entre la portée maximale et la fleche pour les 210 ponts testés.
La fleche utilisée dans la figure correspond a la charge représentative de la sécurité

structurale. Selon Markey [113], cette charge provoque des moments supérieurs d'environ
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20 % aux moments provoqués par la charge de 1'aptitude au service dans la plupart des ponts

testés.

Nombre de ponts

] 7 7
-] 7%%%7
1IN m

1000 2000 3000 4000 5000 6000 7000 8000 9000 10000
Portée / Fléche

Figure E.2: Rapport de la portée £ sur sa fleche w: ( —f—)
w

On constate que les ponts, toutes catégories confondues, sont largement plus rigides que la
limite exigée par la norme. La moyenne du rapport de la fléche sur la portée est d'environ
1/4'300. Le tableau E.3 montre la moyenne et I'écart type du rapport portée sur fléche pour
les différentes catégories des ponts. On constate que seuls les ponts haubanés risquent de ne

pas remplir les exigences de la norme SIA 160.

Systeme Poutre Haubané| Arc | Total
statique
Section Caisson | Caisson|{ Dalle | Section Segtlon
hauteur | hauteur ouverte | mixte
constante | variable
Nombre 52 25 28 72 23 5 5 210
Moyenne _f_ 5217 2'567 4786 4'989 1'696 619 5470 | 4'277
w
Ecart-type 2'158 1287 3’158 2'400 636 278 2'877 2'577

Tableau E.3: Moyenne et écart type du rapport portée sur fleche pour les différentes catégories des

ponts




-146-

Si I'on combine ces deux critéres de rigidité (figure E.3) et si 1'on n'applique que le classement
selon la constante de ressort, on constate l'insuffisancz d'un tel classement. Un pont avec une
fleche sur portée de 1/8'000 est classé d'une rigidité moyenne, tandis qu'un autre pont avec

une portée sur fleche de 3'500 est classé trés rigide.

Constante du ressort [kN/mm]
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: [

5 § : : e ° o

500 ; é o % A o % . @y
e

300 1 Rigide
. [ X ]

290 ioye]

100
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Portée / fleche

Figure E3: Classement de Ladner selon la constante du ressort k avec le rapport portée sur fleche

¢l
— des ponts dans 1a base de données
w

1l parait ainsi logique de définir un classement de rigidité dépendant a la fois du rapport portée
sur fleche et de la constante de ressort du pont. Le rapport portée sur fleche représente un
critetre de confort des passagers et véhicules, alors que le rapport charge sur fleche k
représente la rigidit€é du pont en tant que structure, dépendant de l'inertie de la section

transversale et du systéme statique.

La figure E.4 montre le rapport portée sur fleche avec la constante de ressort k des ponts dans

la base de données avec les classes de rigidité proposées.
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Figure E.4:

Selon le nouveau classement proposé, la figure E.5 montre tous les ponts considérés comme

souples dans la base de données. Cette classe comprend tous les ponts haubanés, 1a moitié des
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ponts mixtes et 40 % des ponts en caisson a hauteur variable construits par encorbellement.
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Figure E.5: Les ponts classés comme souples dans la base de données selon le nouveau classement
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Aucun pont dalle n'est présent dans cette catégorie des ponts souples et trés peu de ponts a
caisson a hauteur constante ou a section ouverte. Le pont arc qui figure dans cette catégorie

est un pont mixte acier-béton destiné a la fois au trafic routier et ferroviaire.

Pour les ponts essayés par I'TBAP, seuls les ponts haubanés présentent des fleches importantes
par rapport a leur portée. Pour cette catégorie de pont, une investigation future est nécessaire
pour établir des critéres adéquats pour la limitation des fleches. De tels critéres découleront
des conséquences d'une grande fléche sur le comporterment dynamique et statique de 1'ouvrage

ainsi que sur le confort des usagers.
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