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Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

Préface

Notre unité « Béton armé et précontraint » (IBAP) de I'Institut de Statique et Structure
(ISS) s’est toujours investi en priorité dans la recherche liée a ’aptitude au service. Clest
ains1 que nous avons grandement contribué dans le cadre du Comité Euro-international
du Béton (CEB) au développement d’une loi moment-courbure en présence ou non d’un
effort normal de compression. Ces lois, valables pour une charge instantanée ou
permanente donnée, ne sont pas sans autre applicables a des histoires de charge et
decharge compliquées telles que rencontrées dans les ponts. En effet, ceux-ci sont
sollicités, en dehors des charges permanentes, par des charges de trafic et des gradients de
température variables.

L'IBAP ayant souvent été confronté i des pathologies de ponts ol apparaissent des
fleches imprévues qui continuent a croitre au-delad d’une période de dix ans, J.-D. Rotilio
a entrepris d’en étudier la cause. Son travail, tant théorique qu’expérimental, a permis de
mettre en évidence une branche descendante de la relation moment-courbure provenant
d’un comportement non élastique. Cette branche, également valable en présence d’un
effort normal engendrée par une précontrainte, constitue la contribution essentielle 2
Pexplication du phénomeéne d’accroissement des fléches en plus du phénoméne bien
connu du fluage du béton. Il s’agit d’un effet irréversible supplémentaire lié a
endommagement d’un élément fissuré en béton soumis a des actions variables. Celles-ci
ont par ailleurs fait 'objet de sa part d’une étude poussée lui ayant permis de proposer
des valeurs concrétes simples et applicables pour I'ingénieur projeteur.

Ce travail de thése contribue a résoudre un probléme complexe et délicat. J.-D. Rotilio a
su le mener a bien avec beaucoup de compétence, d’engagement et de ténacité.

Nous lui souhaitons plein succés dans son avenir professionnel.

Professeur R. Favre
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Version abrégée

L'apparition de déformations excessives dans le temps sur des ouvrages d'art en béton
partiellement précontraints a mis en évidence la difficulté de concevoir des structures
durables au comportement satisfaisant a long terme. Les déformations excessives sont le
résultat d’une dégradation incontrdlée de la qualité de l'ouvrage dans le temps.
L’apparition des déformations excessives souléve deux questions :

e Un ouvrage qui s’est trop déformé estil toujours apte & remplir la fonction pour
laquelle il a été réalisé ?

e Si les ponts se dégradent plus vite que prévu alors comment modifier la conception
pour améliorer le comportement dans le temps des ouvrages ?

Pour répondre a ces deux questions il faut parvenir a2 comprendre la dégradation. Dans le
cadre de ce travail nous nous sommes attachés i étudier une manifestation de la
dégradation que sont les déformations a long terme sous I'influence d’actions variables.
Par actions variables sont désignées les variations journaliéres de la température, les
changements du volume global de trafic et les convois exceptionnels ou lourds.

Notre travail s'occupe donc de la contribution supplémentaire éventuelle des actions
variables aux déformations a long terme sous charges permanentes. Le double objectif est
de parvenir 4 une prévision plus fiable du comportement des ouvrages et de fournir un
feed-back pour en améliorer la conception. Le but général est d’améliorer la qualité des
ouvrages dans le temps.

L’étude des déformations a long terme sous actions variables s’est concrétement axée sur
la loi moment-courbure avec décharge. Le manque de références existantes, notamment en
présence d’un effort normal de compression (précontrainte), nous a poussé 4
entreprendre de nouveaux développements. Pour cela nous nous sommes basé sur une
démarche expérimentale et théorique. Aprés avoir réalisé une campagne d'essai sur des
poutres précontraintes soumises a un chargement cyclique dont la loi moment-courbure a
été enregistrée, nous avons développé un modéle numérique pour calculer les courbures
en tenant compte des actions variables. Une fois le modéle validé, il nous a permis, grace
a une étude parameétrique, de parvenir & une proposition de formulation de la loi
moment-courbure avec décharge en présence d'un effort normal. Le modéle de calcul
tient compte du comportement des matériaux et de leur interface sous actions variables.
D’un autre c6té nous avons entrepris une étude dans le but d’estimer les actions variables
effectives, Cest-a-dire les gradients thermiques dans les ponts, le trafic suisse et européen
ainsi que les convois exceptionnels. Cette étude nous a, par ailleurs, amené a proposer des
facteurs correctifs des charges des normes SIA afin de mieux correspondre a la réalité des
actions variables. Si les charges de trafic telles que spécifiées dans la norme sont plus
importantes que les charges réelles, le gradient thermique de la norme est insuffisant.

La connaissance des actions variables appliquée au comportement du béton précontraint
sous action variable nous a permis de fournir des indications pour le choix du taux de
précontrainte et de définir une marche a suivre pour le calcul des déformations a long
terme d’un ouvrage avec prise en compte des actions variables.
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Summary

Excessive deformations of concrete bridges pointed out the difficulty of conceiving
durable structures with a satisfying behaviour in time. Excessive deformations are the
result of an uncontrolled degradation of the quality of the structure. The occurrence of
such deformations rises two questions:

e In the case of an existing bridge exhibiting excessive deformations, can the bridge still
be kept in function?

o If the degradation of bridges is faster than expected, then what should be changed in
the conception in order to improve long term behaviour of bridges?

To answer theses two questions, it is necessary to understand the process of the
degradation. In this work the degradation was studied through the long term
deformations under variable actions. By variable actions are meant daily changes in
temperature and traffic volume, as well as special convoys.

The goal of our work is to understand the additional contribution of variable actions on
long term deformations. Then thanks to this knowledge a better prediction of the
behaviour of the bridges is possible. Moreover, through a feed-back process, some
indications for a better conception can be worked out. The general goal is to aim at a
better quality of bridges in time.

The study on long term deformations is focused on the moment-curvature relationship
with an unloading branch. The lack of references in that field, especially with a
compressive normal force (namely prestress), encouraged us to undertake some
developments. We based our work on an experimental study and on a numerical one.
After having performed tests on prestressed concrete beams on which the moment-
curvature relationship was measured, we have developed a numerical model to compute
the curvatures taking a variable action into account. Once the model has been checked, it
allowed us to perform a parametrical study which ended up in a proposition of a
moment-curvature relationship with an unloading branch suitable for reinforced and
prestressed concrete. The numerical model takes into account the behaviour of concrete
and of the interface steel-concrete under a variable action.

A part from the moment-curvature relationship, the effective variable actions were
estimated, that is to say the thermal gradient, the Swiss and European traffic, as well as
special convoys. This study allowed us to propose corrections of the actions specified by
the Swiss Code in order to better suit the actual actions. If the traffic load is
overestimated by the Code, it underestimates the thermal gradient.

The knowledge of the effective intensity of variable actions applied to the behaviour of
prestressed concrete under variable actions, allowed us to give some indications for the
choice of the prestressing level. Moreover, we were able to propose a method to compute
the long term deformations taking the contribution of variable actions into account.
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« Le futur n’est plus ce qu’il était »
Paul Valery

1. Introduction

Le travail de thése présenté ici constitue une des deux parties d'un travail de recherche qui
porte sur "le comportement a l'état de service des ponts routiers sous actions variables”.
L'autre volet de ce projet de recherche traite de la fissuration a I'état permanent des ponts
routiers en béton précontraint sous actions variables et fait 'objet du travail de thése de
Pierre Laurencet (2 paraitre courant 1999).

Comportement a I’état de service
des ponts routiers en béton précontraint
sous actions variables

Déformations a long terme Fissuration a I’état permanent
(These Rotilio) (Thése Laurencet)

J

figure 1: Cadre du travail

De ce qui préceéde, apparait que nos deux sujets couvrent des domaines communs et
voisins ce qui a donné lieu & de nombreuses interactions entre nos deux travaux. Les
parties communes n'ont été traitées qu'une seule fois et ont été réparties en fonction des
caractéristiques propres des sujets. Dans ce texte, nous attirerons l'attention du lecteur 2
chaque fois que ce cas de figure s'est présenté.

Dans le domaine des ponts en béton, les déformations instantanées ne constituent que
rarement, voire jamais, un critére limitatif lors de la conception de l'ouvrage. Par contre il
en va autrement des déformations i long terme. A Porigine, le souct principal a été de
garantir une capacité portante suffisante. Le comportement i l'état de service d'un
ouvrage ainsi que sa durabilite, sont des préoccupations qui sont venues se greffer
ultérieurement, lorsqu'un "vieillissement" trop rapide a été constaté ou lorsqu'une
déficience de comportement - malgré une capacité portante suffisante - a nécessité une
réparation, voire l'abandon prématuré de l'ouvrage. De nos jours il est largement reconnu
que l'exploitation d'un ouvrage se justifie par une adéquation dans le temps aux actions
des sollicitations, ainsi qu'aux critéres de confort et de sécurité des usagers. Cela implique
que la dégradation inévitable d'un ouvrage n'affecte pas pendant la période d'exploitation
voulue, le niveau minimum de qualité requis.
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Qualité de I’ouvrage

T

Endommeigement rapide

Endommagement lent

Niveau minimum
N

XN
N
XN

Temps

figure 2: dégradation d'un ouvrage dans le temps

La dégradation d’un ouvrage pose deux questions :

En présence d’un ouvrage qui s’est trop déformé, est-il toujours apte & remplir la
fonction pour laquelle il a été réalisé ? Cette interrogation se situe a un temps
généralement assez éloigné de la date de construction de I'ouvrage et implique une
évaluation de I’état du pont qui peut ex1gef le recours a des études poussées. Cela
suppose que les phénomeénes responsables ':de la dégradation sont identifiés et si
possible quantifiés. |

Si les ponts se dégradent plus vite que prévu alors comment modifier la conception
pour améliorer le comportement dans le temps des ouvrages? Pour parvenir a
répondre i cette question, la conception (entendue au sens large, c’est-a-dire y compris
le dimensionnement) doit s'enrichir de l'enseignement rétroactif (feed- back) apporté
par l'étude de I'évolution dans le temps du comportement des ouvrages ainsi que des
meécanismes impliqués. |

D'une maniere générale, le scénario a éviter, est c!elui de la démolition ou de l'abandon de
l'ouvrage, voire de la réparation. Le but est de parvemr a la meilleure rentabilisation du
capital investi au départ. Or sans parler de démolition, une dégradation excessive de
'ouvrage qui va nécessiter une réparation ou unlgrand nombre d'interventions, peut étre
synonyme de coits trés élevés (intervention difficile et massive, études trés poussées,
technologie sophistiquée). Il faut donc mieux concevoir, mieux réaliser, mieux entretenir.
Signalons en passant que, malgré I'évidence de ce propos, & I'heure actuelle, les cofits de
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maintenance sont souvent sous-estimées, si pas. 'simplement négligés, durant les phases
initiales du projet. ,

Que l'on veuille répondre a la premiére ou a la seconde question, il faut préalablement
comprendre la dégradation de 'ouvrage ; son origine, la maniére dont elle se développe.
En ce qui concerne la premiére question, il; est en effet nécessaire de reconnaitre
correctement ’état du pont afin de définir la bonne stratégie d’action et éviter ainsi une
décision erronée ou inappropriée. Quant i la deuxiéme question, une conception qui
inclut des le départ un phénomeéne qui agit réellement sur un ouvrage, garantira un
meilleur comportement dans le temps. Notre travail s’inscrit dans la perspective de cette
double interrogation, dans la mesure ot nous étudions I'influence sur la dégradation des
ouvrages d’'un phénomeéne pour l'instant non considéré. Le but est de parvenir & une
évaluation plus fidéle du comportement des ouvrages et, sur la base de cette connaissance,
de fournir des indications rétroactives au niveau du dimensionnement.

Dans le cadre de notre travail, notre propos n'est pas de traiter la dégradation dans sa
globalité, mais de nous focaliser sur 'une de ses manifestations au niveau de I'ouvrage, a
savoir les déformations 4 long terme sous charge permanente. Par ailleurs, nous ne
considérons pas tous les phénomeénes responsables de la dégradation des ouvrages, mais
nous nous intéressons exclusivement a un phénomeéne mal connu et peu étudié qui est
susceptible de provoquer et d'accélérer la dégradation d'un ouvrage, a savoir les actions
variables. Par actions variables, sont désignées les variations journaliéres de la
température, les changements du volume global de trafic et les convois exceptionnels ou
lourds. Les variations de température et les changements du volume total du trafic sont
des actions répétées et variables dont la fréquence d’application est petite puisqu’elle est
d’un cycle par jour. Le nombre de cycles total ipour ces deux actions est de 'ordre de
grandeur de quelques milliers sur la vie d’un ouvrage. Il ne s’agit donc pas de charges de
fatigue (plusieurs millions de cycles et fréquencfe élevée >2 Hz). Notre propos icit n’est
donc pas d’observer I'effet d’'une accumulation rapide de charge de trafic afin d’étudier la
résistance du béton 2 la fatigue. Signalons qu’une thése est actuellement en cours d 'EPFL
sur ce théme [58]. En ce qui concerne les convois exceptionnels ils représentent une
action plus rare que les deux précédentes et par conséquent le nombre de répétition est de
Pordre de quelques dizaines. En résumé les actiéns variables qui nous occupent ici sont
des actions quotidiennes qui intéressent I’ aptltude au service des ouvrages d’art en béton.
Rappelons que ce sont les déformations a long ; terme sous charge permanente qui nous
occupent icl. |

L’intérét d’étudier la contribution des actions \}ariables aux déformations a long terme
trouve son origine d’une part dans l'observatiorl'l, maintes fois répétée de par le monde,
d'un accroissement dans le temps des déformations sous charges permanentes des ponts
en béton précontraint et d’autre part dans I'incapacité de pouvoir expliquer totalement de

tels comportements avec les théories actuelles.

L’apparition de déformations excessives résulte en une perte de la planéité de la chaussée
dont la continuité est interrompue.

|
|

i
|
I
|
|
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Figure 3 : déformations excessives d’ouvrages d’art

Ci-dessous a la figure 4, est représentée I'évolution dans le temps de la fleche du pont de
Nordsund (Norvege) qui a nécessité un renforcement. On remarquera I'allure de la
progression des fleches qui continue d’augmenter méme aprés 15 ans. Ce cas ne constitue
pas une exception. Geographiquement parlant, ce type de comportement s'est vérifié a
Iéchelle mondiale, la Suisse n’étant pas épargnée [Vitek 263]. La proportion d’ouvrages
d’art concernés par des problémes de déformations excessives a long terme n’est
cependant pas majoritaire.
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figure 4: deformations excessives du pont de Nordsund [d’apreés Viték 263]
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Que les déformations d’un ouvrage évoluent dans le temps n’a rien de surprenant, C’est
méme un phénoméne attendu, dans la mesure ou le béton flue. Cependant les
déformations mesurées sur certains ouvrages ne peuvent pas étre reconstituées malgré la
prise en compte du fluage. Les déformations excessives observées sur les ouvrages sont
difficiles & expliquer d’une part a cause de leur ampleur et d’autre part a cause de leur
cinétique. En effet si le fluage était ['unique responsable des déformations excessives, alors
une stabilisation du phénomeéne devrait étre observée aprés une période ne dépassant pas
la premiére décennie. Or les déformations excessives observées ne montrent parfois aucun
signe de stabilisation. En somme, le fluage ne peut pas étre retenu comme la seule et
unique cause des déformations excessives car il ne permet pas d’en expliquer d’une
part ampleur et d’autre part la cinétique.

La raison de I'incapacité a expliquer les déformations excessives observées peut dériver du
fait que le fluage dure en réalité plus longtemps que ce qui est actuellement admis [261].
Cela semble plausible dans la mesure ou les théories classiques du fluage sont basées sur
des résultats de laboratoire obtenus sur des éprouvettes de béton de petites dimensions,
alors que les épaisseurs de béton rencontrées dans les ouvrages peuvent étre
considérablement plus importantes, comme par exemple la dalle inférieure sur appui
d’un pont a inertie variable. Or il est connu que le fluage est plus lent dans un élément
plus épais et qu’il dure plus longtemps.

Par ailleurs de tels comportements insatisfaisants peuvent difficilement étre ramenés a
une seule cause, mais sont probablement le résultat d'une combinaison de plusieurs
facteurs, responsables de la détérioration de l'ouvrage. Dans le cadre de ce travail nous
étudions un de ces facteurs, a savoir 'effet des actions variables, et cherchons a établir
dans quelle mesure il contribue a 'accroissement des déformations a long terme.

Actuellement les déformations a long terme, 4 un temps «t», sont calculées en
considéerant les charges permanentes et ’action du fluage. Ci-dessous a la figure 5 a), on
lustre cela sur un diagramme moment-courbure ou la déformation 2 long terme est
désignée par W |, \me - La contribution supplémentaire provenant des actions variables,
qui accroit les déformations est représentée a la figure 5 b). Le fait de charger et décharger
la structure se traduit par l'apparition d’une courbure supplémentaire (¥, ) car la
décharge ne se produit pas le long de la branche de montée en charge. La contribution
des actions variables est dictée par la branche descandante. Par ailleurs, ici apparait
d’emblée une hypothése fondamentale de notre étude qui est de découpler le
comportement dii au fluage de celui sous chargement variable. Ainsi le « long terme » est
dissocié de « I'instantané ». Comme nous le verrons plus loin, c’est la démarche qui est
actuellement proposée par le Code Modéle CEB-FIP 90. Notre travail consiste a étudier la
part attribuable aux actions variables, en d’autres termes a étudier la partie droite de la
figure 5 b) et plus précisemment la branche descandante suivie lors de la décharge.
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figure 5: courbure a long terme, @ un temps « t» a) sans action variable b) avec
action variable '

L’intérét pour les actions variables en tant que cause possible de I'accroissement des
déformations a été motivé par l'idée qu'une grande répétition de charges ou actions
journaliéres (ou dites "de service") puisse générer 4 long terme des déformations
irréversibles suite & une accumulation de petites ‘déformations dues a la non élasticité de
la structure. Nous pouvons anticiper qu'outre [’effet d’accumulation des déformations
sous action répétee, 1l s'est avéré, au cours de notre travail, que le fait de charger et
décharger une structure fissurée engendre des déformations irréversibles dés le premier
cycle. La présence ou I'absence de la fissuration est un parameétre essentiel, dans la mesure
ou elle affecte directement et grandement la rigidité. Or la présence plus ou moins
importante sous charges permanentes de fissures est parfois sciemment acceptée par le
choix d’une précontrainte partielle. Un des buts de ce travail est également d’étudier
Iinfluence de la quantité de précontrainte et dé la présence de la fissuration induite sur
les déformations a long terme. Si nous parvenons a établir un lien entre la quantité de
précontrainte et I'importance de la contribution des actions variables aux augmentations
des déformations 4 long terme, alors nous pourrons préconiser des quantités de
précontrainte minimales a ne pas dépasser afin de garantir un comportement satisfaisant
dans le temps (« feed-back »). ;

i
L'effet des actions variables sur les déformations a long terme, sujet de notre travail,
trouve sa place parmi les multiples causes envisageables & l'origine des accroissements
excessifs des déformations. D'une maniére générale, l'origine des déformations excessives
a long terme dans les ouvrages en béton peut étre multiple. Nous avons vu ci-dessus que
le fluage seul ne pouvait pas expliquer a lui seul I'ampleur et la cinétique des
déformations excessives. Ci-dessous, nous donnons quelques exemples de l'origine
possible des déformations excessives (liste non exhaustive) :

:
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1. Mauvaise évaluation des actions agissant sur le pont.

Charges permanentes sous-estimées (épaisseur du revétement/erreurs de métrés)

Charges variables (trafic / température / vent). En principe les valeurs spécifiées
par les normes devraient permettre de couvrir les cas les plus défavorables. D’apres
étude effectuée sur I’évaluation du trafic et de la température (voir annexe), la
norme SIA couvre le trafic actuel de fagon satisfaisante, par contre le gradient
thermique ne semble pas étre assez sévére.

Précontrainte effective inférieure a celle projetée. Par exemple i cause d’une
mauvaise estimation des pertes par frottement [Virlogeux 262, Faessel 105],
d’erreurs 4 la mise en tension.

2. Degradation et évolution des propriétés des matériaux et de leur interface

Effets différés dans le béton (fluage) et/ou les aciers de précontrainte (relaxation)
sous estimés. Un coefficient de fluage du béton sous estimé peut avoir de grandes
conséquences dans 'estimation des fleches a long terme.

Diminution de la résistance a la traction du béton et de la contrainte d’adhérence
acter - béton dans le temps ou sous action cyclique qui résulte en une baisse du
« tension-stiffening » (voir état des connaissances).

Corrosion partielle ou totale des aciers ou des cibles de précontrainte i cause
d’une injection non conforme [Mathivat 197].

3. Insuffisance au niveau de la conception et du dimensionnement du projet

Quantité insuffisante de précontrainte dans le projet nitial.
Diffusion de Ieffort d’ancrage mal considérée.

Tracé des cibles compliqué propice a4 une mauvaise interprétation de I’action réelle
de la précontrainte,

4. Inadéquation ou insuffisance des modéles de calculs

Non prise en compte de la fissuration.
Non prise en compte de I'effort tranchant.
Erreur de modélisation ou d’interprétation d’un calcul par éléments finis.

Superposition d’actions diverses telles que des charges et des déformations
imposées ou des actions 2 long terme et des actions a court terme.

Non prise en compte des cycles de charge - décharge dus aux actions variables.
C’est ce point qui est développé dans cette thése. Il sera montré que 'effet d’un
cycle de charge - décharge sur une structure fissurée peut, dans certains cas, générer
de fortes augmentations des courbures 4 long terme.

5. Insuffisances liées a l'exécution

Mise en précontrainte et injection des cibles non conformes.

— Sur-épaisseurs de béton et de revétement.
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|
— Surcharges excessives.
— Cadences trop élevées.

— Conditions météorologiques exceptionnelles.

Dans le cadre du travail entrepris ici, l'impact réel des actions cycliques sur les structures
existantes a été estimé (2™ alinéa point 1). Ensuite en intégrant le comportement des
matériaux sous actions variables (2°™ alinéa point 2), nous avons cherché une meilleure
adéquation de la loi moment-courbure i la réalité (4°™ alinéa point 4). Finalement, dans
Poptique du processus de « feed-back » dans 'la recherche d'une qualité accrue des
ouvrages, la lot moment-courbure adaptée et les ¢harges réelles estimées ont été employées
afin de guider l'ingénieur dans le choix du taux: de précontrainte (1 alinéa point 3). Ce
dernier est lié 4 la qualité a long terme de I'ouvrage, dans la mesure ou 'action de la
précontrainte a de grandes répercussions au niveau de |'ouvrage, d’une part par son
action soulageante des charges verticales et d’autre part par la compression introduite.

Le lien entre les déformations 4 long terme et les actions cycliques doit donc étre établi de
la fagon la plus realiste possible, c'est-d-dire en incluant des aspects tels que la fissuration
ou les effets différés. Apparait ici I'importance de predlre les déformations a long terme et
de connaitre les actions sollicitantes. Cette double exigence nous impose "naturellement"
la marche a suivre dont le reflet est le contenu dé la présente thése.

Remarque : Toutefois par souci de clarté, le texte principal de ce document est
essentiellement constitué par l'étude de la loi moment-courbure avec
décharge, véritable sujet de la thése. L’étude qui porte sur I’évaluation des
efforts et des contraintes dus aux actions variables est reportée en annexe.
Seuls les résultats principaux de cette dermere étude sont repris au niveau du
texte principal.

La démarche du travail accompli s’est déroulé co#nme suit :

Dans un premier temps, nous nous sommes o?ccupés de comprendre et quantifier les
actions cycliques réelles. Le but de cette opérat;ion était d'évaluer les contraintes et les
efforts engendrés par un gradient thermique et par le trafic et de répondre a des questions
du type : Quel est I'ordre de grandeur des efforts!par rapport a ceux attendus sous charges
permanentes? Quel est le temps de retour d'un; gradient donné, d'une charge de trafic
donnée? Les charges de trafic specifiées par la SIA sont-elles atteintes souvent durant la vie
d'un ouvrage? Ces actions sont-elles susceptibles de fissurer un ouvrage? En ce qui
concerne la température, une fois que les actions thermiques probables ont été identifiées
et quantifiées, elles ont été appliquées a toute une série de ponts - types afin d'obtenir les
contraintes thermiques. Les ponts - types ont été 'choisis en nous basant sur un recueil de
210 ponts testés par I'IBAP lors d’essais de charge. Quant au trafic, nous avons calculé les
contraintes dues a 4 catégories de trafic pour les mémes ponts - types utilisés lors de
l'analyse thermique, en nous appuyant sur dés comptages au niveau national et la
méthode probabiliste de calcul des contraintes développée par Bailey [15].

|
Ensuite le lien entre les actions cycliques et les déformations de l'ouvrage a été établi via
le modéle de la loi moment-courbure. Pour ce faire, il a été nécessaire de développer la loi
|
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moment-courbure qui dans son état actuel ne reproduit pas correctement le
comportement d'une structure en béton armé ou précontraint, soumise a une action
cyclique. La modification de la loi moment-courbure a consisté & lui ajouter une branche
de décharge-recharge qui soit valable en cas de chargement cyclique et en présence d'un
effort normal. L’étude de la décharge de la loi moment courbure constitue le coeur de ce
travail. Plus précisément I’objectif principal est d’adapter I’actuelle loi moment-
courbure du Code Mod¢le CEB-FIP 90 en lui ajoutant une branche de décharge
valable tant pour les sections en béton armé qu’en béton précontraint. Cela a été fait
en nous basant sur une campagne expérimentale et un modele numérique que nous avons
développé. Une fois validé, entre autres grice a nos essais, le modeéle nous a permis de
formuler une loi moment-courbure adaptée au cas de cycles de décharge-recharge. Ensuite
en groupant les enseignements tirés de l'étude des actions cycliques réelles avec ceux
déduits du modéle numérique, des recommandations concernant le choix de la
précontrainte sont faites.

Déformations excessives de ponts en béton

[Calcul des déformations} —{ Actions cycliques ]
Loi t-courb .
ol moment-cour ure] [valuation
v
Loi moment-courbure . .
, I'rafic Température
avec décharge
*Essais i l
*Modéle numérique LVariations de contraintes dans les ponts f(3)

Recommandations pratiques

echoix de la précontrainte ( )
evérification a long terme

figure 6: Démarche adoptée

En termes d'échelle, les objectifs visés dans cette thése se situent au niveau structurel donc
a un niveau global ou macro-niveau. A cette échelle, l'ingénieur utilise, pour la
conception et le dimensionnement, des outils adaptés a la complexité et a la taille des
structures a réaliser, tels que la théorie des poutres et des lois globales de comportement,
typtiquement la loi moment-courbure. Cette fagon de procéder permet d'intégrer
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|
indirectement un grand nombre de paramétres d’une échelle inférieure a travers leur
influence au niveau structurel. Par exemple les qualités d’adhérence des barres d’armatures
nervurées englobées dans la participation du béton tendu ("tension stiffening") dans le cas
de la loi moment-courbure. Ce type de lois est souvent basé sur un grand nombre de
résultats expérimentaux. Toute manifestation a l'échelle structurelle ou globale est le
résultat d'une combinaison de phénoménes qui s'imbriquent A une échelle inférieure.
Ainsi la compréhension d'un phénoméne ou d'un comportement global passe par la
compréhension des phénoménes ou comportements d'échelle inférieure qui le sous-
tendent. A leur tour les phénomeénes d'échelle inférieure sont la manifestation de
phénomeénes i une échelle encore plus petite. Ce raisonnement peut étre renouvelé a
I'infini. Nous rejoignons complétement Acker [3] lorsque 'il affirme "g#'il parait illusoire
de penser que le passage d'une échelle d l'autre soit possible de maniére continue. Par contre la
compréhension d'un mécanisme physique, ainsi que son analyse quantitative, a une échelle
inferteure, constitue le plus siir moyen pour élaborer, d l'échelle immédiatement au-dessus, un modeéle
de comportement pertinent'. C'est dans ce but que nous avons entrepris le développement
d'un modéle numérique de calcul de trongon de poutre avec fissure discréte. Ainsi nous
avons pu tenir compte de phénomeénes locaux ayant un impact au niveau structurel, ainsi
que de leur couplage. Notre démarche, i cette échelle plus locale, a été d'utiliser les lois
étudiées, développées et congues par d'autres ‘chercheurs spécialisés (loi d'adhérence,
softening, stiffening). L'originalité a consisté A coupler ces lois dans un modéle de calcul
de courbure de trongons de poutres fissurées, fléchies, comprimées, avec décharge, dans le
but d'obtenir des indications i l'échelle structurelle Il s'est avéré que cet objectif a été
atteint et méme dépassé dans la mesure ol le passage de l'échelle inférieure & l'échelle
supérieure s'est révélé opérationnel. D'une maniére générale, le sujet de ce travail de
recherche couvre un trés grande nombre de domaines qui ont justifié et justifient a eux
seuls de vastes projets de recherche. Le caractére 'général des objectifs posés dans le cadre
de notre recherche a naturellement orienté notre démarche vers un travail de
reconnaissances des multiples domaines intéressés, de syntheése et de regroupement de ces
derniers.

page 18



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

« All exact science is dominated by the idea of approximation »
Bertrand Russell

2. Etat des connaissances

2.1. Calcul des déformations
Dans ce qui suit nous allons nous attacher a décrire le principe adopté dans cette
recherche pour calculer les déformations a long terme.

D'un point de vue général, le calcul des déformations des structures en béton est un
exercice complexe qui requiert, l'utilisation de méthodes d'analyse numérique a l'aide
d'un ordinateur. En effet i l'exception de quelques cas trés simples dont la solution a été
explicitée mathématiquement, le calcul des déformations d'une structure, telle un pont,
exige un trés grand nombre d'opérations. Il existe deux fagons d'aborder le probléme.

La premiére est basée sur la constatation géométrique suivante. Bien qu'un pont soit un
volume tridimensionnel, il est caractérisé par deux dimensions (y & z) d'ordre de
grandeur trés petit en regard de la dimension longitudinale (x).

Z

figure 7: définition du systéme d'axes

Le calcul des déformations peut étre ramené a celui d'une poutre ou "barre", dont les
caractéristiques géomeétriques et matérielles en tout point de l'axe x sont dictés par la
section perpendiculaire en ce point. Le principe des travaux virtuels appliqués aux
poutres permet d'exprimer les déformations comme la somme des intégrales des efforts le
long de l'axe longitudinal. Comme nous le verrons, les lois moment-courbure
interviennent dans cette formulation. Cette méthode simple offre 'avantage d'intégrer
une trés grande variété de parameétres aussi complexes que la fissuration, les effets
thermiques, effets différés, influence des armatures, etc. en exprimant leur effet global sur
la structure. La difficulté consiste a déterminer cet effet global pour chaque phénoméne
susceptible d'avoir un impact sur les déformations. Dans notre cas nous nous proposons
d'inclure un phénoméne supplémentaire, a savoir les charges cycliques, et d'en estimer
l'effet au niveau global. Cela connu, le calcul des déformations ne constitue pas une
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i
difficulté majeure car il s'agit d'utiliser des outils connus (par exemple MAPSDIFF 44 &
45), |

La deuxiéme fagon de calculer les déformations consiste & ne pas simplifier la géomeétrie
de l'ouvrage et & le modéliser de la fagon la plus réaliste et fidéle possible. Cela se fait a
l'aide d'éléments finis "coque". Dans le commerce il existe plusieurs logiciels qui offrent
ce type de calcul. Le recours a un calcul par éléments finis permet d'analyser des
problémes qui ne peuvent tout simplement pas étre appréhendés autrement, notamment
parce qu'ils donnent une vision spatiale de la structure. Un calcul aux éléments finis
"coque" offre des avantages telle qu'une prise en compte directe et aisée de structures a
géométrie complexe. La nature du calcul permet par ailleurs d'obtenir des informations
qui ne sont pas disponibles en calcul poutre concernant la flexion transversale, la torsion
non-uniforme, l'introduction de forces ponctuelles, la diffusion des efforts. Cependant
dans l'optique des buts poursuivis ici, ils présentent !'énorme inconvénient d'étre basés
sur des relations constitutives élastiques linéaires. La fissuration n'est ainsi pas prise en
compte. L'évolution du développement dans le domaine des éléments finis "coque" a été
trés importante récemment et beaucoup de recherche y est actuellement en cours. Les
programmes de calculs aux éléments finis sont de plus en plus sophistiqués et permettent
de considérer beaucoup de phénomeénes ainsi que leurs couplages éventuels. Ainsi il existe
des logiciels, principalement destinés & la recherche, qui autorisent des analyses non
linéaires, en général plutét utilisés dans un calcul & la rupture que pour un calcul a l'état
de service. Leur champs d'application est, toutefois, souvent limité i une analyse locale de
phénoménes fort complexes et de dimensions qui n'intéressent qu'indirectement la
structure au niveau global (le recours & des éléments tridimensionnels est également
possible). De ce fait ils se prétent difficilement (ou pas du tout) a I'analyse d'une structure
compléte. De plus, a part les déformations, un calcul par éléments finis "coque" ne
fournit aucun résultat global comme un diagramme des moments. C'est pour cela que ce
genre de calcul est plut6t utilisé comme outil de vérification ou d'analyse des contraintes
et non pour le dimensionnement. Signalons, qu'a I'BAP un travail de recherche
actuellement en cours s'occupe du développement d'éléments finis "coque” avec prise en
compte de la fissuration. Les fissures ne sont pas modélisées en tant que telles, mais sont
prises en compte par une réduction de la rigidité [Rossier 238].

D'aprés nous, ces deux fagons de procéder ne doivent pas étre vues en opposition, mais
au contraire comme complémentaires. En fait, il ne pourrait pas en aller autrement, car
actuellement l'état de développement des méthodes de calculs par éléments finis n'offrent
pas encore, au niveau structurel, la souplesse et la simplicité d'un calcul poutre. Ainsi
suivant le probléme traité on aura recours 4 l'une ou l'autre des méthode. En ce qui
concerne les déformations, des calculs comparatifs entre les deux méthodes (barre et
coque) montrent que la différence ne dépasse :guére les quelques % pour autant que
Ieffort tranchant soit pris en compte lors du calcul "barre". De ce fait, un calcul poutre
ou "barre" est actuellement la voie la plus simple et la plus efficace pour calculer les
déformations des ponts. :

2.1.1. Principe des travaux virtuels / théoréeme de Iq Sforce unité
Comme anticipé ci-dessus, le principe des travaux virtuels, par le théoréme de la force
unité ("1"), lorsqu'il est appliqué & la théorie des poutres donne l'expression d'un
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déplacement choisi u,. Ce dernier est égal a4 la somme des intégrales longitudinales des
efforts ayant une impact sur l'état de déformation. Dans le cas général d'une structure
hyperstatique, on recense l'effort normal N (N, effort normal virtuel), I'effort tranchant V
(V, effort tranchant virtuel), le moment M (M, moment virtuel), les effets thermiques
(variation uniforme de température T, et gradient de température AT) et les tassements
d'appuis (ug & R, réaction d'appui virtuel).

. NIN VIV MIM —(XAT
Up = ——d T.d M,|——dx—- )R
1"up {_dEA X+{—dGB x+£ T x+{N1a o x+{ 1 " }x Z JUR

Dans le cas des ponts « poutre» les charges et actions agissent principalement
verticalement, c'est-a-dire perpendiculairement a l'axe longitudinal. Ainsi les déformations
relatives aux sollicitations sont des fléches verticales et des rotations obtenues par des
forces unitaires verticales et des moments unitaires. Le terme de l'effort normal est par
conséquent négligé. Quant au terme de l'effort tranchant, il est courant de le négliger
également car dans la plupart des cas il ne représente qu'une part marginale des
déformations vis-d-vis de la contribution du moment. Il semblerait cependant que de
négliger le terme d'effort tranchant puisse, parfois, conduire 4 de grandes erreurs dans
l'estimation des fléches [Kristek 172]. L'étude de l'effort tranchant et de sa prise en
compte dans le calcul des déformations a long terme mériterait une attention plus aigué.
Son importance justifie que des recherches soient actuellement en cours sur le sujet. A ce
propos signalons que le groupe de travail 4.1 "serviceability models" de la commissions 4
de la fib (fédération internationale du béton) s'intéresse de prés a cet aspect.

Dans le cadre de notre étude nous ne traiterons pas la contribution de l'effort tranchant,
mais nous nous concentrerons sur celle due au moment qui, parmi les contributions dues
aux charges, est de loin la plus grande.

Les tassements d'appui ne seront pas traités ici. Ainsi il reste les deux termes de flexion
dus aux charges et aux gradients thermiques.

MM -
"1".uA = I—l_dx.*. J'Ml _(X’A_T X
; EI i h

L'équation ci-dessus signifie qu'en connaissant la relation entre le moment et la courbure
(due aux charges et au gradient thermique) en chaque point de la structure, la
déformation voulue u, est obtenue. La qualité de la valeur de la déformation ainsi
calculée, dépend directement de la validité de la relation moment-courbure, d'ou
I''mportance d'avoir une loi moment-courbure qui reproduise le plus fidélement possible
le comportement des structures. Le concept efficace de la loi moment-courbure, qui
permet néanmoins d'intégrer de nombreux parameétres aussi complexes que la fissuration,
les effets différés, a assuré son succés, notamment grice a son implémentation aisée dans
un programme de calculs en poutre

page 21



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

Les deux formulations les plus répandues d%e la lot moment-courbure sont celles
préeconisées par le CEB-FIP et I'ACL.

2.1.2. La loi moment-courbure CEB FIP 90 :

Le Code Modé¢le CEB-FIP 90 [68] propose une loi non linéaire qui tient compte aussi
bien de la fissuration que de l'armature passive, des cibles de précontraintes ou encore
des effets différés. Elle est en principe limitée 4 l'usage des poutres et des sections massives
avec un axe de symétrie vertical. Cependant son application a des sections caissons
(sections non-massives) s’est avérée valable. [Markey 194]. Elle a été vérifiée
expérimentalement pour des bétons ordinaires [Jaccoud & Favre 162] et des BHP

[Charif 73]. !
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(a) Flexion simple (N = 0)

|
figure 8: diagramme moment-courbure du Codie Modéle CEB-FIP 90 - flexion simple

La loi moment-courbure donne la valeur de la courbure moyenne pour tous les niveaux
de charges jusqu'a la ruine. Le terme de "courbure moyenne" doit étre interprété comme
étant une valeur intermeédiaire entre le stadel (section homogene) et le stade II-nu
(section fissurée). Lorsque fissurée, une poutre réelle aura une courbure comprise entre ces
deux bornes car le béton tendu entre les fissures rigidifie la poutre. La participation du
béton tendu entre les fissures est souvent désignée par le terme anglais de "tension
stiffening" (1/r,) et est égal a la différence entre la courbure moyenne et la courbure
stade II-nu. En fait le béton tendu entre les fissures est mobilisé par la liaison entre l'acier
et le béton. L'effort de traction entiérement repri$ par l'armature au droit de la fissure est
|
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progressivement transmis au béton i mesure que l'on s'éloigne de la fissure le long de la
barre.

Notation : Par la suite, la courbure est désignée indifféremment par « 1/r » ou « ¥ »,

— X
MC M

T:}/r

Y stade I1-nu

Y réelle

- — -——-—-—"—'J__leoyennel

lP stade 1

figure 9: courbures au droit d'une fissure

La loi1 moment-courbure CEB-FIP 90 est caractérisée par 3 domaines qui reproduisent
chacun un état de la section. Le premier domaine est celui du stade I, autrement dit c'est
le siege des déformations élastiques linéaires et est limité par le moment de fissuration
réduit M, 4. La loi moment-courbure dans cette région est une droite qui passe par
l'origine.

pour M <M, ..

Le deuxiéme domaine commence lors de l'apparition de la premiére fissure et couvre tous
les états de la section en passant du stade de formation des fissures (de nouvelles fissures
apparaissant a mesure que la charge est augmentée) a celui de la fissuration stabilisée (plus
de nouvelles fissures).
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izl—O,S' 1 _ 1 Ali
R By i M
pour M> M, ..,
avec :
IV courbure moyenne
1/ry courbure en stade I
r, courbure en stade 1I |
1/, courbure en stade I pour M =M, (siection non fissurée)
1/r, courbure en stade II pour M =M, (section fissurée)
M : moment de flexion appliqué i la section
M, moment de fissuration «théorique»

La limite entre le deuxiéme et le troisitme domaine est fixé par la plastification de
'armature passive. La borne supérieure est évidemment constituée par le moment ultime.
Pour une section en béton armé le diagramme est donnée a la figure 8.

Il faut relever que la limite entre le stade I et le stade II n'est pas observée pour la valeur
du moment de fissuration M, mais pour un moment inférieur défini comme M, 4.
Mr est deéfini par la relation suivante:

N
My = Wi fom —— |=We| fom -
r ctm Al : C ctm AC

W, : module résistant en stade I, calculé en tenant compte de I'armature
A, :atre de la section en stade I, calculée en tenant compte de ’'armature

Ac : atre de la section de béton seul i

N : effort normal appliqué a la section (N < of: compression ; N > 0 : traction)

fom : résistance moyenne a la traction du beton découlant de I’essai de traction directe
sur éprouvettes cylindriques

i
M., : moment de fissuration réduit; il est déﬁpi par l'intersection de I’hyperbole de la
courbure moyenne (1/7,,) et de la droite définissant le stade I (1/7)).

Mr,red =« 0,5 ‘Mr

Pour la flexion simple, on trouve :
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Ainst Mr correspond au moment qui provoque une contrainte de traction a la fibre
extréme égale a la résistance moyenne a la traction f,,. La forme de la courbe 1/r,, sous
Mr, ( = prolongement de la courbe qui est au dessus de Mr), dont I'intersection avec la
droite stade I donne M, 4, tient compte, i Iétat permanent, de la fissuration engendrée
par les auto-contraintes, les phases d’exécution et les surcharges.

A mesure que l'effort de flexion augmente les fissures apparaissent (phase de formation
des fissures) jusqu'a ce que leur espacement ne permette plus l'apparition de fissures
supplémentaires. Débute alors la phase de fissuration stabilisée (nombre stable de
fissures). Un accroissement du moment provoque un endommagement ultérieur de la
liaison acier - béton le long de la barre qui se traduit par une augmentation de l'ouverture
des fissures.

M M
T T~

Fissuration
stabilisée

Formation
des
fissures

/
Elastique

v o

v
A

¥ Nombre de fissures

figure 10: illustration des phases de fissuration

Sur le diagramme de la loi moment-courbure a la figure 8, on remarque que la
contribution du béton tendu diminue & mesure que le moment augmente. Cela est dans
un premier temps dd a l'apparition de nouvelles fissures et dans un deuxiéme temps a un
endommagement croissant de la zone comprise entre deux fissures.

L'effort normal peut étre aisément intégré dans la relation moment-courbure dans le cas
de la précontrainte. Dans ce cas de figure 'effort normal est une force de compression
constante. Ce qui a pour effet de modifier les déformations de la section. En effet pour
un moment sollicitant donnée, l'introduction de cet effort de compression va réduire la
courbure de la méme section soumise uniquement a un effort flexionnel. Sur le
diagramme cet effort se traduit par un décalage de la courbe dans le deuxiéme et
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troisiéme domaine. Le décalage est naturellement d'autant plus marqué que l'effort de
compression est important. L'autre conséquence favorable de l'introduction d'un effort
normal est l'augmentation du moment correspondant a la premieére fissuration.

A
M | N<O
‘}’1 i
, | Y
7 1 LN
' 7 "% N=0
! ; e - =
’ / d '//
1 7 -~
' Lo o
’ /,»'“ -~
II ,v'/ /
[ //.’
‘ - I
Augmentation ;f' e .
de Mr.réd P
| et H
.{ 1
/ ' ¥
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’
?
/ Réduction
/ "de la
¢ -
’

figure 11: influence de I’effort normal sur les cburburcs
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(b) Flexion composée (N = effort :de compression constant)

figure 12: loi moment-courbure du Code Modé;le CEB-FIP 90 - flexion composée
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L'effet du temps (fluage) est pris en compte par une diminution des pentes des courbes
du stadeI et du stade II-nu. Pour le long terme ou un grand nombre de cycles, une
répartition différente de la courbure moyenne entre le stade I et le stade II-nu est
considérée. La courbure moyenne se rapproche du stade II-nu. En d'autres termes la
participation du béton tendu diminue ce qui correspond en fait & la diminution de la
résistance a la traction ( £, {to} > £, {>t,} ). Dans la zone de formation des fissures cela
peut se traduire par l'apparition de nouvelles fissures. Le loi du CEB-FIP fixe la
répartition entre le stade I et stade II-nu au moyen d'un coefficient B,

1 (1 1 }5 M,
S e M
Tis Dy Tir J M

avec
By = B1 B,
ou:
B, : coefficient caractérisant la qualité de 'adhérence acier - béton.

B, = 1.0 pour des barres 4 haute adhérence
B, = 0,5 pour des barres lisses

B, : coefficient caractérisant I'influence du temps ou d'un grand nombre de cycles.
B, = 0,8 pour le premier chargement

B,=0,5 pour le long terme ou un grand nombre de cycles

Le recours aux coefficients Bl et B2 est une maniére simple d’intégrer des parameétres
comme 'adhérence des barres et le type de chargement. Nous verrons plus loin qu’avec
un modele physique d’un trongon de poutre comprimé et fléchi, tenant compte de
'adhérence entre 'acier et le béton sous charge cyclique et d’une réduction de la
résistance a la traction avec les cycles, il est possible de montrer que les valeurs de ces
coefficients sont trés valables tant au premier chargement et qu’a long terme (voir tableau
18 a la page 142).

La loi moment-courbure dans sa forme actuelle décrit bien l'état de déformation d'une
section lorsque l'effort croit de fagon monotone. Dans le cadre de notre recherche qui,
rappelons-le, étudie les déformations a long terme sous un chargement cyclique, nous
avons besoin pour cela d'une lo1 moment-courbure qui inclut les décharges et recharges
associees a ce type de sollicitation fluctuante. C'est-a-dire une loi moment-courbure avec
une branche de décharge-recharge. Le Code Modéle CEB-FIP 90 propose une loi de
décharge, mais uniquement valable pour le cas de la flexion simple (sans effort normal).
La branche de décharge est définie par la position du point A qui se trouve a
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|

. . , i . -
I'intersection de la branche de décharge et de la droite en stadel. La deuxiéme
coordonnée du point A est égale a -M,/2. .

M J
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figure 13: courbure a court terme et a long terme
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Fig. 3.6.2. Instanianeous mean curvature—simple bending: reloading/unload-

ing
figure 14: loi moment-courbure avec branche de décharge du Code Modéle 90 valable
pour la flexion simple :

page 28



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

Cette loi est, par ailleurs, définie pour une seule décharge et recharge instantanée. On
remarque le découplage entre les courbures a4 long terme et I'action variable. Rappelons
que dans notre travail, nous séparons également le long terme du chargement variable.
Cela revient 2 nous concentrer sur la partie droite de la loi moment-courbure charge -

décharge du Code Modeéle CEB-FIP 90.

Comme on le voit, la décharge de la lot moment-courbure ne couvre pas le cas d'une
section fléchie et comprimée soumise a plusieurs cycles. De plus sa validité pour une
section en béton armé doit étre vérifiée dans la mesure ou la formulation actuelle repose
sur un petit nombre de résultats expérimentaux [Jaccoud & Favre]. C'est pour tenter de
combler ces lacunes et de controler sa validité dans le cas du béton armé que nous avons
entrepris une campagne expérimentale sur des poutres partiellement précontraintes
soumises a un chargement cyclique dont on a mesuré la loi moment-courbure. Nous
avons cherché & couvrir un éventail de combinaisons de paramétres aussi large que
possible. Grice aux résultats expérimentaux, nous avons pu valider le modéle numérique
que nous avons développé. Ce dernier a ensuite été utilise pour calculer plusieurs
centaines de sections en tous genre (les paramétres variables étaient: la forme, les
dimensions, les proportions, le taux d’armature passive, I'effort normal de compression,
I'intensité de la charge) ce qui nous a permis de proposer une correction de la loi
moment-courbure avec décharge actuelle pour l'adapter au cas d'une section fléchie et
comprimeée soumise & une action cyclique.

[W)

Une telle loi serait potentiellement généralisable a4 toute section comprimée fléchie
subissant une décharge ouvrant ains1 son emploi 4 toute structure assimilable 4 une
poutre.
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2.2. Précontrainte partielle '

La reésistance ultime d'une section en béton precontramt est dependante de la quantité
d'armature passive et d'armature de précontrainte. Pour une section donnée, il existe une
multitude de combinaisons d'armature passive et de précontrainte qui donne la méme
résistance ultime. Les deux extrémes sont la section en béton armé et la section sans
armature passive avec uniquement des cibles de précontrainte, cette derniére section étant

une borne théorique.

Dans la littérature on rencontre souvent une valeur de référence de la précontrainte
dénommeée "précontrainte compleéte” (anglais: "fully prestressed") qui correspond a la
quantité de précontrainte qui annule la contrainte de traction A la fibre extréme, sans
pour autant compenser la flexion sous charge permanente. Dans le cadre de ce travail
nous utiliserons le concept de compensation des déformations B sous charges
permanentes expliqué ci-dessous.

2.2.1. Compensation des déformations :
Le degré de compensation des déformations [ est défini comme étant le rapport entre
les déformations (fleches ou rotations) dues au systéme de précontrainte et celles
provoquées par les charges permanentes. :

v (P)

ﬂ=-7g:)

Tout en étant voisin du degré de balancement (le rapport entre les forces de déviation
verticales de la précontrainte et les charges & long terme), ce concept offre I'avantage
d’étre plus général et plus facilement applicable a toutes les configurations de ciblage. En
effet pour les tracés des cibles qui sont essentiellement rectilignes ou dés que des cébles
chapeaux sont présents, I'application du degré de balancement devient mal aisée. D’un
autre coté le degré de compensation des déformations fait intervenir I'effort normal, ce
qui n’est pas le cas du degré de balancement [Favre et al. 115].

E P = const
N r
B & S
2 L . L I8 .

figure 15: application aisée du degré de balancement
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61 ! f2 43 .

I —
{
{

b) pont avec recouvrement des cables ou cibles-chapeaux

figure 16: application délicate du degre de balancement

Dans la présente étude, le degré de compensation des déformations a varié dans la plage
comprise entre =0 et B=1. Ci-dessous a la figure 17 la signification de ces deux bornes
est illustrée en montrant les contraintes sous charges permanentes d'une poutre console.
Le degré de B =0 correspond au béton armé. Par ailleurs, il est important de remarquer
que P=1 correspond & un état de compression pure sous charges permanentes, toutes les
fleches ayant été compensées par la précontrainte. Cela revient a mettre plus de
precontrainte que dans le cas d’une section totalement précontrainte (fully prestressed)
qui, rappelons le, annule la traction a la fibre extréme sans compenser totalement les

fleches.

Contraintes en stade I sous charges permanentes d’une poutre cc

/ @

; Aucune compensation

des déformations

( Béton armé )

Compensation totale
© des déformations

1

B

figure 17: illustration du degré de compensation des déformations 3
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2.3. Adhérence acier - béton

Les barres d'armature passive sont liées au beton lors du bétonnage et de la prise de celui-
c1. L'état de cette liaison va sans cesse évoluer dans le temps, principalement en fonction
de I'histoire et de l'intensité des variations des sollicitations. Pour une charge donnée, le
comportement de la liaison entre une barre d'armature et le béton est dicté par des
paramétres géométriques (diamétre des barres, forme des nervures, recouvrement,
confinement, distance de la fissure), ainsi que par les propriétés des deux matériaux.

2.3.1. Principe
A l'échelle locale, au niveau de la barre daC1er et du béton l'entourant, les mécanismes
d'adhérence sont relativement complexes. Cependant pour les besoins d'une analyse
globale au niveau d'une section ou d'un élément de structure, la difficulté est aplanie en
ramenant le probléme A la seule dimension longitudinale, le long de l'axe de la barre. La
liaison entre l'acier et le béton est prise en compte par l'intermédiaire d'une loi
d'adhérence globale, qui lie le glissement relatif entre la barre et le béton avoisinant en
fonction d'une contrainte d'adhérence longitudinale fictive a I'interface acier - béton. La
loi d'adhérence est déterminée sur la base d'essais, tel que le "pull-out test" recommandé
par la RILEM, qui consiste a tirer progressivement avec une force F sur une barre
d'armature prise dans un cube de béton auquel elle est liée sur un courte distance. Si celle-
ct est suffisamment petite (3 2 5 diamétres de la barre ¢), alors la contrainte d'adhérence T
est considérée comme constante sur la longueur d'ancrage L, et se déduit de l'équilibre
longitudinal de la barre :

F.
T= .
n-¢-Ly
|
sens du bétonnage i Fa éprouvette ; s
mesure du
O OO _moule At i f mesure du f

108 fixation i "r”"" S "'I'['"'

mL b @)=
& A alliall

douille en '
plastique ! ' L

1
COUPE A-A Ad oL P\ -l '_T]'

-

i en caoutchouc

plaque d’assise
, ép. 5 mm ‘F

figure 18: "pull-out" test [Farra 108]
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Au cours de l'essai le glissement s entre la barre et le cube de béton est mesuré. La forme
de la lo1 d'adhérence 1(s) ainsi obtenue est illustrée ci dessous. Elle est le résultat de la
combinaison de trois contributions qui sont I'adhésion physico-chimique, la résistance du

béton et le frottement.

_confinement

Lo iei gy

) ] ocz»- | - fo—t—
issement
S e S o S—
o) So) . X4 r—
,—s\\
~
* A \\\
o N
pe. \\
= -
£
- —
0 S

Cisaillement

— — e

figure 19: Mécanismes d'adhérence et schéma de la relation compléte d'adhérence
d'aprés Eligehausen [99], remaniés par Farra [108]
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o Lorsque la liaison n'est pas endommagée, comme au début de l'essai "pull-out”, la
force est essentiellement transmise par adhésion. Cette configuration correspond a

celle que I'on trouve dans une section non fissurée en stade I lorsque le béton et la
barre sont solidaires (le glissement est nul). T <(0.2-0.8) fct.

e Si la traction sur la barre est augmentée, .les nervures des barres commencent a
s'appuyer sur le béton et a l'écraser. Apparaissent ensuite des bielles de compression,
séparées par des fissures internes siéges du glissement relatif entre l'acier et le béton.
L'équilibre de la zone de béton implique qu'un anneau de traction situé dans un plan
perpendiculaire a la barre se développe. T <(0.8-1.5) fct.

/ / ) enrobage /’ J £\

c 0

A/ / pn
N [
V¢
—1S |a— \ :
glissement | F, = force radiale de traction
microfissure |
interne l D = force de compression

i
figure 20: bielles de compression et anneau de traction autour d'une barre nervurée
[TGCS8]

e Un ultérieur accroissement de la force se tr:aduit par le cisaillement des bielles de
béton entre les nervures, responsable d'une nette progression du glissement. Dans le
cas du "pull-out test", la contrainte d'adhérénce maximale est atteinte, 3 condition
d'avoir un confinement suffisant. Dans une structure réelle, ce type de rupture se
produit si, en plus du confinement, un enrobage suffisant existe. La rupture de la
liaison est caractérisée par l'apparition d'une fissure perpendiculaire a l'axe
longitudinal de la barre. L'apparition de la fissure dans le béton se produit a cause de
la perte locale de 1'adhérence par cisaillement: du cylindre de béton entre les nervures.
Ainsi le béton doit localement reprendre toht l'effort de traction et, ne pouvant le
faire, se fissure. :

e Dans le cas d'un confinement ou d'un enrobage insuffisant, un autre mode de rupture
est observé, qui est dii au développement de ‘fissures longitudinales qui se propagent
jusqu'a la surface. Ce mode de rupture, dit "par fendage" (anglais: "splitting"), est assez
rarement observé dans les structures courantes a 1'état de service. De ce fait, le cas de
l'apparition de fissures longitudinales a été relativement peu étudié en comparaison
avec le cas du "pull out". Une autre raison probable pour le manque d'études dans ce
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domaine est a rechercher dans l'opinion largement répandue que les fissures
longitudinales sont dangereuses vis-a-vis de la résistance de la laison acier - béton (la
soudaine apparition d'une fissure tout le long d'une barre équivaut & une rupture
fragile de la liaison acier - béton) et de la durabilité. En effet le front d'attaque
possible de la corrosion est égal 4 la longueur de la barre. Cependant il a été montre,
dans le cas d'apparition de fissures longitudinales, que l'adhérence peut étre encore
trés efficace, méme a des niveaux de sollicitation élevés, 3 condition d'avoir un
confinement adéquat [Gambarova 129 & 130, CEB 71].

e Les contraintes d'adhérence maximales peuvent atteindre jusqu'a un tiers, voire la
moitié de la résistance a la compression du béton.

e Dans des conditions de déformations imposées, la branche descendante est observée
ou la contrainte résiduelle correspond a la friction le long de la zone de béton
cisaillée.

[MPa] 2s - Y . - - . T

Bond stress, T
@

-
[<]

4

18 1‘8 20
Slip, A [mm]

Fig. 1.12 - Typical bond stress.slip curves (pull-out tests, severe confinement, Noghabai,
1995); f. = 36 MPa; bonded length/bar diameter = 2.5; steel-tube thickness = 10 mm;
overall specimen diameter = 219 mm; specimen height = 184,192,196 mm.

figure 21: exemple de résultats expérimentaux d'un "pull-out” test [tiré de 71]

2.3.2. Loi CEB

Nous avons vu ci-dessus que la liaison acier - béton peut étre décrite grice a une loi
d'adhérence, moyennant quelques simplifications. La contrainte fictive longitudinale
rapportée au glissement relatif entre l'acier et le béton est déterminée a l'aide de tests, par
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exemple, type "pullout". Il existe plusieurs propositions de formulation de la loi
d'adhérence tenant compte de maniére globale de l'influence des principaux paramétres
déja évoqués. A l'état de service, les contraintes d'adhérence et les glissements sont
suffisamment faibles pour justifier le recours a la seule branche ascendante de la loi.

. PHASE : DE RUPTURE
A a : N

arrachement

= T
i : rupture
1 i
' .
PHASE DE - . !
' '
SERVICE - :mlcro lss:ura ion !
: ]
! :
4 | adhesion
! I
~ i i : t o
| Glissement s
S=_g—50~25mm4 s,= 06+ 1.0 mm

j
figure 22: localisation des glissements en phase de service sur la loi d'adhérence
Daccoud dans 67] !

|
Le reste de la loi, avec le pic des valeurs maximales et la branche descendante, s'utilise lors
d'une analyse a4 la rupture. Quelle que soit; la formulation adoptée pour la loi

’ | . .
d'adhérence, la branche ascendante est souvent une expression du type puissance.

T=a(s/ sbb
ou :
T: contrainte d'adhérence 4 l'interface ientre l'acier et le béton
s: glissement relatif entre l'acier et le lj)éton
s,:  glissement relatif entre l'acier et le béton sous contrainte d’adhérence

maximale

a, b: facteurs qui englobent plusieurs parameétres tels que la contrainte
d'adhérence maximale, les conditions géométriques, les conditions
d'adhérence.

Dans le cadre de ce travail, nous avons opté po{,lr la lot proposée dans le Code Modéle
CEB-FIP qui est basée sur les travaux d'Eligehausen et al. [99].
[
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Tmax

Bond stress,

Tt

| |
| |
| |
| |

T = Tmax (8/81)°

Fig. 3.1.1. Analytical bond stress-slip relationship (monotonic loading)

Table 3.1.1. Parameters for defining the mean bond stress—slip relationship

(according to eqs (3.1-1) to (3.1-4))

Column Column Column Column
2 3 4 5
Unconfined concrete* Confined concretet
Good All other Good All other
bond bond bond bond
conditions conditions conditions conditions
5 0.6 mm 0.6 mm 1.0mm 1.0 mm
S 0.6 mm 0.6 mm 3.0mm 3.0mm
3 1.0 mm 2.5mm Clear rib Clear rib
spacing spacing
P 04 04 04 04
Trax 2.0/ 1 .0\/ 'f o 2.5\/ [ 1.25,/f
1 0.157,, 0.157,,, 0.407,,,, 0.407,,,,

*Failure by splitting of the concrete.
tFailure by shearing of the concrete between the ribs.

figure 23: loi d'adhérence du Code Modéle CEB-FIP 90

2.3.3. Décharge (Laurencet)
Ci-dessus, nous avons présenté le chargement monotone de l'interface acier - béton. A
présent nous allons nous inteéresser & la loi d'adhérence dans le cas d'une décharge de la
liaison acier - béton. Ce paragraphe reprend le travail de Laurencet, qui a fait une
synthése sur la question et a proposé une loi de décharge de la loi d'adhérence. Nous ne
présentons ici que les conclusions strictement nécessaires 3 notre étude. Rappelons que
Laurencet étudie la fissuration d'éléments tendus sous sollicitation cyclique [178, 179).
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Plusieurs modéles (parfois trés complexes) ont ééé proposes pour tenter de reproduire au
mieux la liaison acier - béton sous sollicitations alternées (donc une succession de charges
et de décharges). En tenant compte au mieux des principales observations faites ces
derniéres décennies, Laurencet propose un modele simplifié pour la décharge qui est
présenteé ci-dessous a la figure 24, :

T

T,

figure 24: loi d'adhérence avec décharge d'aprés Laurencet

Sur la base de nombreux essais, il apparait que la loi de décharge peut étre ramenée 4 une
droite de décharge de grande pente et a un palier horizontal dans le domaine des
contraintes négatives. Ce dernier est donc caractérisé par une valeur unique de la
contrainte d'adhérence, dite contrainte de friction T; et qui est proportionnelle a la
contrainte maximale atteinte avant décharge. Signalons que la plupart des logiciels qui
modélisent la loi de décharge de I'adhérence, proposent une décharge selon une droite
sécante 4 l'origine, qui ne correspond 4 aucune réalité physique.

Il apparait que la pente de décharge K est indép;endante du glissement maximal et de la
contrainte d'adhérence maximale avant décharge: Sa valeur se situe, selon les études, dans
une fourchette qui va de 200 a 500 [MPa/mm]., voire I'infini dans la mesure ou certains
auteurs proposent des décharges verticales. En ce qui concerne la valeur de la contrainte
de friction T elle est directement proportionnelle A la contrainte maximale atteinte avant
décharge T,,,,. Les valeurs les plus souvent rencontrées se situent entre 0.15 et 0.25 T,

!

Pente de décharge K 200 4 500 [MPa/mm)]
Contrainte de friction 7, | 0.152 0.25 1., [MPa]
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2.3.4. Définition des chargements cycliques

Avant de presenter 'adhérence sous chargement cyclique, il convient de préciser la notion
de charges cycliques. Suivant la combinaison du nombre de cycles et de la fréquence de
sollicitation, on obtient des chargements cycliques tres differents. Il existe deux
dénominations clairement définies qui distinguent un chargement "low cycle"
(tremblement de terre), d'un chargement "high cycle" (fatigue) [70]. Les cycles dont nous
nous occupons dans le cadre de cette recherche s'apparentent a2 un chargement "high
cycle". Cependant ce dernier est caractérisé par de hautes fréquences de chargement, ce
qui ne correspond pas au type de chargement examiné dans cette étude ainsi que dans
celle de Laurencet.

Nombre de cycles
Petit Grand
(<100) (milliers, millions)
Haute Haute ¢ 1.ow-c.ycle g’ X
., fréquence (sismique)
Intensité des -

) Haute « high-cycle »
contraintes fréquence X (fatigue)
d’adhérence  Basse ];l . &

, asse X Laurencet, Rotilio
fréquence

Tableau 1: définition des chargements cycliques

D'une maniére générale il a été observé que le chargement cyclique provoque une perte
progressive de l'adhérence qui se traduit par un accroissement du glissement
[Eligehausen 99). La rupture de la liaison acier - béton peut étre atteinte en chargement
cyclique, pour une valeur inférieure a celle d'un chargement monotone. Le sujet a suscité
et suscite encore de nombreuses recherches. Les parameétres les plus importants, tels que le
diameétre de la barre, le type de barre, la forme des nervures, le niveau de sollicitation,
I'histoire de chargement ont été testés dans une multitude de combinaisons. Le CEB a

notamment publié plusieurs ouvrages synthétisant les connaissances dans le domaine
[65, 67, 70].

Deux enseignements principaux peuvent étre tirés, le premier en rapport avec 'évolution
du glissement en fonction des cycles et le second en rapport avec I'histoire de chargement.

2.3.5. Chargement cyclique d'amplitude constante

Les travaux de Rehm et Eligehausen [235] ont permis de mettre en évidence que, sous
chargement cyclique d'amplitude constante, le glissement était proportionnel au nombre
de cycles dans un graphe avec les deux axes en échelles logarithmiques, pour autant que la
rupture par fatigue n'ait pas été atteinte. Ce comportement linéaire a été observé pour des
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contraintes d'adhérence inférieures a T pay = 0.6 Tmax qui couvre largement le domaine
des charges de service (U T, . est la contrainte d'adhérence maximale du chargement
cyclique et T, la contrainte d'adhérence ultime ou maximale). Sur la base de cette
observation ont été derivées les deux formules suivantes qui donnent l'augmentation du
glissement avec le nombre de cycles. Cette approche a été reprise dans le Code Modéle
CEB-FIP 90 pour prédire le glissement s, aprés n cycles en fonction du glissement initial
avant chargement cyclique s,,.

= S (1+kn)

avec

k, = (1+n)*%7 - 1

Il est intéressant de relever que des tests de longue durée réalisés dans le but de mesurer le
fluage de la loi d'adhérence, ont également ‘montré un accroissement linéaire des
glissements en fonction de la durée de la charge dans un graphe log - log [Franke 122]. Le
code modéle CEB-FIP 90 a adopté cette approche en formulant la prédiction du
glissement a long terme s, apreés une durée de chargement de t en fonction du glissement
initial avant chargement cycllque So-

S = S (1+'kt)
|
avec

k=aﬂmww

2.3.6. Histoire de chargement i

Ce paragraphe s'appuie également sur le travail,de synthese effectué par Laurencet. Des
tests ont été faits dans le domaine de 1'adhérence avec des histoires de charges telles que
des chargements augmentés et/ou diminués par paliers ou encore des chargements
aléatoires [Balazs & Koch 27, 28]. La conclusion principale est que tant que le niveau de
chargement maximal historique n'est pas atteint,. approché ou dépassé, l'augmentation du
glissement est faible. Ainsi, pour une durée donnée, un chargement cyclique d'amplitude
constante est plus agressif qu'un chargement aléatoire de méme fréquence, parce que ce
dernier atteint moins souvent la charge maximale.
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Histoire réelle - chargement aléatoire

Charge‘ @ . 3

‘ Plafond
VWMW\W e

> temps

Chargement d’amplitude constante

Charge

| | T @
‘ﬂﬂﬂ{‘\ﬂglhﬁafﬂﬂ\ngﬁﬁﬁ charge max
“ | | 1

> temps

figure 25: correspondance d'une histoire de chargement réelle et idéalisée

Cela signifie qu'un chargement cyclique d'amplitude constante constitue l'enveloppe des
charges maximales d'un chargement réel aléatoire. L'aspect intéressant de cette
observation est qu'en connaissant la fréquence d'apparition des chargements maximaux
(seuls responsables de la progression du glissement), il est alors possible de simuler les
effets d'une histoire de chargement aléatoire réelle. Ce comportement mis en évidence au
niveau de la liaison acier - béton a également été observé sur de grands éléments. En effet
des tirants (4.5 m de long avec une section de 0.8 m par 0.25 m) qui ont subit un grand
nombre de cycles (plus de 9000) aprés un chargement initial de plus grande amplitude,

n'ont montré pratiquement aucune augmentation des ouvertures de fissures [Laurencet
179].

La constatation qu'un niveau maximum atteint une fois lors d'une action répétée a un
effet plus important que de nombreux cycles de niveaux inférieurs a été faite par
plusieurs chercheurs qui ont travaillé sur des phénoménes différents : sur l'ouverture de
fissure d'un béton chargé en traction [Akutagawa & al. 7], sur le fluage d'un mortier
saturé comprimé sous variations de temperature [Illston & Sanders 159], sur le fluage
d'un béton en compression et en torsion soumis & des variations de température [Fahmi
& al. 106}, sur le fluage du béton sous charges variables [Illston & Jordaan 158].
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2.3.7. Béton en traction

Résistance a la traction |

La résistance moyenne a la traction f,,, s'obtient sur la base d'essai effectués sur des
éprouvettes de béton a 28 jours. Elle peut également se déduire de la résistance 4 la
compression selon des relations empiriques, voir CM CEB-FIP 90 et Eurocode. La valeur
de la résistance a la traction sur éprouvettes de béton est plus élevée que la résistance
apparente effective f. . d'un élément de structure réel. Cela est notamment dd aux
autocontraintes qui sont le résultat d'une combinaison de l'action des gradients hydriques
lors du séchage, des gradients thermiques lors de la prise du béton et de la présence des
armatures. La résistance a la traction effective peut s'estimer a l'aide de formules
empiriques. Ci-dessus nous présentons la proposition de Jaccoud qui s’apparente i celles
faites par Rostasy et Schiessel. [Jaccoud 161]. !

fetef =K(1): K(h)‘ fetm

ou, dans cette relation :

K(#) est un coefficient de minoration fonction de I'épaisseur 4 de I'élément d’ouvrage
considéré, qui permet de tenir compte de la microfissuration et des amorces de
fissures résultants d’états de contraintes auto-équilibrées (figure 26);

K(t) est un coefficient de correction permettant de tenir compte, le cas échéant, de
Iévolution dans le temps de la résistance. Il est prudent d’admettre que la
résistance effective a la traction du béton dans un ouvrage n’augmente pas au-dela
de 28 jours, le gain de résistance résultant de la poursuite de I’hydratation du
ciment étant compensé par des processus d’endommagement (autocontraintes et

microfissuration). !
" iGours] | 3 1,7 | >28
K(t) 0,5 10,75 | 1,0

_ll ! .
| !
"r + hi |© . 05T -
|

_.-
-+

amorces L P |
de fissures | 0.3 08 hm]

figure 26: définition du facteur x[h] [Jaccoud 16;1]
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La valeur ci-dessus est une valeur indicative moyenne. Dans une structure réelle, objet
tridimensionnel, la résistance 4 la traction varie d'un point & l'autre. Pour une poutre, par
exemple, en chaque point d'une section et d'une section a l'autre. Durant la phase de
formation des fissures la dispersion de la résistance a la traction joue un grand réle. Son
effet peut s'observer dans la transition progressive entre le stadel et la phase de
fissuration stabilisée dans le diagramme moment-courbure moyenne d'un trongon de
poutre soumis a un effort constant sur toute sa longueur. Cette transition trahit
l'apparition non simultanée des fissures donc des résistances a la traction différentes le
long de la poutre.

120

100 1 Poutre G00

80 -

60 | — : : >

Moment [kNm]

40 | Formation
des fissures

20

|
i
|
o : L . 1 t
0 0.0005 0.001 0.0015 0.002 0.0025 0.003 0.0035 0.004
Courbure [V m]

figure 27: phase de formation des fissures sur la poutre GOO testée par Rotilio [240]

Traction inférieure a la résistance a la traction

Charge constante - Fatigue statique
Le comportement du béton soumis & une charge de traction de longue durée a été tres
peu etudié. Une contrainte de traction inférieure a la résistance 4 la traction, si appliquée
suffisamment longtemps, peut conduire a la rupture, donc a 'apparition de fissures. Des
tests sur des éprouvettes de béton ont montré que la rupture se vérifiait d'autant plus
rapidement que la contrainte de traction était élevée. Par analogie de ce phénomeéne avec
ce qui s'observe en compression, on parlera de fluage tertiaire en traction ou fatigue
statique. Pour quantifier ce phénomeéne, la démarche consiste a appliquer sur des
cylindres en béton une charge de longue durée 4 différents niveaux de contrainte. La
rupture en fonction du temps d'application est ainsi déterminée pour chaque niveau de
charge. Pour une durée donnée, il existe un niveau de charge en dessous duquel, aucune
rupture n'est constatée. En compression, une contrainte soutenue inférieure a environ
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0.8 fois la résistance a la compression, n'engendrera aucune rupture i long terme. Pour ce
qui est de la traction comme trés peu d'essais de ce type ont été effectuées, le poids
statistique des valeurs obtenues n'est pas comparable a la compression. Néanmoins, il
semblerait que dans le cas de la traction, le niveau de sollicitation au-dessous duquel
aucune rupture n'est observée a long terme, se situe a une valeur plus faible que celle de la
compression puisque elle approcherait 0.6 i 0.7 fois la résistance a la traction.

[Al Kubaisy & Young 8, Shoukani & Walraven 249]

Le rapport de la résistance a la traction de longué durée 2 la résistance instantanée semble
décroitre de fagon linéaire en fonction du temps si ce dernier est représenté selon une
échelle logarithmique. Ci-dessous nous présentons les résultats de Al Kubaisy & Young [8]
qui ont testé 54 cylindres de béton (100mm de’ diamétre pour 380mm de hauteur). Le
graphe ci-dessous montre le rapport entre la contrainte de traction maintenue constante
et la résistance i la traction a 28 jours. Cette derniére a été obtenue sur 30 des
54 cylindres, lors d’un test de courte durée (rupture aprés 165 secondes). Aucune rupture
n’a été observée en dessous de 0.6 fois la résistance a la traction méme apres 9 mois.

10
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SPECIFIC SUSTAINED STRESS

o2l ) I

O average of two results

01 ] 3! L 1 1 ) ! TR,
o0t [ 2] 1 10 10 10 106 - 108 10
’ (7 days) (70 days) (700 days)
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!
AUPTURE TIME—min
'
* .

!
figure 28: contrainte de traction dans le temps (échelle logarithmique) [Al Kubaisy 8]

Des essais analogues ont été réalisés par Shkoukani & Walraven [249] sur des cylindres
(diametre de 150 mm et 300 mm de hauteur) et des parallélépipedes rectangles (150 mm x
150 mm x 300 mm). La valeur de résistance a la:traction a également été déterminée lors
d’un essa1 de courte durée (rupture apres 10 secondes). Aucune rupture de fatigue n’a été
observée en dessous de 0.7 fois la résistance a la traction. La durée totale des essais était de

2 semaines. ;
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figure 29: contrainte de traction dans le temps (échelle logarithmique) [Shkoukani &
Walraven 249]

Dans une structure fléchie qui subit des contraintes de compression a l'état permanent, ce
phénoméne pourrait expliquer l'apparition dans le temps de nouvelles fissures. Cette
remarque est valable tant pour les structures non fissurées que pour celles qui le sont déja
avec apparition de nouvelles fissures entre les fissures préexistantes. S'en suit un
accroissement de la courbure locale, une redistribution des efforts et un accrotssement des
déformations.

Charge cyclique
De méme que la liaison entre l'acier et le béton, le comportement en traction sous charge
constante ou cyclique comporte une analogie certaine. Ainst lorsque soumise a un
chargement cyclique en traction de contrainte maximale inférieure a la résistance a la
traction, une éprouvette de béton finira par se rompre. Cette rupture interviendra
d'autant plus to6t que le niveau de chargement sera élevé. Lotze [187] dans sa thése de
doctorat a effectué une étude approfondie de la question sur la base de résultats trouveés
dans la littérature. Il propose deux formulations (une pour le béton sec et une pour le
béton humide), qui tiennent compte de la fréquence de chargement, ainsi que du rapport
entre la contrainte minimale et maximale. Il a par ailleurs été montré que les

propositions de Lotze étaient approchées avec une bonne précision par la loi simplifiée
du Code Modéle CEB-FIP 90 qui s'écrit comme suit [Sippel 253]:

f (N) 1 logN ou: f(N) : la résistance 2 la traction au N*™ cycle

fer 12 £, : la résistance 2 la traction statique
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Traction supérieure a la résistance a la traction _

Le comportement du béton en traction peut étre mis en évidence par un essai de traction
sur une éprouvette de béton seul. Dans un graphe charge - déformation tel que représenté
a la figure 30, lorsque l'effort est augmente progressivement en début d'essai, la
déformation est proportionnelle a la charge appliquée, synonyme d'un comportement
linéaire. A partir d'une certaine charge (point A), des microfissures commencent a
apparaitre de fagon répartie. Juste avant la charge maximale (point B), les microfissures se
concentrent a l'endroit le plus faible de l'éprouvette. Dans la bande de béton dans
laquelle se produit I'accumulation des microfissures, on observe une concentration des
allongements. St I'essai est dirigé en force I'éprouvette, la rupture est atteinte au point B.
Par contre si l'essai est dirigé en déformations imposées, 1l se produit un relichement de
la force sous augmentation de la déformation. C'est la branche descendante de la courbe.
Durant cette phase, la bande fissurée se localise de plus en plus, son hauteur diminue et
les déformations s'y concentrent de plus en plus, jusqu'a apparition d'une macrofissure
(point C). A ce stade la section de béton, bien que trés fortement réduite au droit de la
bande fissurée, transmet toujours un effort, grace aux pontages locaux qu'il existe entre
les granulats et le ciment. La rupture définitive est atteinte lorsque l'effort n'est plus
transmis, c'est-a-dire lorsque les deux surfaces de la fissure sont physiquement
complétement séparées. Le comportement du béton en traction, tel que décrit ci-dessus est
connu sous le terme de comportement iso-adoucissant ou "softening". L'existence et
I'allure de la branche descendante sont intimement liées & la structure méme du béton,
enchevétrement de granulats et de ciment dont 1 rupture se produit progressivement. En
effet si les deux faces de 1'éprouvettes se séparaient complétement aprés le dépassement de
la résistance a la traction, aucun effort ne serait transmis.

Load

Deformation

figure 30: diagramme chargc-déformatibn d'une éprouvette en traction
[Karihaloo 165]

Modeéle de la fissure fictive d'Hillerborg
Le modele de la fissure fictive (anglais : fictious crack model ou FCM) a été proposé par
Hillerborg, afin de reproduire le comportement du béton en traction [146]. Pour illustrer
le principe de fissure fictive, examinons un élément de béton tendu auquel on impose un
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déformation progressive (figure 31). Comme nous l'avons vu ci-dessus, les allongements
(respectivement les déformations) vont se concentrer dans la section la plus faible. Les
déformations sont mesurées par deux jauges identiques (A et B). Admettons que la section
endommageée se trouve dans la zone mesurée par la jauge A et que la jauge B soit a coté
sur une portion saine de l'élément. Jusqu'a la charge maximale les réponses données par
les deux jauges coincideront. Pour un déplacement supérieur, la fissure se localisera sur
une bande de largeur finie, nommée zone de rupture, en anglais "fracture process zone"
ou FPZ. La capacité portante de la FPZ décroit pour une déformation croissante, ce qui
provoque une concentration des déformations au droit de la FPZ et un relichement de la
force et des déformations dans le reste du spécimen (courbe B). Si la déformation est
augmentée, une fissure apparaitra et la ruine sera obtenue lorsque plus aucune force ne
sera transmise.

leAly

-] 5 —

fracture zone
|
f, ~
t AB
A
B
Elongation , A1
9 |
{t- 't_
Strain E=Alg/L wzAl -Alg

figure 31: localisation de la fissure dans une éprouvette de béton en traction, d'aprés
Hillerborg [146]

Comme on le voit la FPZ est un état intermédiaire entre une section saine et une fissure.
Ce n'est pas une vraie fissure avec deux plans de bétons séparés, mais une fissure fictive.
L'ouverture de la fissure fictive est définie par Hillerborg, comme la différence entre la
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déformation totale et la déformation du trongon non fissuré. Le modéle consiste donc a
admettre deux trongons dont le comportement est décrit par une loi constitutive G - € et
entre eux, une fissure dont le comportement est régi par une lo1 G -w (ou w est

I'ouverture de la fissure fictive). Cette derniére est dénommeée loi de "softening". Ainsi une
fissure transmet un effort en dessous d'une ouverture critique w..

2
a) a [N/mm¢<)

2.5
- DAMA
200 __ , Tt
t .
1.5} ! '
. 58 -
FPZ{ "'gx
Or Y. o
0.5 . g
o i 1 1 A 1 I. 1
0 0.10.2030405060.70.809 1.0
e[ %o] '
© \13 |
FRACTURE PROCESS ZONE:
o [N/mm?2) v
20 )
'(' !
15} | SOFTENING
10|
0.5 F
0 . 0 .'| 1 1 1 N ]
0 0.050.1 €, 0.2 , 005 01 015 02 025 0.3

€ [ %o ] W [mm]

figure 32: résultats d'un essai de traction directe sur un béton de barrage, d'apres
Briithwiler [53] !

Ce qui précéde se rapporte au cas de la traction, mais reste valable dans le cas de la
flexion. Prenons un élément fléchi fissuré et plagons nous au droit d'une section fissurée.
L'ouverture de la fissure varie sur la hauteur de la section. Maximale a la fibre tendue, elle
tend vers de plus petites valeurs & mesure qu'on-s'en éloigne. Si I'ouverture maximale est
supérieure a w,, 1l y a un endroit sur la hauteur:de la section ou l'ouverture de la fissure
est égale a3 w.. De cet endroit jusqu'a la naissance de la fissure, un effort est transmit a
travers la fissure par le phénomeéne explicité ci-dessus. A la naissance de la fissure, la
contrainte dans le béton est égale a la résistance a la traction f,.
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| Microcracking_| Micro- _ |

Tcracking '

zone]
) 1
Fracture process zone, ! P

T N s
Traction-free crack,a,  bridging zone

figure 33: transmission des contraintes de traction a la naissance de la fissure
[Karihaloo 165]

L'énergie consommée pour propager la fissure se déduit de l'aire sous la courbe ¢ - w.

Elle est désignée par le dénomination "énergie de rupture" Gy (anglais: "fracture energy"
p f

et s'exprime en énergie par unité de surface.

Il existe une grande quantité de résultats expérimentaux sur la loi du "softening", qui ont
suggéré des formulations plus ou moins diverses. A part la loi linéaire, les autres lois
présentent toutes les mémes caractéristiques, avec une premiére partie trés raide et une
seconde plus plate. Pour les applications pratiques les plus courantes, la forme exacte de

la lo1 de "softening" importe peu et le choix de l'une ou l'autre de ces lois est équivalent
[70].

3
2
T T
w We w we w
(a) (b (c)
1
K
i
4 L4 I L
w w We w

«@ (e) U}

figure 34: différentes formes pour les lois de softening G-w [70]
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|

. - . ! . .
Nous présentons ci-dessous trois formulations de la loi de softening.

Code Modeéle CEB-FIP 90
Le Code Modeéle CEB-FIP 90 a adopté une 101 bilinéaire dont les caractéristiques
principales sont données a la figure 35.

fc!m

0.9 1m

0.00015

form

Ect

0.15fcim:

b Oc

T

we w

Fig. 2.1.5. Stress-strain and stress—crack opening diagram for uniaxial
tension

figure 35: béton en traction d'aprés le Code M(;déle CEB-FIP 90

0-—-¢ C-w
Pouro6,<09 £, Pour 0.15f,, <0, <f,,
o,.=E,¢ O, = fum (1 -085w/w,)

ct

cl

Ct

Pour09fm <O

ct _ ctm

O, = ctm (0 1f ctm (0 00015 - € ))/(

0.00015 - 09 f,

ctm

/ Es)

Pour 0.0 <6,<0.15f,,
=0.15 fom (we - w) / (we - wy)

Avec |
=2Gy/ £, - 015w,
We = O GI‘ / ctm |
ou: :
Eci  module tangent [MPa] |
f.  résistance a la traction moyenne [MPa]
G,  contrainte de traction [MPa] |
€. epsilon de traction i
ouverture de fissure [mm] '
w, ouverture de fissure pour 0.15 f,, [mm]
w,  ouverture de fissure critique pour une contrainte nulle [mm]
Gr  énergie de rupture [Nmm/mm?]
Ol coefficient qui tient compte de la 'taille maximale des granulats d,,, (voir
tableau ci-dessous)
d . [mm] 8 16 32
Ol: 8 7 5

On remarquera le coude dans la partie supérieure de la relation G - € afin de tenir compte
de la présence des microfissures et la prise en compte du diamétre maximal des granulats.
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Briihwiler
Brithwiler [52] a analysé environ 200 essais de fendage (Wedge splitting tests ou WST), en
appliquant une méthode de calage numeérique de la loi bilinéaire de softening proposée
par Roelfstra & Wittmann [237]. Le résultat a été que les coordonnées des points
caractéristiques de la loi bilinéaire peuvent s'exprimer en fonction du rapport entre la
résistance a la traction f, et I'énergie de rupture G, qui correspond a une classification en
fonction de Ia taille maximale des granulats.

C max,

figure 36: diagramme bi-linéaire de la loi de softening a) standard b) normalisé [52]

f./G¢[1/mm] C, Chax s/fe Remarques
> 40 0.7 5.2 0.25 I Mortiers ou microbétons

Bétons avec taille maximale des granulats

> <
10 & <40 0.8 3.6 0.33 entre 12 et 36 mm

Béton de barrages avec taille maximale des

<
10 0.8 3.0 0.40 granulats > 80 mm

Tableau 2: valeurs des paramétres qui définissent la loi de softening bi-linéaire

Hordijk
Le modéle proposé par Hordik [152, 153] est basé sur une formulation continue de la
branche descendante de la loi de softening. Les points caractéristiques de la courbe sont

définis par la résistance & la traction du béton f, et l'énergie de rupture Gg
(w, = 5.14G/f,) (voir la figure 37).
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9. 1+ cll— exp —czli —i(1+cl3)exp(—c2)

ct WC C C

avec
¢, =30 |
¢, = 6.93 L

Stress o

‘Crack opening w

(W, a) !

eu: envelope unloading

{ er: envelope reioading
inc: muease

figure 37: loi continue du béton en traction, d'%aprés Hordijk [152]
|

Comportement du béton sous charge cyclique |

Contrairement au cas du chargement monotone présenté ci-dessus, peu de modéles
existent pour le cas d'un chargement cyclique. Lés modéles sont souvent trés complets et
reproduisent de maniére satisfaisantes les résultats d'essais mais présente l'inconvénient de
définir une trés grande quantité de points caractéristiques. Hordijk sur la base d'essais et
de travaux antérieurs a proposé un modele continu pour la décharge et la recharge du
béton dans la zone du softening. Sa formulat;ion offre l'avantage d'étre définie avec
seulement les parameétres caractéristiques fct, Gf et les coordonnées du point de décharge
sur l'enveloppe du chargement monotone (w,, et G,.,). La validité de ce modeéle a été
confirmée par des comparaisons avec des essais, dont ceux de Alleruzzo, Cangiano &
Plizzari [10]. !

2 Py 1 0.014] In| -~

fo fe 3(we, /W, +04 | Wey

Hordijk donne également la formulation de la branche de recharge pour regagner la

courbe enveloppe et des boucles internes de charge - décharge.
1
i
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Espacement des fissures - Eurocode CEB

Une structure en béton armé soumise & une charge croissante de traction ou flexion se
déforme, dans une premiére phase, proportionnellement a l'effort jusqu'a 'apparition de
la premiére fissure au droit de la section la plus sollicitée et/ou la plus faible du point de
vue de la résistance a la traction. Une augmentation de la charge se traduira par
'apparition de nouvelles fissures dont l'écartement (ou espacement) se réduit. Clest la
phase de formation des fissures. A partir d'une certaine charge, il n'est plus possible de
développer d'effort de traction suffisant dans le béton pour faire apparaitre de nouvelles
fissures. C'est la phase de la fissuration stabilisée.

M

4

»
>

v Nombre de fissures
figure 38: les différentes phases de fissuration

Comme on le voit, I'espacement moyen des fissures est intimement lié & la déformation et
donc a la courbure moyenne qui nous occupe dans cette étude. Plusieurs chercheurs ont
développé des formules empiriques ou semi-empiriques pour estimer |'écartement moyen
des fissures. Vu la complexité de la cinétique du phénoméne durant la phase de
formation des fissures, caractérisée par le caractére aléatoire de la variation de la résistance
a la traction, toutes les formulations se réferent a la phase de fissuration stabilisée. Une
prédiction de l'espacement moyen des fissures en stade de formation des fissures doit se
faire via le recours a des méthodes statistiques et probabilistes [Sippel 253).

Il semblerait que la fissuration au droit des barres soit principalement influencée par le
nombre et le diamétre des barres ainsi que par la zone de béton qui les entoure (zone de
béton effective). Braam [47], qui s'est occupé des ouvertures de fissures et de leur
espacement dans les poutres fléchies de grande dimensions, s'est livré a une étude
comparative de sept différentes formules sur la base de résultats expérimentaux. Il
constate une bonne homogénéité des prédictions de toutes les formules, dont la meilleure
est celle de I'Eurocode 2 présentée ci dessous.
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P:

Stm 50 + 0‘25 kl k2 ¢/pr

espacement moyen des fissures

coefficient prenant en compte les ﬁropriétés d'adhérence des barres
k,=0.8 barres a haute adhére:nce

k,= 1.6 barres lisses

coefficient prenant en compte la forme de la répartition de la déformation

k,=0.5 flexion simple

k,=1.0 traction pure

diameétre de la barre en [mm]
pourcentage effectif d'armature défini comme le rapport A/A

avec A, aire des armatures dans la zone tendue effective

A

C

. zone de béton effectivement tendue (figure 39)

| . ' heff = 2.5(h-d)

figure 39: zone de béton effectivement tendue :

Endommagement en fonction de la fréquence ou de la vitesse de chargement
Il est unanimement reconnu (voir notamment Vos & Reinhardt 264, Eligehausen & al.99,
Tassios dans 64] qu'une vitesse de chargement plus grande résulte en un accroissement de
la résistance de la liaison acier - béton lors d'un test "pull out". Cela signifie que pour une
force donnée, on peut obtenir la rupture pour une vitesse de chargement lente alors
qu'un chargement rapide n'aurait pas de conséquence. Par ailleurs Adrouche dans le cadre

|
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de sa thése de doctorat sur la liaison acier - béton sous chargement cyclique de faible
fréquence, a procédé a des essais cycliques sur une barre 4 haute adhérence coulée dans un
massif de béton. Il a fait varier la fréquence du chargement cyclique entre 2 et 6 cycles par
minute sur 4 types de béton différents. Il en est ressorti qu'une fréquence plus lente se
traduit par une dégradation plus rapide de la liaison acier - béton.

Citons encore les travaux de Siemes [252] qui a soumis 109 cylindres de béton de
150 mm de diamétre, hauts de 450 mm & un chargement en compression cyclique
d'amplitude constante. Chaque combinaison de paramétres a été répétée 6 fois. Les
parameétres variables sont le rapport R entre la contrainte maximale Smax et la contrainte
minimale Smin (R=Smax/Smin), la contrainte maximale Smax et la fréquence du
chargement cyclique. Pour chaque rapport R, le nombre moyen de cycles pour obtenir la
rupture Ni est représenté en fonction du rapport entre la contrainte maximale Smax et la
résistance moyenne a la compression fc. Sur la base des résultats numériques donnés par
l'auteur, nous avons représenté le nombre de cycles engendrant la rupture en fonction de
la fréquence (figure 40). Le graphique correspond 4 un rapport R de 0.1. L'influence de la
fréquence apparait trés nettement. Une baisse de la résistance 4 la rupture (nombre de
cycles) est observée pour une diminution de la fréquence.

100000

10000 e
Smax/fc P /I
-—'-“:sw‘ 0'6 : [:’ /
1000
: / /
0.7 "

Nombre de cycles a la rupture (log Ni)

100 ——— —-08 — %
10 R = Smax/Smin = 0.1
1
0.01 0.1 1 10

fréquence [log Hz]

figure 40: nombre de cycles a la rupture en compression en fonction de la fréquence
et du niveau de sollicitation
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« Sl est une perspective dairement dégagée par les dermiers progrées de la Physique, c'est bien qu'il y a pour notre
experience, dans l'unité de la Nature, des spheres (ou paliers) d’ordres différents, caractérisés chacun par la dominance de
certains facteurs qui deviennent imperceptibles ou négligeables dans la sphere ou palier vousin »

Pierre Teilhard de Chardin

3. Essais en laboratoire

3.1. Introduction — Objectifs de la campagne expérimentale

La premiére phase de la recherche présentée ici a fait 'objet d'une campagne d'essais sur
des spécimens a grande échelle. Le but de la campagne était de mesurer la lot moment-
courbure sur une section précontrainte (effort normal N) soumise a un chargement
cyclique (moment de flexion M). En variant des paramétres comme les charges, les
quantités de précontrainte et d'armature passive, nous avons pu recueillir, pour un large
éventail de configurations, des informations précieuses sur la branche de décharge et
recharge de la loi moment-courbure, ainsi que sur sa dépendance avec le nombre de
cycles. Ce chapitre présente les résultats principaux obtenus lors de la campagne
expérimentale. Des résultats plus complets ont fait l'objet d'une précédente publication
[Rotilio 240].
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Figure 41 : essai realise

3.2. Matériaux

3.2.1. Béton

1998

Les caractéristiques des composants du béton employé pour la confection des poutres
d’essai sont décrites ci-dessous. Le rapport Eau / Ciment est égal 2 0.48. Nominalement il
s'agit d'un B50/40 avec diamétre maximal des granulats de 20 mm. A titre de
comparaison, le béton utilisé s'apparente au C40 selon la dénomination CEB et 4 un

C40/50 selon I'Eurocode2.

Résistance a la traction
[MPa]

a 28 jours | avant 'essai
GO0 2.8 2.9
GO03 27 3.9
GO06 3.3 3.9
GO8 3.1 3.9
G09 2.8 38
G10 3.4 3.3
Moyenne 3.0 3.6

tableau 3 : Valeurs moyennes sur 3 essais de la résistance a la traction directe des

différents bétons
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Reésistance a la Module d'élasticité
compression
[MPa] [GPa]
t =28 jours |t > 100 jours | t = 28 jours |t > 100 jours

GO0 55.9 64.2 37.2 42.6
GO3 61.8 70.5 38.2 41.5
GO06 64.5 73.8 40.2 43.0
GO08 56.9 69.9 39.6 42.9
G09 60.0 70.3 39.3 41.7
G10 65.3 75.6 39.5 43.6
oyenne 60.7 70.7 39.0 42.6

tableau 4 : Valeurs moyennes sur 3 essais de la résistance a la compression et du
module d’élasticité sur éprouvettes

Ciment
Le ciment utilisé est du type CP 350 kg/m’ gris HR (CPHR) provenant de I'usine

Juracime SA 4 Cornaux (NE). Il s’agit d’un ciment portland pur, intermédiaire entre les
nouveaux CEM 1 42,5 et CEM I 52,5.

Adjuvant
Un adjuvant a été utilisé, il s’agit du Sikament TU. C’est un plastifiant.
La quantité d’adjuvant utilisée correspond a 1.5 % du poids de ciment.

3.2.2. Acier

Armature passive
L’acier d’armature passive est de classe S500 ¢, TOPAR 500S.

Armature de précontrainte

Les cédbles utilisés ont été gracieusement fournis par la maison AVT. Ce sont des
monotorons non injectés de 150 mm? de section. L’acier utilisé est de la classe de
relaxation 2. Les caractéristiques principales se trouvent dans le tableau suivant :

Diamétre du toron d’acier (& [ 15.7 mm Force de rupture du toron Fu 265.5 kN

Section du toron d’acier A, | 150 mm’ Allongement sous charge max. | min. [3.50%

Résistance a la traction fi | 1770 N/mm® |[Relaxation aprés 100h a 20°C, max. |[2.50%
0.70 fy

Limite d’écoulement f, 1590 N/mm* |{Poids au m” de ’acier env. |1.18kg

Module d’élasticité E, | 195 kN/mm’

(valeur moyenne)

tableau 5 : Caractéristiques de I’acier d’armature de précontrainte [AVT 13]
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3.3. Descriptions .

Les éléments testés sont des poutres en béton partiellement précontraintes. Les
dimensions et la géomeétrie des poutres, le systéme statique, ainsi que la qualité du béton
ont été maintenus identiques pour toutes les poutres qui étaient au nombre de six. Les
tests ont été subdivisés en deux séries d'essais désignées "approche I" et "approche II" et
portaient respectivement sur 4 et 3 poutres (une poutre, baptisée G10, a été utilisée lors
des deux séries). Les paramétres qui les ont caractérisés sont présentés plus loin.

Nom des poutres' | GOO | GO3 | GO6 | GO8 | GO9 | G10

Approche 1 X X X X
Approche 11 X X X

tableau 6 : Répartition des poutres selon les deux approches

L'effort normal N a été transmis par l'intermédiaire de deux cébles rectilignes non
injectés, alors que le moment de flexion M était obtenu par la charge appliquée au vérin,
multipliée par le bras de levier (distance entre le vérin et l'appui : 1.08 m).

3.3.1. Dimensions et géomeétrie :

Pour le choix de la géomeétrie des poutres, nous nous sommes basés sur des sections
« types » qui existent dans le commerce. La place disponible dans le laboratoire, la
précision et les plages de mesures des instruments, la taille de la section relative a celle des
granulats des bétons courants, ’espace minimum requis pour pouvoir disposer une
armature selon les régles de I'art, les zones d’introduction de la force de précontrainte et
des vérins sont autant de paramétres qui ont influés sur les dimensions finales afin de
disposer d’'un modéle suffisamment représentatif présentant des déformations mesurables
d’une maniére fiable. !

La section qui a été choisie est représentée ci-dessus (Figure 41). Il s’agit d’une section en
«I» symétrique. Cette forme est intéressante car outre le fait qu’elle est souvent
rencontrée dans la pratique - méme de facon extensive dans les ponts en Italie, en
Espagne ou encore aux Etats-Unis - elle peut rappeler la répartition des masses d’une
section en caisson d’un pont. '

La poutre mesure 7 métres de long. Dans les zones d’extrémité, la section de la poutre est
rectangulaire, Le passage de la section en «I» a la section rectangulaire se fait
graduellement sur 25 cm 2 partir de 60 cm de 'extrémité de la poutre (Figure 42).

' Le nom des poutres est défini comme suit :
- Lalettre « G » indique le nom de la série d’essai.
- Le chiffre correspond a la valeur du degré de compensation 3 (sans virgule) qui caractérise la poutre
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A, 0.096200 m’

L 0.002881 m*

W 0.011525 m’

tableau 7 : Valeurs caractéristiques de la section testée

3.3.2. Armature passive

L’armature mise en place pour les diverses poutres est représentée ci-dessous (Figure 42).
Notons qu’un espacement régulier et identique des barres d'armature passive pour toutes
les poutres a été choisi. Cela par souct de cohérence entre les poutres vis-d-vis du
phénomeéne de la fissuration qui est influencé par ce paramétre [Jaccoud 161].

Signalons encore que I'enrobage est de 1.5 cm et que les étriers ont un diamétre de 8 mm.

Poutre Armature As
passive p= bd [%]
GO0 2018 & 2620 0.76
GO03 4014 0.41
GO06 4014 0.41
GOS8 406 0.07
G09 406 0.07
G10 466 0.07

tableau 8 : diamétres & nombre de barres et taux d’armature passive des poutres

Dans le systéme statique testé, 'effort tranchant ne sollicite que les zones entre les appuis
et les points d’introduction des charges. C'est pourquoi un nombre plus important
d’étriers a été disposé dans ces zones.

3.3.3. Armature de précontrainte

La précontrainte mise en place dans les poutres d’essai ne sert qu’a reproduire un effort
normal. Pour cette raison les cibles de précontrainte des poutres testées sont rectilignes.
L’option de prendre des cibles non injectés a été rendues nécessaire parce qu’il fallait se
ménager la possibilité de changer la tension des cables avant l'essai. Un compression des
poutres a été exigée afin de garantir un confort suffisant vis-a-vis de la fissuration lors des
manceuvres de transport et des manipulations en laboratoire. Les poutres ont toutes été
mises en précontrainte a la méme valeur aprés fabrication. Par souci de cohérence vis-a-vis
de I'influence des effets différés, la compression doit étre la méme pour toutes les poutres
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(pour plus de détails voir Rotilio 240). Cela se traduit par la présence des deux mémes
cables de 150 mm? de section dans toutes les poutres. Le nombre de cibles a été fixé par
la poutre qui exigeait la plus grande force de précontrainte lors de l'essai (la poutre G10).
Avant l'essai, l'effort normal souhaité est appliqué. Concretement, les cdbles ont été
relachés, puis retendus a la force de précontrainte appropriée. Clest pour pouvoir
effectuer cette opération que les cibles de précontrainte étaient non injectés. La mise en
tension finale avant l'essai a eu lieu dans notre laboratoire, par le personnel spécialisé de
la société AVT Précontrainte.

Les deux cables sont des monotorons AVT de 150 mm? de section. IIs ont été disposés a
15 cm 'un de l'autre de part et d’autre du centre de gravité de la section.

Les critéres qui ont présidé au choix de l'armature de précontrainte sont également
d’ordre technologique. Les diamétres des cibles devaient étre relativement petits dans la
mesure ou 'dme de la section est relativement mince.

Deux ancrages mobiles AVT type S15, prévus pour le type de monotorons employés, ont
été utilisés aux deux extrémités de la poutre. Toutefois un des deux ancrages est doté d’un
systéeme d’écrou qui autorise la diminution (si nécessaire jusqu'a zéro) de la force de
précontrainte et également la remise en tension du cible.

3.3.4. Le bati

La configuration de chargement de la poutre d’essai comprend une zone de moments
constants au centre qui reproduit le méme état de sollicitation de la section sur une
distance de 3.84 m. Cela a été rendu nécessaire car notre but est de déduire des courbures
moyennes d’une section qui, suivant les cas, peut étre fissurée. Or comme la fissuration
est un phénoméne discret, le comportement moyen d’une section fissurée est le résultat
d’une combinaison de contributions de trongons en stade I et en stade II (voir Etat des
connaissances).

L'effort normal N a été transmis par l'intermédiaire de deux cibles rectilignes non
injectés, alors que le moment M était obtenu par la charge appliquée au vérin, multipliée
par le bras de levier de 1,08 m.
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3.3.5. L'instrumentation

D’un point de vue général, la lecture de toutes les mesures était gérée par une centrale de
mesure (UPM) a laquelle étaient reliés d’un coté tous les appareils de mesure et de l'autre
un ordinateur qui la pilotait grice au programme BEAM prévu i cet effet (Figure 43).

Les poutres ont été instrumentées comme suit :

Les déplacements verticaux de la poutre ont été mesurés en cinq endroits différents grice
a des capteurs inductifs.

Deux rangées paralléles de 15 jauges « Omeéga » couvraient la partie centrale de la poutre
a la face inférieure et supérieure sur une longueur de 1.5 m, pour un total donc de
60 jauges. Les jauges « Oméga » permettent de mesurer I'allongement entre deux taquets
collées & méme la surface de la poutre (= points fixes). Ici les taquets étaient distants de
100 mm. Ce choix n’est pas étranger a celui de 'espacement des étriers, dans la mesure ou
ces derntiers influencent la localisation d’une fissure. En effet il est courant qu’en flexion
(et dans une certaine mesure en traction pure [Mivelaz 209, Laurencet 179]), les fissures se
forment au droit des étriers [Charif 73]. Il s’agissait d’éviter qu'une fissure se forme sous
un taquet, ce qui aurait eu pour conséquence un décollement de celui-ci, compromettant
ainsi la validité des mesures lues par la (les) jauge(s) contigués. La configuration adoptée
consiste a avoir une trame de 100 mm pour les taquets qui soit décalée par rapport a celle
des eétriers, qui est de 200 mm. Cette précaution s’est avérée payante dans la mesure ou
aucun taquet n’a été décollé et les fissures sont bien apparues la ou se situaient les étriers.
La force transmise par le vérin au systéme testé ainsi que le déplacement associé, ont
également été lus. En guise de controle, nous avons relevé les déformations du cadre du
bati de charge, afin de s’assurer que celui<i ne se déformait pas de maniére significative
durant I’essai.

En résumé, une lecture a2 un temps donné de tous les instruments de mesure représente
un ensemble de 68 données composées comme suit :

e 60 mesures de déformations relatives par les jauges oméga

e 5 mesures de fleche par les capteurs inductifs

e mesures de la force et du déplacement des vérins

e mesure du temps

Enfin la température ambiante, 'humidité relative et la pression étaient mesurées en deux
endroits du laboratoire durant toute la durée de l'essai. A ce propos, il faut relever la
stabilité des conditions vérifiée durant tous les essais :

Température [°C] : 22 £3
Humidite relative [%]:| 50 +8
Pression [mmHg] : 763 +7

tableau 9 : Valeurs moyennes et variations maximales, sur ’ensemble de la campagne
d’essais, de la température, de ’humidité relative et de la pression.
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3.4. Parameétres

Les parameétres qui ont été variés d'une poutre a lautre sont :

® la quantité d'armature passive

e la compression par l'intermédiaire des cibles de précontrainte

e le niveau de charge
Ont été maintenus constants tous les autres parameétres :

e la géométrie et les dimensions des poutres

le systéme statique de 'essai
la qualité du béton

le nombre et la fréquence des cycles de charge

la différence entre la charge maximale et minimale

3.4.1. Modéle de charge
Dans le cadre des essais en laboratoire, un « modéle de charge » est défini dans le but de
simuler (ou reproduire de fagon acceptable) la cause sollicitante 4 I'origine du phénomeéne
que Pon désire observer. Les actions cycliques qui nous occupent sont les variations
journaliéres de température et du flux de trafic. Les premiéres actions sont des
déformations imposées, alors que les secondes sont des charges imposées. Dans le cadre
de nos essais, nous avons choisi de solliciter les poutres par des charges imposées. Par
« modele de charge » on entend I'ensemble des parameétres qui définissent de maniere
univoque les forces qui seront transmises a la poutre par les vérins pendant la durée de
I’essai : la charge maximale et minimale ainst que leur évolution dans le temps, le nombre
de cycles, la fréquence, le type de cycles. Le "modeéle de charge" de nos essais est donné ci

dessous :

bype
période
fréquence
nombre de cycles
valeur charge max.
valeur charge min.
variation charge max.
varzatzon charge min.

wChzirges d’essai: ) &

sinusoidale

20 secondes - -

3 cycles / min. (0. 05 Hz)

>7000cycles %

selon approche et B

selon approche et B

constante durant 1’essai

‘constante durant 1’essai

tableau 10 : Les charges

Charge maximale

Av4

-

Charge minimale

|

20 sec

l

tcmps o
-
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Les charges imposées aux poutres d’essai varient de fagon sinusoidale entre la valeur
maximale et minimale. Ces deux derniéres demeurent constantes tout au long de l'essai.
L'histoire des cycles ainsi imposés correspond a une enveloppe de cycles de méme intensite.
Pour donner un ordre de grandeur, si le temps de retour d'un cycle de charge est d'un jour,
alors la totalité des cycles imposés correspondrait i une période d’environ 20 ans. Si le
temps de retour est d'une semaine, alors les cycles des tests représentent 134 ans. Par ailleurs
la différence entre les valeurs maximales et minimales quelles qu'elles sotent, était la méme
pour toutes les poutres. Plus de 7000 cycles ont été imposés i chaque poutre, sauf a la
poutre GO3 qui a été sollicitée par environ 10’000 cycles.

La fréquence et le nombre de cycle adoptés pour nos essais nous ont permis de limiter la
durée totale de I'essai & environ deux jours, dans I'intention de contenir 'impact des effets
différés. Si I'essai avait duré plus longtemps, la part d’irréversibilité attribuable aux effets
différés par rapport a celle due a un chargement cyclique aurait été d’autant plus
importante.

3.4.2. Choix des parametres
Notre but était de couvrir une gamme de configurations de sections relativement vaste,
allant d'une section en béton armé a une section passablement précontrainte.
Concernant le niveau de sollicitation nous allons procéder & une précision utile pour la
compréhension de la suite de la démarche, cela dans le but d'éviter toute confusion. Ici, le
niveau de sollicitation est entendu comme le rapport entre le moment sollicitant M et le
moment de fissuration Mr. Le moment sollicitant M (Mmin < M < Mmax) est égal au
moment di aux charges (Mg + Mq) auquel est soustrait le moment compensé par la
précontrainte (Mp). Le moment résultant de cette soustraction est le moment qui est
conventionnellement dessiné sur l'ordonnée de la loi moment-courbure que nous nous
proposons de mesurer dans nos essais. En d'autres termes, le moment de la loi moment-
courbure est le moment aprés décompression, une fots que la traction apparait. Ainsi le
méme moment dii aux charges peut solliciter la section de fagon trés variable suivant
I'action plus ou moins prononcée de la précontrainte.
A

M

4

Z
=
=1

>

figure 44: loi moment-courbure avec de la précontrainte et moments appliqués
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A priori les trois paramétres peuvent étre variés indépendamment, ouvrant par-li méme la
porte & une multitude de combinaisons. Cependant certaines combinaisons sont & écarter
d'emblée & cause de leur caractére improbable, voire impossible si la sécurité  la rupture
n'est pas garantie. Ainsi pour le domaine des structures courantes sous charge de service, il
apparait que les combinaisons intéressantes sont celles qui sont représentées ci-dessous 4 la
figure 45. A savoir d'un cbté nous avons les sections peu précontraintes, chargées a un
niveau de sollicitation élevé et donc armées en conséquence. D'un autre c6té nous trouvons
les sections avec une quantité importante de précontrainte, donc peu sollicitées avec une
armature limitée. A propos des sections avec une précontrainte importante, rappelons que
le travail de recherche mené a I'IlBAP par Laurencet s'occupe de I'influence de la présence de
I'effort normal de précontrainte sur la quantité d'armature minimale a mettre en place.

M

4 .
Sections courantes

v
Z

AS v

figure 45: sections courantes

Comme déja annonce, les tests ont porte sur deux séries nommées "approche I" et
"approche II" qui correspondent a deux options pour fixer les trois parametres précités. Ces
deux approches sont détaillées ci-dessous, anticipons en néanmoins les grandes lignes.
L'approche I permet de couvrir l'ensemble de la plage qui se situent entre les deux
configurations extrémes. L'augmentation linéaire de la quantité de précontrainte d'une
configuration extréme a l'autre est accompagnée de la diminution conséquente d'armature
passive. Ici les trois paramétres varient d'une poutre  l'autre. Quant a l'approche II elle fixe
deux paramétres qui sont le niveau de sollicitation et la quantité d'armature, pour ne faire
varier que la précontrainte. Le champs d'application de I'approche II est plus limité et c'est
celui des sections passablement précontraintes avec peu d'armature passive qui a été choisi.
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Paramétre Précontrainte Armature passive | Niveau de sollicitation
Approche 1 Variable Variable Variable
Approche I1 Variable Constante Constant

Le choix des parameétres s'est fait sur la base d'une section prise dans un systéme statique
courant (modele de référence).

3.4.3. Modéle de référence

La section choisie est la section sur apput (moment négatif) d'une poutre continue infinie
de portée égales. En realité le choix de cette section n'est pas limitatif puisque telle qu'elle
est définie elle correspond i d'autres sections dans divers systémes statiques. La poutre
continue infiniment longue est sollicitée par une charge uniformément répartie dont les
détails sont donnés ci-dessous (figure 46). Cette derniére varie dans le temps de fagon
cyclique et sinusoidale entre une valeur minimale et maximale.

On admet que le tracé des cibles de précontrainte est constitué d’une parabole par travée,
car 1l est établi que ce tracé conduit pratiquement aux mémes moments que ceux donneés
par un tracé des cibles continu avec de courts raccordements de courbure négative sur
appul. De plus signalons que plus la structure est élancée, moins I'influence du
raccordement sur appui est sensible [TGC8].

Dans le cas de ce systéme statique, exprimer l'effet de la précontrainte par le degré de
compensation des fleches est équivalent i utiliser le balancement des charges.

Charges permanentes
Soit la poutre continue définie ci-dessus et chargée en permanence par une charge répartie
« g » qui engendre un moment Mg,

Charges variables

Les actions variables dans le temps "q" se superposent aux charges permanentes et le
moment qui leur est associé est désigné par Mq. La part des actions variables a été choisie
égale a q = 0.5 - g pour l'approche I. Quant a l'approche II c'est la différence entre Mmin et
Mmax qui a été maintenue constante d'une poutre a l'autre.

Précontrainte
Le cable de précontrainte parabolique provoque une charge répartie « u » qui s’oppose a
une fraction de la charge permanente « g », soit u=[-g , ainst qu'un effort normal de

u-L2

12
Le degré de compensation [ équivaut dans notre cas au degré de balancement. Ainsi il
détermine la part des charges permanentes qui est balancée.

compression P. Le moment résultant de 'action du cable est égal a Mp = -—B-Mg =
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Moments sollicitants
Le moment sollicitant minimum vaut donc Mpyjn = Mg —Mp =(1 -B)- M,

alors que le moment sollicitant maximum vaut Mpay = Mmjn +Mg.

Par la suite on utilisera plus simplement la notation Mmin et Mmax pour désigner ces
deux moments, auquel on se référera par moment minimum et moment maximum.

— J q ~L
C I gl
C ] u?
Section érudice
P"e/\__’/ ! ! _J_SA/
4 mhtr f f o : /
L / }
! L L
Moments au droit de la section étudiée : Charges réparties :
2
e Moment permanent : Mg =&_ =75.0 kN m g2=9.0kN/m
12
e Moment dii aux actions variables : q=0.5g=4.5kN/m
M, =0.5-M, =37.5 kNm
q g
u -L2
e Moment di a la précontrainte : M, =~B-M, = u=PBg
8-P-f
avec: u=
1.2 -
SOMME DES MOMENTS : Caractéristiques
géométriques :
Moment minimum =M piqn =My, ~Mg5 = (1 -B)-M L=10m L
B R & liZosom |} Pk
Moment maximum =M,y = Mmin + Mq f=0.43m

figure 46 : Section étudiée

Lors des essais ce sont les moments Mmax et Mmin qui ont été appliqués & nos poutres.
Ainsi l'effet vertical de la courbure du cible de précontrainte qui compense les charges
permanentes est directement pris en compte au niveau des vérins en appliquant la
différence entre les charges permanentes et la précontrainte. Pour reproduire complétement
la précontrainte, il faut donner a la poutre la compression correspondante. Cela se fait par
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I'intermédiaire des cibles de précontrainte. Les efforts, ainsi que les contraintes, subis par la
section testée dans nos essais sont identiques a ceux de la poutre continue (figure 48).
Vérin : Q Vérin: Q

l Axe du tracé des cibles l
P .
—Pp - — Lo <4— P
ceffort normal de compression
77% h=050m 777%77_ ¢l i celui de Ta poutre continue

o
H
—_
=
@®
3

050m |

' 384 m a=108m ' 050m
i T T
' 6.00 m
Diagramme des moments
Qa

RS
Zone de moments constants égaux

" 4 ceux de la section sur appurde fa
poutre contin :

Jatih N i SR

figure 47 : Schéma de la poutre testée (voir également : Figure 41)

poutre continue | Précontrainte | Charges | Somme

Effort normal -
compression

Méme état de
contraintes

Moment - Q @
flexion \
N o

poutre d’essai - | Précontrainte | Vérins

Effort normal -
compression

Moment - @ @
flexion

figure 48 : Contraintes dans la section sur appui de la poutre continue de réféerence et
de la section reproduite par la poutre d’essai
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3.4.4. Approche 1

Comme déja anticipé, 'optique de l'approche I a été d'imposer les mémes moments dus
aux charges (Mg et Mq) a des sections difféeremment précontraintes de résistance ultime
semblable. Les trois parameétres variables de notre étude peuvent maintenant étre
déterminés. Rappelons que 4 poutres ont été testées selon cette approche. L'intervalle des B
couverts va de B =0 a B =1, en passant par 0.3 et 0.6. Ainsi le niveau de sollicitation, donc
les moments sollicitants minimum et maximum sont directement fixés  partir du moment
di a la précontrainte. La poutre GO0 n'a donc pas de précontrainte, car la part des charges
permanentes compensée par la précontrainte est nulle. C'est une section en béton armé. A
I'opposé la poutre G10 subit un moment sollicitant minimum nul, puisque la totalité des
charges permanentes est compensée par l'action de la précontrainte. Seuls les actions
variables chargent la poutre G10. Nous venons de voir comment étaient liés les deux
premiers paramétres, a savoir la précontrainte et le niveau de sollicitation. Le troisiéme
paramétre, l'armature passive, est varié de maniére inversement proportionnelle i la
quantité de précontrainte. En réalité une petite entorse a été introduite, dans le sens ou la
quantité d'armature passive a été conservée identique pour les deux poutres G03 et G06. Ce
paramétre a été fixé pour ces deux poutres dans le but d'avoir un point de comparaison
entre deux poutres differemment précontraintes, mais ayant la méme armature passive.
Cela s'est avéré extrémement précieux par la suite lors du calage du modéle numérique et de
la proposition de formulation de la loi de décharge - recharge.

Le couplage des deux parameétres que sont les moments et la précontrainte est illustré ci-
dessous (figure 49). Figure également a titre de comparaison, le moment de fissuration
théorique Mr qui est déduit de

P
Ag

M
Oc =fer = +_\77r
c

pour une résistance a la traction de 2.5 N/mm?,
résistance a la traction, admise égale a 2.5 N/mm”.
P effort normal de compression du a la précontrainte

Ac aire de béton
We  module résistant en stade I du béton
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Notation | Unités | Description G00 GO03 GO0é6 G10
charges
Mg (kNm] permanentes 75.0
Mq [kNm) | charges variables 37.5
Mg+Mq | [kNm] 112.5
B 0.0 0.3 0.6 1.0
Mp (kNm] récontraint 0.0 22.5 45.0 75.0
N [y | PreeemnEe 0 . | 78 | 155 | 260
Mmax [kNm] | sollicitant max. | 1125 | 90.0°“°% 675 | 37.5 .-
Mmin [kNm]~| " sollicitant min. |~ 750 - |~ 525 - |. 30.0 " 0.0
Mmax-Mmin | [kNm] différence 37.5
Mr (kNm] fissuration 28.8 38.1 47.4 59.8
niveau de
Mmax/Mr collicitation max. 39 2.4 14 (0.6)
. niveau de
Mmin/Mr sollicitation min. 26 1.4 (0.6) (0.0)

Note #En gris les efforts imposés.a la section lors de*I'essai.
tableau 11: récapitulatif de l'approche I

Les niveaux de sollicitation inférieurs a l'unité sont indiqués entre parenthése et
correspondent au stade I non fissuré”.

Les moments transmis a la poutre d'essal au moyen des vérins sont les moments Mmax et
Mmin. On remarquera que la poutre G10 n'est pas fissurée, méme sous Mmax. De ce fait,
un comportement élastique linéaire (stade I) est attendu. Nous pouvons anticiper qu'il en a

bien été le cas.

? En toute rigueur, la transition entre le stade I et le stade II s'opére pour une valeur du moment Mr,réd. inférieure a
celle du moment de fissuration Mr. Il est cependant plus aisé de se référer 3 Mr car il est calculé simplement. En effet
bien que Mr,réd puisse étre estimé encore relativement facilement dans le cas du béton armé, il en va autrement
lorsque un effort normal est présent. Dans ce cas il faut trouver l'intersection entre la droite du stade I et la branche de
la courbure moyenne. Remarquons qu'ici les valeurs inférieures 3 Mr, le sont dans une assez large proportion ce qui
nous permet d'affirmer qu'elles correspondent bien au stade 1.
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* : valeur moyenne des 4 poutres B

figure 49 : Moments en fonction de 3 dans ’approche I

3.4.5. Approche I

Nous avons vu ci-dessus que I'approche I consistait 4 imposer la méme charge a une section
dont la compression et la quantité d'armature variait. C'est-a-dire que les trois parameétres
que sont la quantité de précontrainte, la quantité d'armature passive et le niveau de
sollicitation, changeaient d'une poutre a l'autre. Ici la démarche est différente dans la
mesure ol un seul paramétre est fait varier, 4 savoir la quantité de précontrainte.
Effectivement, la quantité d'armature passive et le niveau de sollicitation sont constants.
Un niveau de sollicitation constant signifie que les contraintes de traction maximales et
minimales (stade I) qui correspondent 4 Mmax et Mmin, sont les mémes pour toutes les
poutres’. De la volonté de maintenir la quantite d'armature constante, découle I'impératif
de limiter la plage de variation de la précontrainte. Ainsi les trois poutres testées selon des
parametres répondant aux critéres de I'approche II, correspondent i des 3 de 0.8, 0.9 et 1.0.
Maintenir les mémes niveaux de sollicitation maximum et minimum d'une poutre a l'autre
avec une précontrainte qui varie, implique une variation correspondante des moments
Mmax et Mmin. La différence entre Mmax et Mmin de l'approche II a été gardée identique

* En réalité, pour une méme valeur de contrainte de traction il y a une trés légére variation des rapports Mmax/Mr et
Mmin/Mr dans la plage qui nous intéresse. Nous avons choisi de prendre comme référence la valeur de la contrainte
de traction.
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a celle de l'approche 1. Le niveau de sollicitation de l'approche II est le méme que celui de
la poutre GO6 de l'approche I. C'est-d-dire avec Mmin inférieur 3 Mr (stade I) et Mmax
supérieur a Mr (stade II). Ce choix nous a paru le plus judicieux du point de vue de
I'intérét pratique. Par ailleurs il a permis d'élargir la palette de configuration testées a
l'approche I. En effet, le comportement en stadel a été vérifié par la poutre G10 a
I'approche I, alors que le comportement en stade II de sections partiellement précontraintes
a été observé pour trois configurations : la poutre G00, GO3 et G06. Manquait le
comportement en stade I d'une section fortement précontrainte. Ces derniéres mémes si
elles garantissent un comportement en stade [, sous charge permanentes, peuvent se fissurer
sous l'action du trafic et de la température. Dans ce cas quel est le comportement de la
section? La présence d'une compression importante est-elle bénéfique? Comme cela a été vu
aux chapitres traitant de la température et du trafic, les charges et actions ont un caractére
aléatoire, dont l'intensité maximale est difficilement appréciable. L'absence de fissuration
est quasi certainement a exclure, ne serait ce que sous la seule influence de la température
qui est un probléeme de déformation imposée.

Notation | Unités Description G06* GOS8 G09 G10
M [kNm] charges permanentes 75.0
g
B 0.6 0.8 0.9 1.0
Mp [kNm] econtrainte 45.0 60.0 67.5 75.0
N ” [kN]lf» P - 155 1207 U233 EL «260 ¢
“‘Mmax [kNm] 'sollicitant max.. % 67.5 g3y L sATTEIR Ll 2{30.0’4
“Mmin & [kNm] -sollicitant min. 30.0 36.2 1393 ¢ 42.5
Mmax-Mmin | [kNm] différence 37.5
Mr (kNm] fissuration 47.4 53.6 56.7 59.8
Mmax/Mr piveau de sollictation | 4 4 14 1.35 1.3
Mmin/Mr niveau dz;l.hmtation (0.6) 0.7) (0.7) ©.7)
5 | contrainte de traction
Otrac max. | [N/mm?] max. (stade 1) 4.2
. ,; | contrainte de traction
otrac min. | [N/mm’] min. (stade I 1.0

T

T T N - P e .
Note : En grisdes efforts'imposés a:la section:lors de’l'essai.

tableau 12: récapitulatif de I'approche II

* remarque: la poutre G06 est montrée ici parce que ses contraintes de traction maximales
et minimales ont été choisies pour les poutres de I'approche II. On remarquera les niveaux
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de sollicitation pratiquement identiques entre les quatre poutres. La poutre G06 a une
armature plus importante (4 & 14) que les trois autres qui ont la méme (4 & 6).

Moments [kNm]

w1 T (hoprhe) -

. Goo) : (;0_3) " Gos) G08) © G09 G10
150 + R
Mg+Mq | -
v ik = r‘; :Hf\".
100 - - M ma‘imun':
Mg _: R :
h 4
T "M minimum !
4 - 1
50

0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1

B

figure 50 : Moments en fonction de 3 dans approche II

3.5. Résultats

3.5.1. Courbure Vs cycles

Ci-dessous nous donnons I'évolution des courbures en fonction des cycles pour les 7 tests
effectués aux approches I & II (de la figure 51 a la figure 54). Le méme graphique est
représenté une fois selon une échelle linéaire du temps (ou des cycles) et une seconde fois
selon une échelle logarithmique.

L'examen de ces graphiques nous montre que:

o Un chargement cyclique entre deux bornes fixes génére une augmentation des
courbures, respectivement des déformations, tant sous charge minimale que sous charge
maximale.

e L'augmentation cyclique est une droite dans une représentation logarithmique, pour
autant que de nouvelles fissures n'apparaissent pas au cours des cycles comme pour les
poutres GO0 et GO03. L'apparition d'une fissure pour les poutres G08, G09 et G10
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(approche II) se traduit trés nettement par un accroissement des courbures. Il faut
relever que dans ce cas le nombre de fissures au premier cycle est faible (3 fissures pour
GO8 et GO9 et 2 fissures pour G10(II)) et que l'apparition d'une nouvelle fissure a une
incidence relativement importante en terme de courbures. En ce qui concerne la poutre
G06, comme le nombre de fissures au départ était de 7, les 4 fissures qui sont apparues
progressivement en cours du chargement cyclique ont eu une répercussion plus
graduelle sur la valeur des courbures.

e Pour les poutres de I'approche I, qui ont une résistance ultime semblable, mais avec une
repartition différente entre l'armature passive et la précontrainte, les courbures sont
d'autant plus grande que la précontrainte est faible. Rien de surprenant a cela car
l'action soulageante de la précontrainte a pour effet de diminuer la charge "ressentie"
par la poutre, ce qui se traduit par de plus faibles déformations, respectivement

courbures.
0.0040 e
ee—-dGoO) - — = ———mm— e e 1 max|
G -r-
0.0035 - i R
—-—— T GO3f-— —=— =~ = 7T T 7T 7 jmaxli
0.0030 r (Goo) E‘B
— {Goo}
g 0.0025 - [co3] , (r-n?
|
) —
[}
_§ 0.0020 - Approche | |
3 B e il B oD
300015 . oo L GOS | mex
o - et
0.0010 o oY) m— {min }
st s g T T 3 H .
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0.0005 - —_—-
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figure 51: courbures sous chargement maximal et minimal en fonction des cycles -
approche |
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figure 52: courbures sous chargement maximal et minimal en fonction des cycles -
approche I - échelle logarithmique
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figure 53: courbures sous chargement maximal et minimal en fonction des cycles -
approche II - échelle logarithmique
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figure 54: courbures sous chargement maximal et minimal en fonction des cycles -
approche II

3.5.2. Courbure Vs béta

Pour l'approche I, la représentation des courbures en fonction du degré de compensation 3
nous montre une réduction des courbures pour une précontrainte croissante (figure 55 et
figure 56). Comme attendu plus de précontrainte veut bien dire moins de déformations et
moins de fissures. En ce qui concerne l'approche II, cette représentation illustre que le
comportement des poutres est pratiquement identique a cause de leurs caractéristiques
relativement similaires (méme armature et méme niveau de sollicitation, faible variation de
la précontrainte).
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figure 56: courbures sous chargement minimal en fonction de 3 - approche II

page 80



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

Augmentation de la courbure minimale

Ici nous reprenons les graphiques des courbures sous charge minimale en fonction des
cycles dans une représentation logarithmique (figure 57 et figure 58). L'augmentation des
courbures entre le 19 et le 7000 cycle est indiquée en pourcent a droite du graphique.
Ainsi on constate que pour les poutres qui ont fissuré - a savoir toutes sauf GI10 a
I'approche I - l'augmentation cyclique est d'autant plus faible que la précontrainte est
faible. En reéalité cela est dii a l'effet indirect de la précontrainte qui fixe le niveau de
sollicitation. Il faudrait donc dire que l'augmentation est d'autant plus faible que le niveau
de sollicitation est élevé. Cela est clairement mis en évidence aux graphiques suivants qui
montrent l'augmentation des courbures en fonction de Mmax / Mr (figure 59 et figure 60).
Ce comportement tient au fait qu'a un niveau de charge élevé 'endommagement est déja
important dés le premier cycle. C'est-d-dire que le nombre de fissures correspond a celui de
la fissuration stabilisée, que les fissures sont passablement ouvertes, que la liaison entre
l'acter et le béton est fortement atteinte. L'action des cycles ne produira dans ce cas qu'une
faible augmentation des courbures. Par contre si la poutre est moyennement endommageée,
typiquement en stade de formation des fissures, 'action des cycles provoquera l'apparition
de nouvelles fissures par la réduction de la résistance a la traction du béton, de l'adhérence
acier - béton, donc du stiffening et du softening. Ici l'augmentation sera plus importante.
Exprimer en pourcent l'augmentation de la courbure relativement a sa valeur initiale
accentue l'effet d'une diminution du niveau de sollicitation puisque l'augmentation
cyclique se rapporte & une valeur initiale plus faible. Comme exposé plus haut, la loi
moment-courbure du Code Modele CEB-FIP 90 tient déja implicitement compte de ce
phénomeéne via le coefficient 3, (voir état des connaissances).

Nous donnons également l'augmentation des courbures en fonction du degré de
compensation des déformations (figure 61 et figure 62). Pour l'approche I l'effet de la
précontrainte masque i nouveau le niveau de sollicitation. St la précontrainte disposée est
telle qu'elle empéche l'apparition de fissures, les courbures n'augmentent pas. Pratiquement
cela indique a l'ingénieur, qu'a résistance ultime semblable, une précontrainte plus grande
garantira un meilleur comportement de la structure. Quant a l'approche I, les résultats
soulignent la grande sensibilité des poutres dans la région proche du moment de
fissuration. En effet aprés l'apparition des premieres fissures il se produit une baisse de
rigidité dont 'ampleur est directement liée a la quantité d'armature passive. Or ici celle-ci
est trés faible (voir l'allure trés plate de la branche des courbures moyennes et du stade II-
nu), ce qui explique, méme pour de faibles niveaux de sollicitation, la grande différence
entre la droite du stade I et la branche de la courbure moyenne. L'écart entre le stade [ et la
courbure moyenne explique les accroissements considérables des courbures mesurées, qui
ont atteint ici 67% au maximum.

Concretement cela montre que l'armature passive ne peux pas étre trop réduite méme dans
une section fortement précontrainte sous peine de provoquer un fort accroissement des
courbures et des déformations, @ moins que la fissuration ne soit justement évitée par
l'action de la précontrainte.
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figure 57: augmentation de la courbure sous chargement minimal en fonction des
cycles - Approche I - échelle logarithmique
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figure 59: augmentation de la courbure sous chargement minimum en fonction du
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Mmax / Mr

- i
0.0 10.0 20.0 30.0 40.0 50.0 60.0 70.0

Augmentation de la courbure sous charge min [%]

figure 60: augmentation de la courbure sous chargement minimum en fonction du
niveau de sollicitation Mmax/Mr - Approche I & II
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3.5.3. Loi moment-courbure pour les poutres

Passons a présent 4 I'examen des lois moment-courbure telles qu'elles ont été mesurées sur
les poutres d'essai (de la figure 66 a la figure 72). Dans un premier temps on donne la loi
moment-courbure de chacune des poutres en la comparant au stade I, au stade Il-nu et a la
courbure moyenne calculée selon le Code Modele CEB-FIP 90 pour un chargement
instantané (autrement dit, valable pour le premier cycle, soit avec le coefficient 3, = 0.8).

Sur ces graphiques sont également rappelés les moments max. et min. imposés a la poutre.
Les constations principales sont les suivantes :

Les cycles engendrent une augmentation des courbures pour la charge maximale et la
charge minimale.

Pour ce qui est des déformations a long terme, sujet de notre recherche, on constate que
le fait de charger et décharger une structure engendre un accroissement des courbures,
dés le premier cycle. Cela est apparent sur tous les graphiques moment-courbure
mesurées. Si le moment minimum Mmin est considéré comme correspondant a I'état
permanent, alors la déformation a l'état permanent lors de la premiére montée en
charge se trouve a l'intersection de la droite horizontale Mmin et de la branche de la
courbure moyenne. Signalons qu'actuellement les déformations & long terme sont
calculées en prenant la valeur de la courbure au droit de cette intersection. Si depuis ce
point le ler cycle de charge est effectué, la courbure va s'accroitre lorsque le niveau
minimum sera i nouveau atteint. Ainsi I'augmentation de la courbure sous charge
minimale (Mmin) est composée de deux contributions. La premiére augmentation est
obtenue aprés le premier cycle. La seconde qui s’ajoute a la précédente, résulte de la
répétition du chargement variable. Dans les graphiques ci-dessous (Figure 63 & Figure
64), on se rend compte que la premiere contribution peut s’avérer trés grande
puisqu’elle peut étre jusqu’a 4.2 fois plus importante que la seconde.

[1/m] GO0 G03 Gos | GloI) | Gos Goo [ Gloll

A Courbure
(montée-1) [A]

0.00053 | 0.00153 | 0.00044 | 0.00000 | 0.00040 | 0.00064 | 0.00029

A Courbure
(1°-7000°™) [B]

0.00023 | 0.00036 | 0.00031 | 0.00000 | 0.00047 | 0.00020 | 0.00020

[AV/[B] 23 4.2 14 0.0 0.9 3.1 1.5

Tableau 13 : Augmentations des courbures entre la montée en charge, la 1°¢ décharge
et la 7000°™ décharge

Quant a 'augmentation totale de la courbure par rapport a la montée en charge, elle
dépasse les 300 % pour les poutres GO3 et G06. Les observations ci-dessus montrent que
les charges variables, si elles provoquent la fissuration, ont des répercussions au niveau
des déformations dés leur premiére apparition. L’accroissement qui suit, dans le cas ou
la charge maximale est 3 nouveau atteinte (entre le 1° et le 7000°™ cycle), est inférieur
voire égal & l'accroissement obtenu aprés la 1°¢ décharge. Pour un pont cela met en
évidence le rdle que peut jouer
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Figure 63 : Courbure sous charge minimale lors de la montée en charge, aprés la 1°¢
décharge et aprés la 7000°™ décharge
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Figure 64 : Augmentation de la courbure sous charge minimale par rapport a la
montée en charge aprés la 19 décharge et aprés la 7000°™ décharge
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une configuration de chargement extréme comme un convoi exceptionnel ou un gradient
de température élevé, plus encore que la répétition un grand nombre de fois d'une charge
de niveau inférieur. On retrouve 13, a 1'échelle structurelle, le méme type de considérations
qui ont été faites préecédemment sur 'histoire de chargement a une échelle inférieure. Sous
charges permanentes, la structure se souvient de sa charge extréme et c'est méme elle seule
qui dicte I’état de déformation a I’état permanent.

L'action des cycles se traduit par une inclinaison progressive des branches de décharge-
recharge.

La loi moment-courbure du Code Modéle CEB-FIP 90 prédit correctement le
comportement des poutres sauf dans la région sensible proche du moment de
fissuration ou le comportement réel s'est avéré plus rigide. Cela s’explique par le fait
que la lot du CM 90 est une courbe enveloppe qui tient compte de la présence d’une
préfissuration. Une comparatson avec la loi moment-courbure de I'ACI, nous a montré
que cette derniére est plus rigide dans cette région que la loi du Code Modéle. Le
comportement des poutres G06, G08, G09 et G10(II) se trouve entre la prédiction CEB
et celle de I'ACL. Nous avons déja expliqué la sensibilité de cette région qui est
fortement dépendante de la quantité d'armature passive. Il faut cependant ajouter que la
dispersion de la valeur de la résistance a la traction le long de I'élément fléchi est un
autre facteur qui rend la prédiction délicate dans cette région. Donc d'apreés nos essais il
apparait que la loi du Code Modele est plus souple que les poutres testées dans la région
proche du moment de fissuration.

L'observation majeure du point de vue de la généralisation de la lot moment-courbure
reside dans le fait que pour toutes les poutres, il existe un point pivot (point A) qui se
trouve sur la droite du stade I vers lequel convergent les branches de décharge de tous
les cycles. La position du point A a été déterminée en prolongeant la branche de
décharge mesurée entre Mmax et Mmin, selon le schéma ci dessous (figure 65).

La constatation ci-dessus est tres précieuse car cela signifie que l'action des cycles revient
a incliner la branche de décharge. Comme le point A est fixe, il suffit donc de connaitre
les coordonnées du point A et le point maximum atteint lors de la montée en charge
pour décrire le phénomeéne. Anticipons que notre proposition de modification de la loi
moment-courbure est basée sur cette observation.

La position du point A dépend de ’état de sollicitation et de déformation de la section,
ains1 que des caractéristiques de cette derniére (géomeétrie, taille, pourcentage
d’armature). La comparaison des divers graphiques semble indiquer que le facteur le
plus influant so1t le niveau de sollicitation maximum atteint avant la décharge. Plus le
niveau est élevé, plus le point A est bas.
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figure 66: loi moment-courbure avec cycles de décharge-recharge - Poutre GO0
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e Pour la poutre en béton arme (GOO) les premiers cycles n'ont pas été effectués au bon
niveau de charge minimum. Cependant cela n'a eu aucune incidence au niveau de la
position du point A. Le seul inconvénient est que ne disposant pas de la valeur de la
courbure initiale sous charge minimale, celleci a due étre extrapolée. Ce qu'il est
intéressant de relever ici est la comparaison entre la position du point A tel que prédit
dans le Code Modéle CEB-FIP 90 et celle déduite des cycles mesurés. La prédiction
actuelle est hautement insatisfaisante. Cela pourrait tenir au fait que la position du
point A telle que définie dans le Code Modeéle CEB-FIP 90 ait peut étre été basée sur des
essais dont le niveau de charge maximum était relativement bas. Sur ce graphique il
convient également de noter que la prédiction de la courbure moyenne est plus rigide
que la courbure mesurée. L'erreur provient vraisemblablement de la valeur du module
d'élasticité qui en réalité devait étre plus faible.

156
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5] o
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156
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figure 67: loi moment-courbure avec cycles de décharge-recharge - Poutre G03

e En ce qui concerne la poutre G10 testée en condition "approche I", les cycles
n'engendrent aucune augmentation de courbure et le comportement demeure bien
élastique linéaire comme attendu.
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figure 69: loi moment-courbure avec cycles de décharge-recharge - Poutre G10 ()

page 90



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton

1998

4

100 +

Mot
B

+ 7000

50 +

n . i

Moment [KNm]

—

.0015  -0.001 -0.0005 -

,’/ -100 +

0]

. =50+

,

£l

é i n 3
T T

0.002 0.0025 0.003

T T T

0.0005 0.001 0.0015 0.0035 0.004

@utre GOS]

Courbure [/ m]
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figure 71: loi moment-courbure avec cycles de décharge-recharge - Poutre G09
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figure 72: loi moment-courbure avec cycles de décharge-recharge - Poutre G10 (II)

En ne représentant que le 1 et le 7000°™ cycle de chaque essais et en les regroupant tous
sur deux graphiques (un par approche), on obtient la figure 73 :
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figure 73: loi moment-courbure avec le 17 et 7000° cycle de décharge pour toutes les

poutres
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Sur cette figure sont également représentés les paramétres principaux que sont la quantité
d'armature passive, de précontrainte, respectivement d'effort normal, ainsi que le niveau de
sollicitation Mmax/Mr. On a également rappelé la prédiction de la position du point A
pour le béton armé selon le Code Modéle CEB-FIP 90.

Il est intéressant de constater qu'a niveau de chargement égal, la quantité de précontrainte a
une faible influence sur la position du point A (Approche II), ce qui n'est pas le cas de la
quantité d'armature passive (G06 avec Approche II).

Si la quantité d'armature passive est augmentée, la courbure au moment d'initier la
décharge sera plus petite, par contre la décharge sera plus rigide.

La précontrainte semble avoir surtout un effet en tant que compensation des charges
verticales grice a sa répercussion sur le niveau de sollicitation.

3.5.4. Enseignements principaux des essais

Rappelons ci-dessous les enseignements principaux tirés de nos essais, sur lesquels est basé

le reste de la démarche, notamment le modéle numérique.

o Linfluence de la présence d’une précontrainte est doublement favorable au niveau des
valeurs globales des déformations. La précontrainte soulage la structure d’une part des
charges permanentes verticales et elle induit une compression. Cette derniére augmente
le moment de fissuration et modifie favorablement I'état de contrainte dans la section
en réduisant, voire supprimant, la zone tendue.

e L’action des charges variables, si elle fissure la structure, engendre une augmentation des
déformations sous charges permanentes des le premier cycle. La répétition de la méme
charge variable se traduit par un accroissement de la courbure sous charge permanente,
qui reste inférieur a celui observé lors du premier cycle. Le role de la charge maximale
historiquement atteinte et, le cas échéant, approchée a nouveau est donc prépondérant.

¢ Sur un diagramme moment-courbure, I'action des charges variables se traduit par une
branche de décharge. Si prolongée, la branche de décharge croise la droite du stade 1.
L’intersection est définie comme étant le point A. La répétition de la charge variable ne
fait qu'incliner les branches de décharge qui convergent toutes vers le point A.

¢ Ainsi en connaissant la déformation sous charge maximale et la position du point de
décharge (point A), la déformation sous charge permanente avec prise en compte de la
contribution des actions variables est connue.

e La quantité de précontrainte en fixant le niveau de sollicitation (Mmax/Mr),
conditionne également I’état de fissuration de la poutre et par conséquent
I'augmentation des déformations sous répétition cyclique de la charge variable
maximale. Dans nos essais un niveau de sollicitation de 2.5 ou plus correspond a un
état de fissuration stabilisée et s’est traduit par des augmentations des courbures
inférieures a 20%. Par contre en stade de formation des fissures, 'augmentation des
courbures est potentiellement plus élevée par l'apparition de nouvelles fissures sous
répétition de la charge maximale. Lors de nos essais 'augmentation de la courbure a
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méme dépassé les 60%. L’augmentation des courbures est gouvernée par la quantité
d’armature passive. La plus mauvaise combinaison est obtenue lorsque la charge
variable sollicite la strucutre 4 un niveau correspondant a [’état de formation des
fissures dans une section peu armeée.

e En conclusion I'action de la précontrainte est importante car elle recule I'avénement de
la fissuration par son action de balancement des charges verticales et I'introduction
d’un effort normal de compression. Par contre dés que la fissuration est atteinte C’est la
quantité d’armature passive qui gouverne 'augmentation des déformations. On rappelle
que les cibles de précontrainte n’étaient pas injectés et n’ont, de ce fait, joué aucun role
du point de vue de la fissuration.

3.6. Comparaisons avec d'autres essais

3.6.1. Loo & Wong

Cinq poutres caisson carrées de 305 mm de coté et de 4.85 m de long, difféeremment
précontraintes, ont été soumises & un chargement de 100'000 cycles d’une fréquence de
2 Hz [185]. La charge ultime théorique des 5 poutres est identique. Afin de tirer des
paralleles avec l'approche I de nos essais, tous les résultats sont présentés selon le méme
formalisme (figure 74). Il est intéressant de constater que globalement on retrouve les
mémes tendances mises en évidence par nos essais. En effet on retrouve l'allure en forme de
"S" lorsque les fléches sont présentées en fonction de P et l'augmentation relative en
fonction de [ est également une courbe en forme de cloche (figure 61). Le sommet de la
courbe s’observe ici pour une valeur de B inférieure. La raison tient probablement au fait
que pour la méme valeur nominale de [3, le rapport entre la charge maximale et le moment
de fissuration n'est pas le méme. Grosso modo, notre poutre G06 correspond ici a un f de
0.40. Or le maximum des augmentations est observé pour une valeur de B =0.35.
L'augmentation des fléches en fonction des cycles est également proche d'une droite dans
une représentation logarithmique.

Ici les fleches ont été enregistrées lorsque le chargement cyclique était 3 son niveau
minimum et maximum. Cependant contrairement & nos essais, les augmentations des
fleches ont été uniquement mesurées sous chargement minimal, les cycles n’engendrant pas
d’accroissement. On remarque sur le graphe "force - fleche" a la figure 75 que I'effet des
cycles se traduit par une translation de la branche de décharge dont la pente ne varie pas.
Ce comportement a été observé pour toutes les poutres testées quels que soit leur degré de
précontrainte et leur quantité d'armature passive. Pour mémoire on rappellera que lors de
nos essais nous avons au contraire observé que la décharge se produisait selon une branche
de décharge passant par un point pivot.
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3.6.2. Harajli et Naaman

Harajli et Naaman [144] ont procédé i des tests sur deux séries de 12 poutres partiellement
précontraintes longues de 3.05 m (10 ft) avec une section rectangulaire de 114 mm (4.5 in)
par 229 mm (9 in) (figure 76). Ils ont varié la quantité d'armature passive, le nombre de
torons utilisés pour mettre la poutre en précontrainte. Chaque poutre a été construite en
deux exemplaires. Le premier a servi a un test de rupture monotone, alors que le second a
été soumis & un chargement cyclique de type sinusoidal. Ce dernier était contenu entre
deux valeurs limites constantes durant 5 millions de cycles, appliqués avec une fréquence
comprise entre 6 et 7 Hz (fatigue). La valeur maximale et minimale des cycles correspondait
respectivement a 60 % et 40 % de la charge ultime obtenue lors de l'essai de la poutre
jumelle.

P2 P2
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A ° : ° [X 3
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1. 0.2 ® Reinforcing steel locations

Sticrup spacing « 4° for beams with u © g.,

2° tor besms with o 4p = 6.35%, g, = .07

figure 76: dimensions et systéme statique des poutres essayées [144]

Trois diagrammes "force - fléche" mesurés sont donnés a la figure 77, correspondant
chacun a une poutre en béton armé, en béton précontraint sans armature passive et un cas
intermédiaire. Les trois diagrammes sont présentés comme représentatifs pour chacun des
trois cas décrits. On constate que la pente de la décharge varie avec une plus grande célérite
en fonction des cycles si ['armature passive est diminuée et la précontrainte augmentée. 11
apparait que pour les cas des poutres précontraintes avec et sans armature passive, les
branches de décharge s'inclinent autour d'un point pivot tel qu'observé lors de nos essais.
L'accroissement des fléches di aux cycles est d'autant plus prononcé que l'armature passive
est réduite et l'effort normal accru. Ces essais nous montrent également qu'aprés
100'000 cycles les branches de décharge restent pratiquement paralléles quelle que soit la
quantité d'armature passive et l'intensité de l'effort normal. Les résultats de Harajli et
Naaman tendraient ainsi a confirmer ceux obtenus par Wong et Loo qui s'ils avaient
appliqué plus de cycles auraient peut-étre observé une inclinaison des branches de
décharges.
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figure 77: diagrammes charge - déformations typiques d'une poutre en précontrainte
totale / en précontrainte partielle / en béton arme [144]

Il est délicat de pousser plus avant la comparaison entre ces trois cas, car les seuls
parametres qui varient ne sont pas simplement la quantité d'armature passive et l'effort
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normal. Le niveau de sollicitation change également indirectement. La poutre en béton
armé est sollicitée d des niveaux plus élevés (par rapport & son moment de fissuration) que
la poutre partiellement précontrainte, qui elle-méme est moins sollicitée que la poutre sans
armature passive. La configuration de la fissuration n'est, de ce fait, pas la méme. La poutre
en béton armé est clairement sollicitée en phase de fissuration stabilisée, alors que les autres
le sont probablement en phase de formation des fissures. Ces considérations rejoignent
celles qui ont été formulées pour nos essais dans le cas de l'approche I, a la différence qu'ici
la résistance ultime des trois cas présentés n'est pas la méme. Retenons cependant que ces
essais semblent confirmer 4 la fois la tendance observée par nos essais (point pivot) et ceux
de Wong et Loo (décharge parallele aprés 100'000 cycles) qui pouvaient sembler en
opposition dans un premier temps.

Nous terminerons la description de ce travail expérimental en mentionnant que ces essais
apportent une nouvelle fois la preuve que les fléches et les ouvertures de fissures
augmentent avec les cycles. Comme déjd vu précédemment, la variation est ici aussi
proportionnelle au nombre de cycles dans un graphique avec une échelle logarithmique.

3.6.3. Endommagement plus grand avec cycles lents

Nous venons de voir qu'un chargement cyclique de haute fréquence, si appliqué
suffisamment longtemps, semble reproduire un comportement analogue a celui observé
sous fréquence lente. Ainsi un chargement plus lent se traduirait par un endommagement
plus grand. Cela concorde avec des observations faites sur l'influence de la fréquence et de
la vitesse de chargement que nous avons présenté plus haut (voir I’état des connaissances).

page 98



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

« Things should be made as simple as possible, but not any simpler. »
Albert Einstein

4. Modéle numérique et proposition d'une loi moment-courbure avec décharge

4.1. Modéles de calculs

La courbure moyenne d'une section fléchie se situe entre les deux cas extrémes bien connus
du stade I et du stade II-nu (figure 78). Le premier est caractériseé par un état élastique
linéaire, c'est a dire qu'a un accroissement donné de la sollicitation correspond un
accroissement proportionnel de la déformation. Le second correspond a l'état de
déformation de la section en stade fissuré dans lequel la résistance a la traction du béton est
négligée. La courbure moyenne, ainsi que l'évolution de la courbure locale le long d'un
trongon d'une poutre fléchie sont représentées schématiquement ci-dessous.

| gt
Stade | T Stade I T Stade | T Stade 1 T

Stade I . Stade Hl Stade 11 Stade [1

figure 78: évolution de la courbure le long d'une poutre comprimee et flechie

La courbure réelle se situe entre les deux états précités parce que le béton tendu entre les
fissures rigidifie le trongon. Ce phénoméne est connu sous le nom de "stiffening". La
liaison entre l'acier et le béton permet de mobiliser le béton tendu par transmission
progressive de l'effort de traction de la barre, au droit de la fissure, vers le béton a mesure
que l'on s'éloigne de la fissure. Si les fissures sont suffisamment espacées, en continuant a
s'éloigner de la fissure le long de la barre, on rencontrera une section dans laquelle la
liaison entre le béton et l'acier est inaltérée. La distance entre la fissure et cette section
s'appelle longueur de transmission 1.

Ce cas de figure se rencontre dans la phase de formation des fissures, caractérisée par
l'apparition de nouvelles fissures 3 mesure que la charge est augmentée. Le nombre de
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fissures pouvant apparaitre sur un trongon est limité par l'incapacité de transmettre un
effort de traction suffisant au béton. Lorsque le nombre de fissures n'augmente plus, c'est le
début de la phase de fissuration stabilisée.

Une augmentation de la charge ne fait qu'ouvrir ultérieurement les fissures et entamer les
qualités d'adhérence entre l'acier et le béton. L'espacement moyen entre les fissures est
dénommé s, ..

Il existe des lois et des relations qui permettent d'évaluer la courbure moyenne d'une
section en fonction des efforts, de la quantité d'armature, de la géométrie et des propriétés
des deux matériaux béton et acier. Ce sont des méthodes globales qui sont basées sur des
résultats expérimentaux (loi moment-courbure du Code Modéle 90, de I’ACI). Dans ce qui
suit nous allons présenter un modeéle physique de trongon qui est capable de reconstituer la
courbure moyenne en tenant compte de la liaison acier - béton, modélisée par une loi
d'adhérence, et de la transmission de l'effort dans une ouverture faiblement ouverte
(softening), le tout sous chargement cyclique. Le modeéle a été programmeé avec le langage de
programmation FORTRAN 90 et il constitue un des modules du programme
ALPHAFLEX.

Cette entreprise a été rendue possible par I'existence préalable d'un moteur de calcul de
sections fléchies qui sont discrétisées en tranches (le programme Alphaflex créé par Rossier
dans le cadre de sa thése de doctorat [238]) et a été inspirée par le travail analogue qui avait
été effectué par Laurencet [178] sur de grands éléments tendus, également dans le cadre de
son travail de thése. Quelques 2000 lignes de code ont été ajoutées a la version d'Alphaflex
qui en compte environ 5000 actuellement. Par ailleurs, le recours a Alphaflex s'est avéré trés
intéressant aussi en ce qui concerne la gestion des études paramétriques. Rossier a en effet
congu le fichier de données de telle sorte qu'il suffit de donner dans un seul fichier toutes
les valeurs d'un ou de plusieurs paramétres variables. Ensuite Alphaflex se charge de générer
seul toutes les combinaisons possibles et de les calculer. Finalement le dépouillement est
simplifié par I'enregistrement automatique des résultats de tous les calculs dans un seul

fichier.

4.1.1. Principes du modéle

Le principe du modéle consiste i calculer un trongon d’une poutre soumise a un effort
normal et un moment constants. Le trongon est limité i une portion de la poutre autour
d’une seule fissure. La courbure moyenne est ensuite extrapolée en admettant une
disposition symétrique des fissures, ce qui revient a faire hypothése de lapparition
simultanée des fissures.

Quant au principe de calcul du modéle proprement dit, 1l consiste, dans un premier temps,
a definir la section au droit de la fissure en ayant recours aux lois constitutives, a la
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compatibilité et a l'équilibre. Ensuite en appliquant I'équilibre longitudinal, la
compatibilité longitudinale et la loi d'adhérence le long de la barre, on trouve le glissement
au droit de la section suivante, ce qui fixe I'état de déformations relatif entre la barre et le
béton en cet endroit. La nouvelle section est ensuite calculée afin de respecter 1'équilibre, la
comptabilité et les lois constitutives choisies (figure 79). Le processus est ainsi répété de
section en section jusqu'a atteindre l'adhérence totale entre l'acier et le béton. La longueur
de transmission n'est pas fixée, mais est recherchée automatiquement jusqu'a ce que la
condition de bord soit satisfaite.

Clest un modele aux différences finies, c'est-a-dire que la longueur totale est divisée en
éléments de longueur de distance finie Ax. La solution exacte du probléme s'obtient lorsque
la distance Ax tends vers zéro. Concrétement cela revient a choisir une petite valeur pour
Ax. Si cette derniére est suffisamment petite vis-3-vis de la longueur totale, alors la solution
approchée peut étre considérée comme la solution exacte.

AXx AX

M

Section #1 Section #2 Section #3
(stade II-nu)

équilibre équilibre équilibre
compatibilité compatibilité compatibilité
lois constit. lois constit. lois constit.
€ £ £
(o (8 (o
adhérence

équilibre long.
compat. long. IEEL 2

figure 79: principe de fonctionnement du mode¢le
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4.1.2. Traction pure (Laurencet)

Laurencet a appliqué avec succés ce principe a des éléments tendus de grande taille, alors
que les applications précédentes d'une telle modélisation n'avait été effectuées que sur de
petits éléments. L'originalité de son travail a été d'inclure la décharge de la loi l'adhérence,
ainsi qu'une lo1 de softening avec décharge pour le béton tendu. La validité du modéle a été
vérifiée grace d des essais en laboratoire qui ont consisté a solliciter de maniére cyclique des
tirants avec des degrés de précontrainte variables [179].

4.1.3. Flexion
Pour résoudre le cas de flexion, deux familles de solutions existent.

1. La premiére consiste 4 coupler deux modéles de tirant: un dans la zone de traction et
un autre dans la zone comprimeée [Tassios 260, Bazant 32). La difficulté dans ce cas est
de déterminer les hauteurs représentatives de la zone comprimée et tendue qui doivent
étre constantes, ce qui ne correspond pas i la réalité. De plus les sections planes restent
planes dans un plan perpendiculaire a la barre et non dans un plan incliné comme c'est
le cas en flexion. Enfin il est impossible d'introduire la « fracture process zone » (FPZ)
au droit de la fissure. On rappelle que cette derniére est la zone de la fissure au sein de
laquelle se transmet une contrainte de traction (voir état des connaissances).

2. La seconde consiste 4 modéliser un trongon de poutre avec la totalité de la section. Bien
que de formulation mathématique compliquée, une solution explicite du probleme
existe 3 condition d'admettre une section rectangulaire. Dans ce cas l'intégration des
contraintes sur la hauteur de la section est grandement simplifiée par le fait que la
largeur devient une constante [Creazza 84, Aitali 6, Giuriani 140]. Cependant si la
section est divisée sur la hauteur en un empilement de sections rectangulaires de largeur
différentes, d’autres formes peuvent étre reproduites [Ferretti, lori, Vallini 121,
Giuriani 139, Cohn 78, Gambarova 128).

La solution adoptée dans Alphaflex appartient A la seconde famille et permet de calculer
des sections non rectangulaires en empilant une grande quantité de petits rectangles
(intégration par « couches » ou par « tranches »). La section de base est une section en "I"
qui offre la possibilité de reproduire des sections telles que des "T" ou des caissons (figure
80). Cette option est possible car I'équilibre et la compatibilité sont satisfaits en procédant a
un calcul itératif sur la hauteur de la section qui a été divisée en fines tranches (figure 81).

C'est ce moteur de calcul itératif d'une section divisée en tranches qui avait déja été
développé par Rossier [238].
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Forme générale :

Exemples :

figure 80: formes des sections gérées par Alphaflex

Section
analysée

déformation de la section

figure 81: division en tranches de la section
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Alphaflex est le résultat de la combinaison du travail de Laurencet, qui avait la solution
pour passer d'une section a une autre le long d'une barre, avec celui de Rossier dont le
moteur de calcul itératif résolvait le calcul de chaque section.

En plus de la prise en compte de sections non rectangulaires, l'originalité d'Alphaflex est
d'intégrer dans un calcul de trongon comprimé et fléchi, la décharge du moment tant au
niveau de l'adhérence qu'au niveau du softening. A cela vient s'ajouter la possibilité de
faire calculer a Alphaflex le trongon aprés un chargement cyclique.

4.1.4. Parametres d'Alphaflex

Les données a fournir & Alphaflex sont les efforts, les dimensions géométriques de la
section (béton et armature), les propriétés des matériaux, les paramétres de la lo1
d'adhérence et de la lo1 de softening si cette derniére a été spécifiée. Les résultats sont soit
du type "scalaire", c'est-a-dire une seule valeur pour l'ensemble du trongon, soit du type
"vecteur", c'est-a-dire que la variation du résultat examiné est donnée en chaque section sur
la totalité de la longueur du trongon (figure 82).

Données Résultats

Scalaires (valeurs uniques)
scourbure moyenne
scourbure CEB-FIP
scourbure ACI

longueur de transmission
spente de décharge

spoint A

Efforts

Géométrie

Vecteurs (le long du trongon)
scourbure

*axe neutre (zn)

scentre de gravité (zg)
glissement (s)

scontraintes d’adhérence (1)
sepsilon béton (&)

scpsilon acier (&)
scontrainte béton (Gc)
scontrainte acier (Os)

* M= & / €s

Matériaux

Parametres de
la loi d’adhérence

xorreydry

Parametres de
la loi de softening

VUV VY

figure 82: données a fournir a Alphaflex et panoplie des résultats
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4.1.5. Espacement des fissures

Le calcul de la courbure moyenne implique que le calcul du trongon soit représentatif de la
configuration moyenne. Pour cela Alphaflex calcule des troncons moyens représentatifs en
utilisant I'écartement moyen des fissures. En faisant I'hypothése d'une apparition
simultanée des fissures cela nous permet de traiter localement une fissure et d'en étendre
par symeétrie les résultats au trongon. Si l'écartement moyen des fissures n'est pas spécifié
par l'utilisateur, Alphaflex calcule automatiquement I'espacement moyen des fissures selon
la formule de I'Eurocode en la bornant supérieurement a 1,5 fois la hauteur de la zone
tendue. Cette borne supérieure se référe au fait que I'espacement des fissures dans une
section comprimée et fléchie ne dépasse pas 1.5 fois la hauteur de la zone tendue ht. Cette
derniére est définie par la position de 'axe neutre au droit de la fissure (Figure 83).

|

; o . .

h ) i <——>; _ _ ~ J<—

® [ 1

Stm = 15 ht

Figure 83 : espacement des fissures contrdlé par la hauteur de la zone tendue [TGCS8]

4.1.6. Lois utilisées

Equilibre
L'equilibre de chaque section est vérifié par les deux équations classiques de l'équilibre des
forces horizontales et flexionnelles.

Compatibilité — état de déformation

Une hypothése a la base de toute la démarche est la lo1 de conservation des sections planes
de Bernoulli. L'application de cette hypothése au cas des sections en stade I et en stade II-nu
est bien connue. En ce qui concerne une section intermédiaire dont le béton travaille en
traction mais qui a glissé le long de la barre, nous avons admis I'é¢tat de déformation
sutvant (figure 84). Cet état de déformation a été adopté pour Alphaflex car les deux autres
modeéles de trongons avec un principe de calcul comparable & Alphaflex sont basés sur cette
méme hypothése [Ferretti, lori, Vallini 121, Creazza 84].
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Stade II-nu Stade I
b Y b
Section
plane Section
plane Section
, 4 plane
SS,— 8S 85
n=0 n=1
%*
N==¢€,/¢€

figure 84: états de déformation d'une section stade I, stade II-nu et intermédaire

La section reste plane entre le béton comprimé et la barre d'armature. Le béton dans la
partie tendue est également admis comme une section plane, mais en retrait par rapport a
la section plane, car il y a eu un glissement relatif entre la barre et le béton. Un tel état de
déformation permet de transiter graduellement du stade II-nu au stade I. Introduisons le
paramétre T| comme étant le rapport entre l'allongement du béton dans la zone tendue €
et l'allongement de la section plane €* (N=¢./ €*). Au droit de la section fissurée en stade II-
nu, 1 est égal 4 = 0.0, alors qu'il vaut = 1.0 au droit de la section en stade I. Pour une
section intermédiaire 1| est évidemment compris entre ces deux extrémes.

Lois constitutives

D'une maniére générale, 'architecture d'Alphaflex est basée sur une conception modulaire,
ce qui signifie que l'utilisateur choisit les lois constitutives qui l'intéressent dans un
catalogue de lois. Pour cette étude notre choix s'est porté sur les lois suivantes.

Pour l'acier c'est une loi élastique plastique qui a été adoptée. Le module élastique est Es et
le palier plastique est atteint lorsque la contrainte atteint fy.

page 106



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

Figure 85 : loi constitutive utilisée pour I’acier

En ce qui concerne le béton en compression et en traction, pour autant que la valeur de la
résistance a la traction f, ne soit pas dépassée, c'est un comportement élastique linéaire qui
a été introduit dans Alphaflex (en fait f, n’est dépassé qu’au droit de la fissure).

Traction

Compression f

Figure 86 : loi constitutive utilisée pour le béton

Au droit de la fissure, l'utilisateur du programme a le choix entre les deux lois de softening
o - w suivantes : la loi bilinéaire ou la loi continue de Hordijk avec décharge (Figure 87).
La prise en compte d'une lo1 de softening est optionnelle.
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Poutre Efforts Fissure € o
fictive « w »

M —_—

B N<§.

7 .
I w(2) |
\ X

Figure 87 : Prise en compte du softening dans le calcul de la section fissurée avec
I’hypothése de la fissure fictive triangulaire.

La résistance a la traction en fonction des cycles est incorporée dans le modéle via la loi
préconisée par le Code Modéle CEB-FIP 90 (voir I’état des connaissances).

Enfin I’énergie de rupture G est calculée selon les régles fournies par le Code Modéle CEB-
FIP 90.

Loi d'adhérence

La loi d'adhérence employée pour cette étude a déja été présentée a I'état de connaissances.
11 s'agit d'une fonction "puissance” avec une décharge en deux phases selon une droite tres
raide et un palier de frottement horizontal. Signalons que la décharge sécante que l'on
rencontre dans certains programmes par éléments finis peut également étre choisie. Enfin
les cycles sont pris en compte grice a la loi adoptée dans le Code Modeéle CEB-FIP 90 (voir
I’état des connaissances).
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Equilibre longitudinal

L'équilibre  longitudinal d'un
éléement de barre de longueur Ax
nous fournit une des deux
conditions pour effectuer le

passage d'une section a l'autre. Os.i

(05i =051 ) A =m:D-1(5) Ax

qui s'écrit aussi

(Gs,i _Gs,i—l) i-‘c(s)

AX %]

Remarque : la valeur 1(s) dans I'équation ci-dessus est la valeur moyenne sur 1'élément.

Compatibilité longitudinale

Le glissement en une section donnée est égal 4 la différence d'allongement entre le béton et
I'acier en cet endroit. L'allongement en un endroit donné est égal i l'intégrale des € entre la
section fissurée et I'endroit considéré. Dans une formulation aux différences finies, aprés
dérivation, cela s'exprime comme suit:

(Si —51-1)_

=& —&;

AX

Remarque : les valeurs & et € dans l'équation ci-dessus sont les valeurs moyennes sur
l'élement.

L'ensemble des équations ci-dessus permet de décrire complétement le comportement du
trongon de poutre. Pour la méme ouverture de fissures, il existe deux solutions au
probléme qui correspondent aux deux phases de fissuration qui sont la "formation de
fissures" et la "fissuration stabilisée”. La distinction principale entre ces deux phases se situe
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au niveau de la liaison acier - béton, plus précisément c'est la valeur de la dérivé des
glissements lorsque le glissement est nul qui change d'un cas 4 'autre. Pour le comprendre,
la configuration du trongon comprimé et fléchi dans ces deux phases est présenté ci-aprés
figure 88.

Formation des fissures Fissuration stabilisée
/ / /- /

sm< 1.5 hu

A
=2
=3

glissement S 2=N \l . ¢N

Contrainte N ™ [N
d’adhérence T N/ N

€s €s = €c gstec "

élongations g @—— .. ———— Tl et oo

. Os
contraintes
Oc
W jocal
courbures Wy = S ¥ mean

figure 88: distinction entre le stade de formation des fissures et de fissuration stabilisee

4.1.7. Phase de formation des fissures

Comme nous l'avons vu, durant la phase de formation des fissures, de nouvelles fissures
apparaissent 4 mesure que la charge est augmentée. Cela implique que dans certaines
portions du trongon, l'état de déformation de la section est du type stade I avec une liaison
inaltérée entre l'acier et le béton. Comme Alphaflex calcule des trongons moyens
représentatifs avec l'écartement moyen des fissures, la configuration type dans ce cas est
celle d'une transition entre une section en stade II-nu et une section stade I (figure 89). La
valeur du glissement au droit de la section en stade I est nul tout comme la dérivée du
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glissement. Rappelons qu'une dérivée nulle du glissement signifie que I'epsilon du béton est
égal a celui de l'acier, ce qui est caractéristique du stade I.

M 5 M
N-e ; ? 9-N

Stade 11 Stade 1

| g, €, g |

n':O O<n<l1 n'=1 nzeLt

figure 89: trongon calculé par Alphaflex en phase de formation des fissures

4.1.8. Phase de fissuration stabilisée

La phase de fissuration stabilisée est caractérisée par l'incapacité de développer un effort de
traction suffisant dans le béton - par transfert de l'effort de traction de la barre vers le
beton par le mécanisme de l'adhérence - pour faire apparaitre une nouvelle fissure. Cela
implique qu'il n'y a plus de portions en stade I dans le trongon comprimé et fléchi (figure
90). Physiquement tout le long de la barre la liaison acier - béton est altérée, c'est & dire que
les epsilons du béton et de l'acier ne coincident nulle part. Le glissement est néanmoins nul
a mi-distance entre les fissures pour des raisons de symétrie. Effectivement comme le
glissement est l'intégrale des différences d'epsilons entre 'acier et le béton et comme ceux-ci

page 111



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

sont égaux et opposés de part et d'autre de la section & mi-distance entre les fissures, le
glissement y est nul.

M2 Srm M2
& IR -

Stade 11

Stade 11

€. € )

C

r M2

€ ; p

i e i \

ol |

%":—{‘— g* ect<£fct i
e stm < 2 Is >
€t
n=0 O<n<l1 n=0 mM=—_
s=0 s>#0

figure 90: trongon calculé par Alphaflex en phase fissuration stabilisée

4.1.9. Algorithme de calcul

Le calcul d'un trongon comprimé et fléchi avec Alphaflex est divisé en trois étapes. La
premiére consiste i calculer la courbure moyenne pour le moment maximum & partir
duquel la décharge est opérée. La courbure moyenne ainsi calculée se trouve sur la courbe
de la lot momentcourbure d'un chargement monotone et peut étre directement comparée a
la valeur obtenue par des méthodes globales telles que celles du CEB ou de I'ACI. Alphaflex
établit ces deux derniéres valeurs de courbure globale. Lors de la deuxieme étape est calculée
la courbure moyenne pour la valeur du moment de décharge choisi. Enfin lors de Ia
troisiéme phase s'effectue le calcul de I'influence des cycles (figure 91).
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figure 91: les possibilités du calcul sur une loi moment-courbure

Montée en charge

Alphaflex calcule automatiquement, en fonction de l'espacement moyen des fissures, la
courbure moyenne du tron¢on, en déterminant si l'on est en phase de formation des
fissures ou en fissuration stabilisée.

Pour cela la premiére étape consiste a calculer, dans tous les cas, la solution "formation des
fissures" qui satisfait les efforts imposés, sans tenir compte de l'espacement des fissures.
Ensuite en considérant ['écartement des fissures, la solution "fissuration stabilisée" est
cherchée le cas échéant.

Décharge

Une fois la montée en charge effectuée, la décharge est appliquée au trongon. Le
programme donne la valeur de la courbure moyenne, la pente de la droite de décharge ainsi
que les coordonnées du point A.

L'algorithme de résolution de la solution "formation des fissures”, ainsi que celui de la
décharge, a la méme épine dorsale que celui utilisé par Laurencet. Son travail préalable de
mise au point numérique nous a permis de formuler directement l'algorithme de décharge
de facon efficace.
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[Montée en charge}

y
[Formation des fissures '

[Fissuration stabiliséﬂ
—*@ourbure moyen@

Ecartement des fissu@

Choix du type de calc}

[ Décharge ]

Courbure moyenne /
pente décharge / point A

*[ Cycles J

y
@ourbure moyen@

figure 92: organigramme d'un calcul Alphaflex
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4.2. Validation Alphaflex

4.2.1. Essais Rotilio
Les caractéristiques principales de ces essais ont déja été présentées plus haut.

Nous avons par ailleurs calculé 'espacement moyen des fissures en phase de fissuration
stabilisée selon la formule de I'Eurocode qui selon Braam [47] donne la meilleure
approximation parmi les formules par lui comparées.

A titre comparatif on donne les valeurs observées de l'écartement moyen s, au premier et
dernier cycle pour toutes les poutres (tableau 14). Rappelons que seules deux poutres ont
été sollicitées en stade de fissuration stabilisée, 4 savoir GO0 et GO3. Bien que le schéma de
fissuration de nos poutres soit grandement conditionné par les étriers, on constate que la
formule de I'Eurocode approche relativement correctement nos essais (5% et 19% de
différence). Ce qui signifie que le fait d’avoir disposé des étriers n’a pratiquement pas
affecté le schéma de fissuration en phase de fissuration stabilisée.

srm [mm)] GO0 Go03 GO06 GO08 Go09 G10 (IT)
Eurocode 81 95 95 147 147 147
Essai 17 cycle 100 100 (187.5) (500) (300) (500)
Essai dernier cycle 100 100 (125) (300) (250) (375)

tableau 14: écartements moyens selon 1'Eurocode et tels que mesurés lors des essais

Deux séries de calculs ont été réalisées, qui correspondent chacune aux deux définitions de
la lo1 d'adhérence du CEB dans le cas d'une fissuration perpendiculaire A I'axe de la barre
(voir la figure 23 i la page 37). Le seul paramétre qui change d’une série & l'autre est la

valeur de 1, qui vaut 2.504/f, et 1.25,/f; suivant les conditions d'adhérence.

Le resultat pour la premiére série de calcul effectuée en prenant la meilleure condition
d'adhérence a donné des résultats satisfaisants pour les deux poutres GO0 et GO3
caractérisées par un niveau de sollicitation (Mmax/Mr) relativement élevé et un schéma de
fissuration propre a la fissuration stabilisee. Les valeurs du modéle numérique sont
relativement proches de la valeur de la courbure moyenne CEB (14.9% d’écart relatif pour
la GO0, 16.5% d’écart pour la G03), ce qui confirme la validité du modéle numérique. En
ce qui concerne les quatre autres poutres sollicitées dans la zone proche du moment de
fissuration la courbure obtenue était celle du stade I. Les valeurs de résistance a la traction
utilisées pour ces calculs sont les valeurs moyennes obtenues sur cylindre (voir chapitre sur
les essais).
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GO0 GO03
Mmax [kNm] 112.5 90.0
W essai (1 cycle) [1/m] 0.003544 0.002924
y Alphaflex (1¢ cycle) [1/m] 0.002460 0.002409
y CEB B,=0.5 (long terme) [1/m] 0.002940 0.003072
y CEB B,=0.8 (court terme) [1/m] 0.002891 0.002887
v ACI [1/m] 0.002893 0.001993
W essai (7000° cycle) [1I/m] 0.003771 0.003450
y Alphaflex (7000° cycle) [1/m] 0.002769 0.002987
point A (coord ) [1/m] -0.000614 -0.000558
point A (coord M) [kNm] -68.6 -68.2
DIFFERENCE DES COURBURES
A essai - Alphaflex (17 cycle) [%] -30.6 -17.6
A CEB - Alphaflex (1% cycle) [%)] -14.9 -16.5
A ACI - Alphaflex (1 cycle) [%] -15.0 20.9
A essai - Alphaflex (7000° cycle) [%)] -26.6 -13.4
A CEB - Alphaflex (7000° cycle) [%] 5.8 2.8

tableau 15 : premiere série de calcul qui a convergé / avec erreurs relatives

Il faut relever que les quatre poutres G06, GO8, G09 et G10 se sont comportées de fagon
beaucoup plus rigide que ce que prévoyait la loi du CEB. Pour des moments aussi faibles,
la dispersion est trés grande a cause de I'importance de la dispersion des caractéristiques du
béton en traction qui a des répercussions tant au niveau de la fissure qu'au niveau de la
liaison acier - béton le long des barres d'armature. Remarquons que la courbure préconisée
par I'ACI qui est plus rigide dans cette zone s'approche mieux des résultats expérimentaux
(tableau 15). La loi CEB constitue bien une borne supérieure de prédiction des
déformations.

Lors de la seconde série nous avons recalculé toutes les poutres en prenant la seconde
condition d'adhérence et en adoptant une résistance a la traction réduite égale a 80% de la
résistance moyenne (voir contrainte effective, état des connaissances). Les résultats obtenus
sont résumés dans le tableau ci-dessous et sont reportés sur les graphiques moment-
courbure obtenus lors de nos essais (de la figure 94 a la figure 99). Les calculs ont été
effectués avec une énergie de rupture Gf égale & 0.100 Nmm/mm?’. N’ayant pas mesuré
'énergie de rupture pour le béton utilisé lors de nos essais, nous I’avons estimée en nous
basant sur les indications fournies dans le Code Modéle 90.
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G00 GO03 Goé G08 G09 G10
Mmax [kNm] 112.5 90 67.5 73.7 76.8 80
W essai (17 cycle) [1/m] 0.003544| 0.002924| 0.001119! 0.001314| 0.001736| 0.001131
y Alphaflex (17 cycle) [1/m] | 0.002663| 0.002829| 0.000545| 0.001455| 0.001752| 0.001068
y CEB B,=0.5 (long terme) [1/m] | 0.002940| 0.003072| 0.001689| 0.003575| 0.003460| 0.003260
vy CEB B,=0.8 (court terme) [1/m] | 0.002891} 0.002887| 0.001659| 0.003292| 0.003210; 0.003048
y ACI [1/m] | 0.002893| 0.001993| 0.000938| 0.001115| 0.001122| 0.001044
¥ essai (7000° cycle) {1/m] | 0.003771| 0.003450{ 0.001695| 0.002248| 0.002404| 0.001657
y Alphaflex (7000° cycle) [1/m] | 0.002870| 0.003163| 0.001536| 0.002606| 0.002726| 0.001586
DIFFERENCES DE COURBURES
A essa1 - Alphaflex (17 cycle) [%] -24.8 3.3 -51.3 10.7 0.9 -5.6
A CEB - Alphaflex (1¢ cycle) [%0] 7.9 -2.0 -67.2 -55.8 45.4 -65.0
A ACI - Alphaflex (1% cycle) (%) 7.9 41.9 419 30.4 56.1 2.3
A essai - Alphaflex (7000° cycle)  [%] -23.9 8.3 9.4 15.9 13.4 4.3
A CEB - Alphaflex (7000° cycle) [%] 2.4 3.0 9.1 27.1 212 51.4

tableau 16 : seconde série de calcul qui a convergé / avec erreurs relatives

Courbures lors du premier cycle

Examinons les courbures sous charge maximale obtenues lors de la montée en charge (ou
premier cycle) (ligne « A essai - Alphaflex (17 cycle) » du tableau). Mise a part la poutre G06, les
écarts sont faibles puisqu’ils ne dépassent pas 25% pour la poutre G00. Nous avons vu au
chapitre traitant des essais que le module de la poutre d’essai GO0 ne correspondait
probablement pas a la valeur mesurée sur éprouvettes. Ce qui signifie qu’avec la valeur
réelle du module d’élasticité, I'écart serait plus faible entre la poutre d’essai et Alphaflex.
Quant aux 4 poutres G06, GO08, G09 et GI10 (I) sollicitées proche du moment de
fissuration, la prédiction du modele est inférieure 3 11% pour les trois poutres les moins
armeées (GO8, G09 & G10 (II)). La prédiction la moins bonne a été vérifiée pour la
poutre G06. Sur le graphique de la loi moment-courbure on remarque en effet que la
prédiction d’Alphaflex est beaucoup plus rigide. Cette derniére est pratiquement sur la
droite du stade I. Nous avons déja souligné la sensibilité du comportement d’une section
dans la région proche du moment de fissuration. Il n’est, par conséquent, pas étonnant que
la plus grande erreur corresponde a une poutre testée dans ce domaine. Le fait que la
prédiction soit plus rigide que la poutre testée est également compréhensible dans la mesure
ou cette derniére, a cause de Paction du retrait hydrique et de lentrave des barres
d’armatures, est probablement préfissurée. Ce qui se traduit par un comportement plus
souple (résistance a la traction apparente plus faible, section non fissurée plus faible). Ces
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considérations sont également valables pour les poutres G08, G09 et G10 (II). Cependant
dans ce cas, comme la quantité d’armature est plus faible (4 ¢ 6 au lieu de 4 ¢ 14), la
courbure en stade fissuré est plus influencée par la perte d’adhérence entre I'acier et le
béton que par la résistance a la traction ou I’étendue de la micro-fissuration. C’est pour cela
que le modéle numérique, qui tient compte de 'adhérence, parvient & mieux capturer le
comportement des poutres testées. Il faut également remarquer qu’d cause de I'armature
passive, la valeur de la courbure de la poutre G06 est la plus faible de toutes les poutres.
Clest-a-dire la plus proche du stade I, ce qui rend la prédiction plus difficile.

Par ailleurs, on remarquera que le modéle numérique et la loi moment-courbure CEB-FIP,
ne différent pas de plus de 8% pour les niveaux de sollicitation qui ne sont pas proches du
moment de fissuration. Le fait que la loi et le modéle ne soit pas en bonne correspondance
pour des niveaux de sollicitation proche du moment de fissuration, tient au fait que la loi
moment-courbure, dans cette région, ne prédit pas les déformations d’une section inaltérée
(voir Iétat des connaissances). '

Courbures lors du 7000éme cycle

Les considérations ci-dessus relatives a la comparaison lors du 1 cycle restent valables pour
la comparaison des courbures calculées et mesurées lors du 7000°™ cycle. En effet les écarts
restent globalement comparables A ceux obtenus lors du premier cycle.

On remarque, néanmoins, que pour la poutre G06 avec la dégradation de "adhérence acier-
béton et de la résistance a la traction, la courbure de la poutre testée augmente et est bien
approchée par le modéle (moins de 10% d’écart). Quant aux poutres G08 et G 09, les
prédictions sont moins bonnes puisque [’écart augmente. Il est important de noter que le
nombre de fissures des poutres G08, G09 et G10 (II) est faible (3 fissures pour G08, 4 pour
GO09 et 2 pour G10 (II)). Ce qui signifie que 'apparition d’une ou plusieurs fissures a une
trés grande répercussion en termes de courbures. L’apparition de fissures supplémentaires
est un événement plus ou moins aléatoire, dans la mesure ou il dépend de la résistance
effective a la traction et de sa dispersion le long de la poutre d’essai. Ainsi il semble
compreéhensible que le modéle, qui reproduit un comportement moyen, ne soit pas trés
performant dans la zone de formation des fissures. Il apparait toutefois que dés que le
nombre de fissures augmente - c’est-d-dire que 'on s’approche d’un état plus homogéne le
long de la poutre -, le modéle donne de meilleurs résultats. Effectivement le nombre de
fissures aprés 7000 cycles est de 15 pour les poutres GO0 et GO3 et de 11 pour la poutre
GO6 [Rotilio]. Or I’écart pour ces poutres ne dépasst pas 24% entre la valeur de 'essai et du
modele (la remarque concernant le module de la poutre GOO reste valable ic1). Pour ces
trois poutres, I’écart entre la loi CEB-FIP et le modéle Alphaflex est également faible
puisqu’il est inférieur a 10%.

Bilan sur le comportement global du modéle dans la prédiction des courbures
En somme, nous considérons les résultats de la seconde série avec 1,,,, = 1.25,/f,, comme

étant trés satisfaisants pour les niveaux de sollicitation des poutres GO0 (Mmax/Mr=3.9) et
GO03 (Mmax/Mr=2.4). On remarquera que dans ce domaine de sollicitation, tant les
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prédictions du modéle que celles de la loi CEB-FIP sont proches des courbures mesurées.
On admettra donc que le modéle est fiable pour reproduire les courbures tant 4 la montée
en charge qu’apres chargement cyclique.

Les prédictions du modeéle pour les poutres sollicitées au voisinage du moment de
fissuration, compte tenu des difficultés inhérentes 4 la modélisation de telles sections, se

sont révélées acceptables. En effet, a part la poutre G06 au premier cycle, 'écart maximum
a été de 15.9%.

A ce point il convient également de se remémorer le caractére unique de nos essais
notamment pour les poutres qui sont sollicitées en phase de formation des fissures. En effet
comme en phase de formation des fissures I'apparition d’une nouvelle fissure est liée 4 la
dispersion de la résistance 4 la traction du béton le long de la poutre, le comportement
moyen d’une section donnée ne peut étre obtenu qu’en répétant le méme essai un grand
nombre de fois, pour des raisons évidentes de légitimation statistique. D’un point de vue
pratique cela est impensable pour des éléments aussi grands et coliteux que nos essais. Les
résultats de nos essais indiquent certainement une tendance, mais faute de résultats
supplémentaires il nous est difficile d’estimer quelle est la variabilité liée a chacun des
résultats obtenus, donc la valeur qui correspond au comportement moyen. Le fait que les
résultats d’un essai soient soumis & une forte variabilité potentielle (typiquement les poutres
sollicitées proche du moment de fissuration) ne signifie pas que tous les résultats soient
systématiquement éloignés du comportement moyen. D’ailleurs la meilleure comparaison
globale des courbures entre le modeéle et les essais a été obtenu pour la poutre G10(II),
potentiellement trés variable.

Tout considéré le modéle numérique a donné satisfaction et peut étre considéré comme un
outil fiable pour reproduire la courbure moyenne d’éléments fléchis et comprimés soumis a
un chargement cyclique ou répété. Plus loin nous verrons que le modéle a également été
validé avec des essais d’autres chercheurs.

Position du point A et pente de la branche de décharge EI déch

Sur les lois moment-courbure mesurées lors de nos essais et présentées plus haut (voir
résultats des essais), outre la courbure calculée par Alphaflex au 1¢ cycle et au 7000°™ cycle
nous avons reporté la position du point A. Les points calculés sont représentés par des
cercles sur les graphiques et désignés par une fléche portant la dénomination « point A o
flex» (voir figure 94 a figure 99).

De plus, ci-dessous nous donnons les coordonnées du point A, ainsi que les pentes Ely,
des branches de décharge telles que déduites de nos essais et calculées par Alphaflex.
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GO0 GO03 GO06 G08 G09 G10
Point A / Alphaflex (coord psi) [1/m] -0.000687( -0.000272 -0.000040; -0.000051| -0.000423
Point A / Alphaflex (coord M)  [kNm] -76.7 -33.2 4.9 6.0 -53.0
Point A / Essai (coord psi) [1/m] -0.001184( -0.000538 -0.000325| -0.000101| -0.000008| 0.000033
Point A / Essai (coord M) [kNm] -120.4 -62.8 -40.2 -10.2 -1.0 4.1
El décharge Alphaflex [kNm?]| 5.65E+04| 3.97E+04 5.26E+04] 4.59E+04| 8.92E+04
EI décharge Essai [kKNm?]| 4.71E+04| 4.58E+04| 7.98E+04| 6.58E+04| 5.00E+04| 7.12E+04
Diftérence EI déch essai- o-flex  [%)] -19.9 13.3 20.1 8.1 -25.2

Tableau 17 : Coordonnées du point A mesurées lors des essais et calculées par Alphflex

Pour la poutre G06, comme la courbure lors du premier cycle équivaut a celle du stade |, la
décharge s’effectue sur la droite du stade I. De ce fait la position du point A n’a pas été
calculée. A I'examen des coordonnées mesurées et calculées, on constate que la valeur
mesurée et calculée coincident pour les poutres GO8 et GO9 (voir figure 97 et figure 98). En
ce qui concerne les deux poutres GOO et GO3 le point A prédit par le modéle est plus
proche de I'origine que celui qui a été mesuré (figure 94 et figure 95). Que la prédiction de
la poutre GOO soit plus proche de I'origine est di au décalage qu’il existe entre la courbure
mesurée et calculée. En ce qui concerne la poutre G03, s1 la prédiction de la position du
point A peut paraitre peu satisfaisante par rapport a la valeur mesurée, 1l convient de
remarquer que les deux pentes de décharge mesurée et calculée sont proches (différence de
13.3%). Ce qui tend 4 montrer que le modéle reproduit bien la décharge. Bien que faible, la
différence de la pente de décharge peut expliquer que la position du point A calculée n’est
pas trés voisine de celle du point A mesurée. Le point de décharge sur le diagramme
moment-courbure est, 4 Uexception de celui de la poutre GO0, le plus éloigné de 'origine.
Ce qui explique qu’une petite différence de pente ait des répercussions plus notables pour
cette poutre que pour celles chargées proche du moment de fissuration. La raison pour
laquelle les pentes mesurées et calculées différent peut provenir du fait que I’énergie de
rupture Gf ne soit pas connue précisément. En effet, comme cela est illustré plus loin sur
cette méme poutre GO3 (voir : 4.3.1. Influence du softening sur la décharge a la page 131),
le r6le du softening dans le processus de décharge est primordial. Sans procéder a un
calibrage systématique des valeurs du béton, nous nous sommes cependant rendu compte
lors de I’étude de sensibilité du modéle (qui ne figure pas dans le présent rapport) qu'une
énergie Gf plus grande se traduisait par une pente de décharge plus grande. Quant i la
poutre G10 (II) (figure 99), la position du point A calculée s’explique par le fait que la
courbure du point a partir duquel est opérée la décharge est faible (la deuxiéme plus faible
apres celle de G06) et par conséquent proche de la droite du stade I. Ainsi la pente de la
branche de décharge est proche de celle du stade . Comme la position du point A est
définie par 'intersection de ces deux droites, une petite variation de la pente de décharge
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peut se traduire par une trés grande variation de la position du point A (voir Figure 93 ci-
dessous).

M 3
4
-
«*’/Mf
P
.’f
Mmax
| Mg
>y
Faible différence de
la pente de décharge
\

Figure 93 : Influence d’une faible variation de la pente de décharge sur la position du
point A calculé a partir d’une courbure proche de celle du stade 1.

Globalement la prédiction de la décharge de la part du modéle peut étre jugée comme
satisfaisante dans la mesure ou la différence entre la pente de décharge calculée et estimée
ne dépasse pas les 26%. Il faut en effet se rappeler que nous avons appliqué des lois locales
de matériaux et d’adhérence dans un modéle numérique de trongon de poutre (donc a
’échelle d’une structure) en lui faisant calculer, 3 notre connaissance pour la premiére fois
avec un modeéle de ce type, la courbure lors de la décharge. De plus si 'on considére la
difficulté inévitable i reproduire certaines configurations (petites courbures, phase de
formation des fissures, role parfois important du caractére variable des caractéristiques du

béton), nous pouvons admettre que le modéle de calcul est un outil valable pour nous
fournir les indications souhaitées concernant la contribution des actions variables au
niveau de la lot moment-courbure, en d’autres termes la branche de décharge.
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figure 94: résultats du calcul Alphaflex reportés sur le diagramme moment-courbure

mesuré - poutre GO0
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figure 95: résultats du calcul Alphaflex reportés sur le diagramme moment-courbure

mesuré - poutre G03
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figure 96: résultats du calcul Alphaflex reportés sur le diagramme moment-courbure

mesuré - poutre G06
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figure 97: résultats du calcul Alphaflex reportés sur le diagramme moment-courbure

mesuré - poutre G0O8
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figure 99: résultats du calcul Alphaflex reportés sur le diagramme moment-courbure

mesuré - poutre G10 (II)
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Evaluation globale du modéle numérique

En guise de conclusion de cette partie on peut admettre que le modéle s'est avéré un outil
valable et fiable dans la prédiction des courbures et de la décharge. Si pour les valeurs de la
courbure lors de la montée en charge nous attendions un bon comportement du modeéle
sur la base des travaux prometteurs qui existaient déja, il faut souligner la bonne tenue du
modele lors de la décharge. Dans ce cas les prédictions du modéle peuvent étre considérées
comme acceptables et comme restituant correctement les variations et tendances mesurées
lors des essais.

Afin d'asseoir la validation du modéle sur un plus grand échantillon de résultats
expérimentaux, nous avons calculé les loi moment-courbure d'autres chercheurs qui avaient
mesure la décharge. Les résultats de ces comparaisons sont présentés ci-dessous.

4.2.2. Essais Braam

Braam [47], dans le cadre de sa thése de doctorat qui portait sur le contréle de la fissuration
dans les éléments fléchis de grande taille, a procédé a des essais de flexion sur 15 spécimens
en béton armé. Une fois la charge maximale atteinte lors d’un chargement monotone, les
éléments ont été déchargés. Comme [lopération de décharge a été suivie, la loi
expérimentale moment-courbure de charge-décharge a été ainsi obtenue. Les indications trés
completes fournies par Braam sur les propriétés des matériaux a 28 jours et au moment des
essais, sur les espacements et ouvertures des fissures en fonction des paliers de charge, nous
ont permis de modéliser les essais de Braam avec notre programme de trongon Alphaflex.
Signalons en passant que la comparaison de I’évaluation de ’écartement moyen des fissures
selon la méthode de I’Eurocode avec I’écartement mesuré, a montré une surestimation
systématique de l'ordre de 15 a 20%. D’aprés Braam, la méthode préconisée par les
Eurocodes s’est révélée étre la plus précise sur la base d’une vaste étude de résultats trouvés
dans la littérature.

Les 15 éléments testés sont tous longs de 5 m et hauts de 0.8 m. Deux types de sections ont
eté employés : une section rectangulaire de 0.3 m de largeur et une section en «T »
illustrées ci-dessous a la figure 100.

~
I
I \[
|
figure 100: sections des poutres testées o '
P |
[47] | o Les L L.
3de16mm 4dg20mm 3dg16mm
® © @

dimensions mm
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Le systtme longitudinal est présenté ci-dessous a la figure 101. Les courbures ont été
déduites par les mesures relevées par les extensométres disposés sur les faces supérieures et
inférieures de I’élément.

b - -~

T L i ] 1R AL
LVDT

-
'_L E
(IY b MM, S S G S IR SN I SEIS SH I ' -l

250, 1250 250, 1000 1000 259, 1250 250,

P DD Gt GEEAS GE S G {

f p L1700 N3 extensometers P’

g

dimensions mm

figure 101: systéme statique des tests [47]

En ce qui concerne la loi d'adhérence utilisée ici, T, vaut 2.504/f, .

Ci-dessous nous présentons les relations moment-courbure mesurées lors de la mise en
charge et de la décharge de 2 essais (une section "T" et une section rectangulaire), comparées
a la décharge calculée par Alphaflex (figure 102 et figure 103). Les valeurs des courbures
CEB et ACI sont également représentees.

On observe que pour le premier élément présenté, le numeéro 8, le comportement de la
poutre est plus rigide que celui prédit par les relations du CEB et de ’ACI, alors que celut
du second élément, numéro 15, se situe entre les deux relations du CEB et de I'ACI. Dans
les deux cas Alphaflex reproduit correctement la montée en charge et surtout la décharge,
sujet de notre intérét ict. Sur les graphes ci-dessous, a chaque petit carré correspond un
calcul effectué avec Alphaflex.
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figure 102: comparaison du diagramme moment-courbure mesuré lors de l'essai avec la
simulation numeérique - poutre#8
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figure 103: comparaison du diagramme moment-courbure mesuré lors de I'essai avec la
simulation numeérique - poutre#15
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En conclusion, on constate que pour les poutres testées par Braam, les réponses obtenues a
l'aide d'Alphaflex sont d'une grande fidélité et nous permettent de valider ultérieurement le
modéle numérique, notamment en ce qui concerne la modélisation de la décharge.

4.2.3. Essais Tansi

Tansi & al. [258] ont effectués des tests sur deux séries de 4 poutres partiellement
précontraintes de 3.3 m de long et de 0.3 m de haut (figure 104 et figure 105). La premieére
série est caractérisée par le choix d’un section rectangulaire de 0.16 m de large, alors que
pour la seconde, c’est une section en « I » également de 0.16 m de largeur qui a été adoptée.
Pour chacune des séries, la quantité d’armature passive a été diminuée d’une section a
Pautre 2 mesure que la quantité de précontrainte était augmentée afin d’obtenir une
résistance ultime similaire de toutes les sections.

160
! 300
—_— e o ) =N = — — —_— — ——
- 1/7.9 strand 2/7.9 strands 4/7.9 strands
4C12 3C12 2C12 -
BEAM n 12 13 14

figure 104: sections testées [258]

Le systéme longitudinal est illustré ci-dessous.

2p
‘ targets for deformation readings
dial gauge P
j
¢ o <//> M
: = y
| 1250 800 1250
= e }

Constant moment test region

Dimensions in mm

figure 105: systéme longitudinal [258]
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Les éléments ont tous été chargés d’une facon monotone jusqu’d une charge supérieure au
moment de fissuration, ensuite de quot 30 cycles de décharge-recharge ont été appliqués.
Une fois les cycles terminés, la charge a été augmentée jusqu’a obtenir la rupture du
spécimen.

Le systéme de précontrainte utilisé lors de ces essais influence le comportement de la poutre
en présence de fissures, dans la mesure ou les cibles adhérent au béton et participent a la
reprise de l'effort de traction au droit de la fissure. Alphaflex n'est pas prévu, dans sa forme
actuelle, pour tenir compte d'une loi d'adhérence distincte pour les cibles de précontrainte.
De ce fait les essais de Tanst ne sont pas les plus indiqués pour tester notre modeéle dans la
mesure ou Alphaflex ne considére que les barres d'armature passive. La comparaison est
néanmoins intéressante, car elle permet de mettre en évidence le réle non négligeable que
peut jouer l'adhérence des cables sur les déformations. Par ailleurs, aucune indication n’est
fournie sur la fissuration des éléments en cours d’essai. L’écartement moyen des fissures est
néanmoins donné pour la charge maximale atteinte avant 'application des cycles.

Nous avons appliqué la méthode de I’Eurocode et avons trouvé une concordance
satisfaisante avec les valeurs d’écartement des fissures données par Tansi. En ce qui

concerne la loi d'adhérence utilisée ici c'est en prenant T,,, = 1.25,/f que l'on a obtenu

les meilleurs résultats, bien que la différence entre les deux lois d'adhérence soit minime.

Sur les graphiques de résultats ci-dessous pour trois poutres, une en béton armeé et deux
partiellement précontraintes, on voit qu'Alphaflex reproduit bien le cas du béton armé (de
la figure 106). Par contre, pour les sections précontraintes (figure 107 et figure 108), 'effet
de l'adhérence des cables, non pris en compte par le modele, rigidifie a la fois la courbure
sous charge monotone et lors de la décharge. L'effet s'amplifie pour une précontrainte
croissante aussi parce que l'importance relative de l'armature passive diminue.
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figure 106: comparaison du diagramme moment-courbure mesuré lors de 'essai avec la
simulation numérique - poutre#l1 - effort normal = 0kN
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figure 107: comparaison du diagramme moment-courbure mesuré lors de l'essai avec la
simulation numérique - poutre#I2 - effort normal = -53kN
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figure 108: comparaison du diagramme moment-courbure mesuré lors de 1'essai avec la
simulation numérique - poutre#I3 - effort normal = -106kN

La comparaison entre le modeéle et les poutres de Tansi, nous a permis de vérifier a
nouveau la validité du modele a calculer des courbures a la montée en charge et a la
décharge. D’un autre c6té nous avons aussi pu mettre en évidence le role de I'adhérence de
la précontrainte, paramétre non pris en compte par le modéle.

4.3. Etude paramétrique avec Alphaflex

Avant de commencer l'étude paramétrique proprement dite, nous illustrons ci-dessous
I'importance de tenir compte du softening dans la simulation d'un élément fléchi
comprimé, lorsqu’il est décharge.

4.3.1. Influence du softening sur la décharge

L'influence de la prise en compte du softening est illustrée ci-dessous pour la poutre GO3
(figure 109). On compare le premier cycle de décharge mesuré lors de I'essai avec deux
simulations numeériques, avec et sans prise en compte du softening. Ce dernier est inclus

dans le calcul avec deux valeurs de [I'énergie de rupture Gf=0.100 Nmm/mm?® et
Gf=0.145 Nmm/mm®.

Au niveau de la charge maximale 'introduction du softening se traduit par une réponse
plus rigide. Cela s'explique par le fait que le béton participe en traction au droit de la
fissure, par conséquent, pour satisfaire le méme équilibre de forces, I'état de déformation de
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la section fissurée est moins prononcé. L'ouverture de la fissure est plus petite, la liaison
acier - béton est moins sollicitée ce qui se traduit par une courbure plus faible.

En ce qui concerne la décharge, la prise en compte du softening rigidifie la réponse du
trongon. Pour le comprendre il faut se remémorer que la pente de la branche de décharge
de la loi du béton tendu fissuré devient trés grande pour de petites ouvertures de fissures.
Dans le cas de la flexion cela concerne la partie sommitale de la fissure fictive qui se voit
recomprimée lors de la phase de décharge. Ce comportement ne peut pas étre reproduit par
une section en stade II-nu et de ce fait la réponse obtenue en déchargeant le trongon est
passablement plus souple si le softening est ignoré. La comparaison avec les branches de
décharges mesurées nous montre que la prise en compte du softening permet de reproduire
plus fidélement le comportement des poutres testées.

En ce qui concerne I’énergie de rupture, on voit qu'une valeur plus élevée se traduit par une
décharge plus raide. Cela est dii au fait que I'étendue de la FPZ est dictée par la valeur w,
qui est I'ouverture de la fissure fictive a partir de laquelle les contraintes ne sont plus
transmises par le béton. Or w_ est directement proportionnelle a Gf (voir état des
connaissances). Ainsi a une plus grande énergie de rupture Gf correspond une FPZ plus
étendue, ce qui se traduit par une rigidité plus élevée au droit de la fissure lors de la
décharge. Ici un changement de 45% de la valeur de I’énergie Gf s’est traduit par une
différence de 17% de la valeur de la pente de décharge.

Moment [kNm]|

Sans sottemu ]'——j

-0.0015 -0, 001 -0.0005
Avec softening
Gf=100 N mm/ mm*

SR - 0%
e teniog [ (Poutre G03)
lGf_145 Nmm/ mm s -60-~ 4

Courbure [1/ m]

figure 109: influence de la prise en compte du softening sur le diagramme moment-
courbure de la poutre G03
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En conclusion, si le softening influence relativement peu la courbure sous chargement
maximal, il n'en va pas de méme du comportement lors de la décharge qui ne peut étre
correctement reproduit qu'en le prenant en considération.

4.3.2. Résultats de l'étude paramétrique et modification de la loi moment-courbure

On a vu c-dessus qu'Alphaflex parvient & reproduire d'une fagon satisfaisante le
comportement d'éléments fléchis et comprimés en présence de fissures lors de la montée en
charge et de la décharge. L'influence des cycles est également restituée convenablement.

Nous présentons ci-dessous une étude paramétrique effectuée en utilisant Alphaflex pour
des sections rectangulaires et sections "caisson" dont le but est de nous fournir les
indications nécessaires et suffisantes 4 la reformulation de la lot moment-courbure avec
branche de décharge. Nos essais nous ont montré qu'il existait un point pivot, nommé
point A, qui se trouve sur la droite du stade I et vers lequel convergent toutes les branches
de décharge. Un nombre de cycles croissant ne font qu'incliner davantage les branches de
décharge. Ainsi si1 la position du point A et I'évolution de la pente en fonction du nombre
de cycles, ou du temps, sont connues, la lo1 est complétement définie,

La formulation de la branche de décharge de la loi moment-courbure que nous cherchons
doit s’appliquer aux sections en béton armé et en béton précontraint. Rappelons que le but
est de proposer une extension de la loi moment-courbure du CEB-FIP. C’est pourquoi la
nouvelle loi devra prédire les déformations a long terme aprés apparition d’une action
variable. Pour cela il faut que la formulation de la nouvelle loi constitue une enveloppe
extréme de toutes les configurations possibles. Concrétement, il s’agira de définir la
position du point A et de déterminer comment considérer le point A partir duquel la
décharge est opérée, notamment en prenant en compte une répétition de I’action variable.
L'étude paramétrique ci-dessous effectuée avec Alphaflex est orientée de fagon i nous
fournir des informations a ces questions.

Sections rectangulaires

Les caractéristiques de la section avec les parameétres variables et constants, ainsi que les
proprietés des matériaux acier et béton, sont donnés ci-dessous a la figure 110.
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b CONSTANTES VARIABLES

‘ : Géomeétrie de la section
b: 300 mm h: 500 mm
h-d: 30 mm 750 mm
1000 mm
hl d Armature passive
p = As/(b d)
¢: 14 mm 0.25
As : 0.50 (%]
! — | D 0.75
1.00
Béton Acier
E.: 30000 N/mm? E,: 210'000 N/mm?
fom 3.0 N/mm’ f,: 460 N/mm?
£, : 30.0 N/mm’
G;:  0.100 Nmm/mm?®

figure 110: parameétres de I'étude

Les différents moments Mmax. appliqués ont été variés en choisissant des multiples du
moment de fissuration Mr. :

Mmax/Mr : 2.0 25 3.0

Quant a la contrainte de compression a I’état permanent due a I'effort normal (N) de
précontrainte G,,,, = N/Ac, elle a varié comme suit :

O perm * [N/mm’] 0.0 -1.0 2.0 3.0

Sections "caisson”

Pour cette étude paramétrique, les propriétés des matériaux sont les mémes que ci-dessus. La
section est celle d'un pont caisson déja utilisée lors de 'étude qui a porté sur les charges de
trafic et les actions thermiques (voir annexes). Comme précédemment, les paramétres
variables sont la hauteur du caisson, le taux d'armature passive, la compression a Pétat
permanent et les niveaux de sollicitation. Les valeurs numériques des trois derniers
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parameétres sont les mémes que celles de I'étude sur les sections rectangulaires. Les hauteurs
de sections utilisées sont 1.5 m, 3.0 m et 4.5 m.

| b=13m |

— T

tsup = 0.25m

rame = 05m

’ tmf=025m

‘ b eatsson = 6m ‘

figure 111: sections utilisées pour les calculs

Décharge
Les résultats obtenus pour les deux types de sections sont similaires et nous les traitons
conjointement dans ce qui suit.

En ce qui concerne la décharge, nous avons obtenu des branches de décharge qui sont
reportées sur les diagrammes moment-courbure pour quelques sections. Les moments sont
rendus adimensionnels par rapport 4 Mmax, le moment maximum atteint avant décharge.

Les deux premiers graphes (figure 112 et figure 113) montrent I'ensemble des calculs pour
deux sections différentes: une section "caisson" et une section rectangulaire. Nous ne
présentons pas ici tous les graphiques de toutes les sections calculées, mais des graphes de
synthése pour une section choisie. Sur le graphique sont toujours indiqués les parameétres.
Les branches de decharge du graphe sont le résultat des combinaisons de ces paramétres.

Les allures des deux graphes sont relativement similaires. Les branches de décharge
caractérisées par les plus grandes courbures sous Mmax sont les plus plates et
correspondent aux sections les moins armées. Le point A, pour ces sections, se trouve
proche de l'origine. Dans nos tests nous avons effectivement observé cela sur nos poutres
de l'approche II qui étaient faiblement armées. Ensuite 4 mesure que la courbure sous
Mmax diminue la pente de la décharge se redresse et le point A s'abaisse. Lorsque la
courbure sous charge maximale avoisine celle du stade I les pentes deviennent trés grandes
et le point A peut glisser trés bas. Dans ce dernier cas, il convient de relativiser les résultats
d'Alphaflex. Cela parce que la sensibilit¢ du modele est trés importante dans cette
configuration, d'autant plus que les courbures proches du stade I correspondent aux
niveaux de sollicitation (Mmax/Mr) les plus faibles. Or nous savons que les prédictions
sont moins pertinentes pour les moments plus proches de Mr. Effectivement le fait que les
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deux pentes des droites du stade I et de la branche de décharge - dont le croisement définit
la position du point A - sont trés proches a une trés grande influence sur la position du
point A laquelle est trés sensible 4 une petite variation d'une des deux pentes. Sur les
graphiques nous avons deésigné les branches de décharge dont le point A se situe a une
altitude inférieure a -Mmax.

2 - Calculs dont le
point A est plus
bas que -Mmax

15 | 2§ Calculs Alphaflex -
= N
- 1
@
£
g 03
w
8
= 0r T 1
=
©
‘§ -0.5 I H
5
= o | - H=15m

p=0.25/0.50/0.75/1.00 %
) / Mmax/Mr=2.0/25/3.0
1.5 | y / J operm =0/-1/-2/ -3 Nimm2
d /
-2 /£ ‘,ff/ —e

-1.00E-06 -5.00E-07 0.00E+00 5.00E-07 1.00E-06 1.50E-06 2.00E-06 2.50E-06

Courbure [1/mm)]

figure 112: ensemble des branches de décharge de la section fermée de hauteur H=1.5m
dans une représentation adimensionnelle du moment
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=
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figure 113: ensemble des branches de décharge de la section rectangulaire de hauteur
H=0.75m dans une représentation adimensionnelle du moment

On voit que la trés grande majorité des points A calculés est comprise entre l'origine et la
valeur opposée au moment maximum (-Mmax). Sur la base de cette observation nous
avons formulé notre proposition de modification de la lot moment-courbure avec décharge
pour le calcul des déformations a long terme.

Influence de la quantité d’'armature passive

St 'armature passive est augmentée, les déformations lors de la montée en charge se verront
reduites (figure 114). Lors de la décharge une plus grande quantité d'armature passive
résulte en une pente de décharge plus raide. Ce dernier effet n'est pas favorable en terme de
courbures a long terme, puisqu’une décharge raide résulte en une courbure plus élevée au
niveau permanent. Par contre l'un dans l'autre, l'augmentation de Il'armature passive
améliore tout de méme le comportement & long terme apres décharge, car les courbures
restent inferieures méme si la décharge est moins « réversible » (pente plus grande de la
branche de décharge) (figure 115).
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2.5E-06 4 —

2.0E-06 4

1.5E-06 - Mmax/Mr = 3.0
Mmax/Mr = 2.5
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taux d'armature passive [%]

figure 114: courbure sous charge maximale avant décharge en fonction du taux
d'armature passive
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figure 115: influence du taux d'armature passive a la décharge dans un diagramme
moment-courbure
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Position du point A

A la suite des observations précédentes, si la position du point A est telle qu'il se trouve sur
la droite du stade I avec la seconde coordonnée égale 3 -Mmax, la branche de décharge
permet de couvrir tous les cas significatifs calculés et fournit des courbures plus grandes
que les courbures réelles, ce qui est favorable pour un modele de prédiction des
déformations a long terme. Ainsi la loi constitue une borne supérieure. En ce qui concerne
les sections dont la pente est raide et proche de celle du stade I, pour lesquelles le point A
est plus bas que la valeur de -Mmax, nous pensons que la proposition de repositionnement
du point A telle que formulée ci-dessus demeure valable. D'une part & cause de la relative
imprécision qui caractérise ces calculs et d'autre part parce que l'erreur éventuellement
introduite est trés faible et peut étre acceptée. Rappelons-nous que la loi est utilisée pour
calculer des déformations & long terme sous charges permanentes. C'est 4 dire pour un
moment adimensionnel compris, a priori, entre 0.5 et 1.0. En examinant le graphique ci-
dessous a la figure 116 - dans lequel nous montrons une branche de décharge avec un
point A plus bas que (-Mmax)-on se rend compte que pour un moment de
M/Mmax = 0.5, la différence de courbure entre la droite calculée et celle proposée est
infime.

2.5 | — . N
|
2 -
|
15 | |
3 1 : 2
E ‘ branche de décharge '—\ trés faible
o 0.5 | proposée erreur sur les
E-' courbures
@ |
£ 0 T Y !
3 |
- -0.5 |
E |
E A ! H=05m . H
g ‘ p=0.75% = =
-1.5 T
| Mmax/Mr = 2.0
2 ‘ Point A 4 operm = -2 N/mm?
. calculé
|
2.5 — 5

-6.00E-06 -4.00E-06 -2.00E-06 0.00E+00 2.00E-06 4.00E-06 6.00E-06 8.00E-06

Courbure [mm-1]

figure 116: Position du point A pour une section dont la branche de décharge calculée
est plus raide que celle proposée.
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L’erreur la plus grande sur l'estimation des courbures a long terme, en appliquant la
décharge proposée, se vérifie pour les sections faiblement armées, dans la mesure ou leurs
branches de décharge sont relativement plates et tendent vers un point A qui peut se
rapprocher de ['origine.

En conclusion, la premiére partie de la proposition consiste donc a positionner le point A
sur la droite du stade I 4 -Mmax. La seconde consistera a définir quelle courbure considérer
avant la décharge.

M ¥ VA
AVlmax AY.
M
M. red.
N =cst
\Pmax \P

[ unloading branch I

/[ poim A piviipoiny ]

figure 117: proposition de repositionnement du point A

Effet des cycles

Dans cette partie on cherche 4 déterminer la position du point a partir duquel est opérée la
décharge.

Dans un premier temps nous nous sommes intéressés a l'augmentation cyclique de la
courbure en fonction du niveau de sollicitation (Mmax/Mr). Ci-dessous est illustrée
l'augmentation absolue (figure 118) et relative (figure 119) de la courbure apres
10'000 cycles en fonction du niveau de sollicitation et de la contrainte de compression.
Comme déduit de nos essais (figure 59 et figure 60 a la page 83), on constate que
I'augmentation est plus élevée pour un rapport Mmax/Mr plus faible. Sur ces diagrammes
on voit également que pour un méme niveau de sollicitation, une précontrainte plus élevée
se traduit par une augmentation plus faible.

page 140



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton 1998

3.5-|

H=05m .
H
p=0.75% _L

10'000 cycles

N\

0p =-3.0 N/mm® -20 1.0 0.0

Mmax / Mr

1.5 Ll L] L] 1
0.00E+00 2.00E-07 4.00E-07 6.00E-07 B.00E-07

Augmentation de la courbure due aux cycles [1/mm]

figure 118: augmentation de la courbure aprés 10'000 cycles par rapport au 1* cycle en
fonction du niveau de sollicitation et de la précontrainte - valeurs absolues

3.5 1

H=05m T H
p=0.75% J(
10'000 cycles

RN

g, =-3.0 Nimm’ 2.0  -1.0 0.0

Mmax / Mr

1-5 L] L] L) L] L]
0 10 20 30 40 50

Augmentation de la courbure due aux cycles [%]

figure 119: augmentation de la courbure apres 10'000 cycles par rapport au 1 cycle en
fonction du niveau de sollicitation et de la précontrainte - valeurs relatives
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Le modéle numérique confirme bien que les plus grandes augmentations potentielles des
courbures se produisent pour des moments faibles, la ou l'effet des cycles et du temps est le
plus grand.

Dans un deuxi¢me temps nous avons chiffré la différence en pour-cent entre la courbure
obtenue par Alphaflex (intégration sur le trongon fléchi et comprimé) et celle calculée selon
le CEB. Cela a été fait pour tous les calculs effectués sur les deux types de sections a court
terme (1 cycle) et & long terme pour 10'000 cycles. La valeur moyenne de ['écart est donnée
dans le tableau ci-dessous.

Différence moyenne entre la Section rectangulaire | Section "Caisson"
courbure CEB et Alphaflex

Court terme (1 cycle / $,=0.8) 15.8 % 7.8 %

Long terme (10000° cycle / 3,=0.5) 2.5 % 1.6 %

tableau 18: comparaison entre le calcul Alphaflex et la loi CEB-FIP pour un 1
chargement et aprés un chargement répété

Le modéle Alphaflex donne en moyenne des courbures plus petites que celles de la lo1
moment-courbure du Code Modéle CEB-FIP 90. En examinant le tableau on s'apergoit que
la lo1 CEB et le calcul Alphaflex sont proches tant & court terme qu'a long terme. L'écart est
plus faible a long terme.

Ensuite nous avons cherché a affiner le résultat ci-dessus en suivant la différence entre la
courbure Alphaflex et la courbure CEB long terme ([3,=0.5) en fonction des cycles. Ci-
dessous a la figure 120 nous présentons un cas particulier en fonction d'une échelle linéaire
des cycles.

On constate que la différence chute trés rapidement, déja apres quelques milliers de cycles.
Ensuite 2 mesure que les cycles augmentent, la différence diminue ce qui signifie que la
courbure Alphaflex se rapproche toujours plus de la valeur de la courbure moyenne
calculée d'apres le CEB. Sur une échelle logarithmique du nombre de cycles on voit que la
diminution est linéaire puis ralentit aprés 100'000 cycles (figure 121).
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figure 120: évolution de I'écart entre la courbure calculée par Alphaflex et la valeur de
la courbure a long terme du CEB ([3,=0.5) en fonction des cycles
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figure 121: évolution de I'écart entre la courbure calculée par Alphaflex et la valeur de

la courbure a long terme du CEB (J,=0.5) en fonction des cycles - Echelle
logarithmique
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Cidessous a la figure 122, nous comparons le cas présenté avec d'autres sections. Le
comportement est analogue et les écarts sont faibles. Aprés 1000 cycles la différence
maximum est de 5 %.

H=05m I H
p=0.50%

15 1 MMr= 25

operm = -2 N/mm’*

A courbure Alphafiex - CEB (3,=0.5) [%]

H=05/10m I H
p =0.50%
MMr= 2.5

operm = -1/-2/ -3 Nimm? Nombre de cycles [log]

figure 122: évolution pour plusieurs calculs de I'écart entre la courbure calculée par

Alphaflex et la valeur de la courbure d long terme du CEB (J3,=0.5) en fonction des
cycles - Echelle logarithmique

En guise de conclusion de cette partie, nous pouvons affirmer que la loi du CEB, grice au
coefficient 3, prédit correctement la courbure d'une section comprimée et fléchie sous
chargement cyclique. Dans cette affirmation est sous-entendu le fait qu'Alphaflex est fiable
dans la reproduction du comportement réel, ce qui a déja été montré. Par conséquent, en ce
qui concerne notre proposition de modification de la loi momentcourbure, nous
considérons que la position du point & partir duquel est opérée la décharge peut étre
considéré comme se trouvant sur la courbe de chargement monotone et peut étre calculé
classiquement selon la lot moment-courbure du Code Modéle CEB-FIP 90. C'est-d-dire que
pour un premier chargement on calculera la courbure de décharge en prenant f, = 0.8,
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alors que s1 la courbure aprés plusieurs applications de I'action variable est recherchée, on
prendra 3, = 0.5.

Proposition de changement de 1a loi moment-courbure
Ainsi notre proposition de modification de la loi moment-courbure avec décharge se
présente comme suit.

e Le point A se trouve sur la droite du stade I 4 une cote verticale de -Mmax.

e Le point de décharge est déterminé par la loi momentcourbure actuellement en
vigueur.

Rappelons que la proposition faite ici ne concerne que le chargement instantané, a un
temps donné. La contribution des effets différés n’est pas prise en compte et doit étre
superposée le cas échéant.

Point de décharge sclon
CM CEB-FIP 90

—]

ler chargement
chargement répété

M
4

Stade 1

figure 123: proposition de la loi moment-courbure avec décharge
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« L’improvisation est un mirage qui trompe les gens ignorants de la technique nécessaire a tout travail de

création »
Federico Fellini

5. Récapitulation des résultats de ’étude des actions variables

Les actions variables ont fait I'objet d’une étude dont le but était d’obtenir des estimations
sur 'impact réel des actions variables sur les ouvrages d’art en termes d’efforts et de
contraintes. Cette étude se trouve en annexe du présent document. Nous présentons ci-
dessous le résultat synthétique de cette étude.

5.1. Synthése de P’étude des actions variables

Les actions variables réelles susceptibles d’avoir un impact au niveau des déformations des
ponts en béton peuvent étre ramenées a trois cas :

e les gradients thermiques

o les charges de trafic régulier

e les convois exceptionnels

Pour chacun de ces cas nous avons cherché a estimer leur impact sur les ouvrages en termes
d’efforts et de contraintes.

En ce qui concerne les contraintes voici les contraintes maximales de traction obtenues lors
de I'étude paramétrique :

Travée Appui

Temps de retour [N/mm?] [N/mm?]
1 an 3.0 1.0

Température 100 ans 35 1.5
Pose revétement 4.0

Trafic 1 an 1.75 1.25
100 ans 2.5 1.5

‘ Catégorie #1 2.7 0.9

Convois —

exceptionnels Catégorie #2 3.9 1.7
Catégorie #3 47 2.0

tableau 19: récapitulation des contraintes stade I obtenues lors de I'étude paramétrique

sur les actions cycliques

L’effet réel des trois actions variables peut étre estimé comme suit :
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5.2. Température
Le gradient thermique 4 prendre en considération est le gradient linéaire de la norme SIA

dont les intensités doivent étre adaptées selon le tableau ci-dessous.

Temps de retour : | Temps de retour : P?se du SIA actuelle
I an 100 ans revétement

Tableau 20 : proposition d’adaptation du gradient linéaire de la norme pour différents
temps de retour

5.3. Trafic régulier
Le trafic régulier peut étre estimé a I'aide des modéles de charge 1 et 3 (aptitude au service)
auquel 1l faut appliquer un facteur correctif.

Trafic actuel de Trafic actuel Trafic avec limite
routes cantonales autoroutier légale de 40 tonnes
(#3) (#1 & #2)
Facteur correctif 0.4 0.6 1.0

Tableau 21: facteur correctif a appliquer aux modéles de charges 1 et 3 de la
norme SIA dans P’estimation du trafic régulier

Ic1 on donne également un facteur pour les routes cantonales de 0.4 qui a été obtenu de la
méme fagon que les deux autres facteur, c’est-d-dire en calculant le rapport entre les
moments engendrés par le trafic réel et les moments obtenus en appliquant les modéles de
charges de la norme SIA.

Les facteurs ci-dessus sont applicables & défaut de meilleure information. Il va de soi qu’un
comptage au droit de 'ouvrage considéré est I'information la plus significative que 'on
puisse obtenir. Si des comptages sont disponibles alors il convient d’appliquer la méthode
Bailey telle qu’exposée en annexe.

5.4. Convois exceptionnels

Si Phistoire des charges réelles qui ont sollicité le pont étudié, est Pinformation désirée,
alors 1l suffit de consulter l'office cantonal compétent puisque tous les convois qui
empruntent un pont sont répertoriés.
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D’un autre c6té s’il s’agit de faire des prévisions sur les charges représentées par les convois
exceptionnels, nous proposons d’utiliser les trois catégories de convois exceptionnels que
nous avons défini. Sur la base des trois catégories ainsi définies, il faut déterminer la
probabilité d’apparition de chacune des catégories sur I'ouvrage examiné. Bien que
grossiére, cette derniére approche permet néanmoins de distinguer entre trois types de
convois et de disposer d’une hiérarchie par ordre d’importance. Cela permet d’affiner un
peu 'analyse au lieu de ne considérer que le modéle 4 dans sa totalité qui est une charge
tres ¢levée et donc d’occurrence rare.

Catégorie Poids total Longueur
[kN] [m]
#1 1000 25
#2 2500 45
#3 4000 60

Tableau 22: définition des trois catégories de convois exceptionnels

Comme le convoi #3 correspond au modéle 4 de la norme SIA, on peut estimer les trois
catégories de la méme maniére que ce qui a été fait pour le trafic régulier, a savoir appliquer
le modele 4 de la norme multiplié par un facteur correctif sur 'intensité. Les longueurs
dotvent étre prise en compte comme indiqué au tableau ci-dessus.

Catégorie Facteu‘r
correctif
#1 0.4
#2 0.6
#3 1.0
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« Inertia creeps »
Massive Attack

6. Comparaison entre les courbures dues aux actions variables et celles dues au
fluage — exemple de calcul d’une section de pont

Afin d’illustrer P'importance relative d’une décharge par rapport au fluage sur une section
de pont en fonction de la quantité de précontrainte, nous présentons une comparaison
entre les courbures aprés un chargement variable répété et les courbures dues au fluage
calculées pour trois sections fermées.

6.1. Dimensions et armature des sections
Les dimensions des trois sections sont les mémes et correspondent 4 celles de la section
utilisée par Markey dans sa thése de doctorat [194].

13.00__m

028m 10.806 m

@
L=54m i

Figure 125 : systéme statique longitudinal

Le section choisie est celle 3 mitravée d’une poutre continue de 54 m de portée avec
précontrainte parabolique (Figure 125). Les trois sections se distinguent par trois degrés de
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compensation des déformations B et par trois taux d’armature passive différents p. Ce
dernier est appliqué uniformément sur [’ensemble de la section. L’action de la
précontrainte est prise en compte a travers les charges équivalentes. L’adhérence des cibles
de précontrainte n’est pas considérée dans ces exemples.

Section #1 Section #2 Section #3
B 0.4 0.6 0.8
p (%] 0.8 0.6 0.4

Tableau 24 : degrés de compensation des déformations et taux d’armature passive des

trois sections calculées

6.2. Charges permanentes et variables

Les trois sections ont été sollicitées sous charges permanentes et sous deux actions variables.
Trois valeurs de la courbure sous charge permanentes ont été calculées: la courbure
permanente instantanée sans fluage (¥ .., ¢=0.0), la courbure permanente avec fluage au
temps t (¥ . 9=2.5 1ci), la courbure au niveau permanent aprés application de I'action
variable avec superposition de ['action du fluage (¥ ,,,) (figure 126).

M

Mvariable
Mperm

I

Y perm
¢=0.0

figure 126 : illustration des trois valeurs calculées de la courbure permanente
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Les charges permanentes sont calculées en prenant, en plus du poids propre de la section de
béton, une épaisseur de 10 cm de revétement. Le fluage est pris en compte en considérant
un coefficient de fluage égal a ¢=2.5.

En ce qui concerne les actions variables, nous avons considéré deux configurations de

trafic :

e La charge variable est une surcharge de 5kN/m’ ou de 65kN/m. Cette derniére valeur
correspond au poids linéaire du convoi exceptionnel #3 défini au chapitre portant sur
les charges de trafic (voir chapitre annexe sur la trafic). Il équivaut au modele de
charge 4 de la norme SIA pour les convois exceptionnels. Cette charge variable a été
appliquée aux trois sections.

o Une autre charge variable correspondant au modéle de charge 3 de la norme SIA 160 de
2 kN/m? (aptitude au service) a également été appliquée.

6.3. Résultats

La loi moment-courbure CEB-FIP intéressée par action variable est calculée aprés un
chargement répété (B,=0.5) et avec un coefficient de fluage (¢=0.0). La décharge est
appliquée comme proposé plus haut, c’est-d-dire en positionnant le point A sur la droite du
stade I dont 'ordonnée vaut -Mmax.

4.0E+10

By=0.5
3.0E+10 + 9=00

Mmax
2.0E+10 +

Mperm
1.0E+10 +

0.0E+00

Moment [Nmm)

-1.0E+10 <4

i
-2.0E+10 | .
i Point A [l;! > ‘ convoi #3

(5kN/m2)
-3.0E+10 —
-5.0E-07 -2.5E-07 0.0E+00 2.5E-07 5.0E-07 7.5E-07 1.0E-06

Courbure {1/mm]

Figure 127 : loi moment-courbure pour $=0.4 et surcharge de 5kN/m?
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5.0E+10
B;=0.5
4.0E+10 o100
'
3.0E+10 -
Y perm
T 20E+10 9=0.0
£ Mmax R;
Z
?, 1.0E+10 Mperm -
§
0.0E+00 + $ =0.6 —
& Y var p=06
= 0,
-1.0E+10 4 p=0.6%
Point A > convoi #3
-2.0E+10 T (5kN/m2)
-3.0E+10
-5.0E-07 -2.5E-07 0.0E+00 2.5E-07 5.0E-07 7.5E-07 1.0E-06

Courbure [1/mm)]

Figure 128 : loi moment-courbure pour $=0.6 et surcharge de 5kN/m?*

6.0E+10
5.0E+10 1
ES p2=08 -
4.0E+10 o0
T 3.0E+10 1
£ B=0.8
E' 2 o,
< 2.0E+1 =
5 0E+10 ¥ perm p=04%
£ Mmax 9=0.0
S — .
S 1.0E+10 & convoi #3
Mperm (5kN/m2)
0.0E+00 + + $ ¢
-1.0E+10 :
Point A > /
-2.0E+10
-5.0E07 2.5E07 00ed YVar | 2507 5.0E-07 7.5E07 1.0E-06

Courbure [1/mm]

Figure 129 : loi moment-courbure pour =0.8 et surcharge de 5kN/m?
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Les résultats nous montrent que la section #3 (3=0.8) ne se fissure pas quelle que soit
I’action variable.

Le cas de la section #2 (3=0.6) est intéressant, car le niveau permanent est clairement en
stade I, alors que les charges variables induisent la fissuration pour une surcharge de
5kN/m’. La surcharge de 2 kN/m? ne fissure pas la section. Le fait de charger et décharger
cette section avec la plus grande charge variable se traduit par une augmentation de 30% de
la déformation a long terme telle que calculée classiquement en ne tenant compte que du
fluage et des charges permanentes (¥ var (convoi#3)/¥ perm ¢2.5 = 1.3).

Section #1 | Section #2 | Section #3

B 0.4 0.6 0.8
o (%] 0.8 0.6 0.4

Bf: sp;r(?:o.o A la montée en charge | [I/mm] | 2.19E-07 5.84E-08 2.90E-08

Bf(l)}.’Sp&ecr(I::Z.S A la montée en charge [1/mm] 3.34E-07 1.73E-07 8.54E-08

Surcharge répartie 5kN/m? ; 65 kN/m ; Convoi #3

W var (convoi#3) | Aprés décharge [1/mm] 6.56E-07 2.28E-07 8.54E-08

¥ var (convoi#3) / ¥ perm ¢=2.5 2.0 1.3 1.0
Surcharge répartie 2kN/m’ ; 26 kN/m ; modéle 3 SIA 160

¥ var (modéle 3) | Aprés décharge [1/mm] 4.78E-07 1.73E-07 8.54E-08

¥ var (modéle 3) / ¥ perm 9=2.5 1.4 1.0 1.0

Tableau 25 : courbures sous les charges variables pour les trois sections étudiées

L’augmentation aprés application des charges cycliques est encore plus frappante pour la
section #1 ($=0.4). En effet sous la plus grande charge variable (surcharge de 5 kN/m?), la
courbure est doublée (‘W var (convoi#3)/¥ perm ¢2.5 = 2.0). Par ailleurs la surcharge de 2 kN/m?
engendre aussi un accroissement des courbures puisque le niveau permanent fissure déja la
section. Ict I'augmentation de la courbure a long terme est de 40%.

Une fois la décharge effectuée, la courbure sous charge permanente (¥ ,,) est donc plus
grande que la courbure permanente avec fluage au temps t (¥ ., ©=2.5 ici). La courbure
(W ..;) se situe sous la courbe de la montée en charge de la loi moment-courbure. De ce fait
cette courbure correspond a un autre moment, plus grand que le moment permanent, sur
la courbe de la montée en charge.
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M 4

Mvariable
Mperm

B

5% e g F

¥ perm ¥Yperm| ¥
¢=0.0 ¢®=2.5 | var

Figure 130 : définition du moment permanent équivalent

Ce moment, que 'on baptisera moment permanent équivalent, représente la majoration du
moment permanent donnant la méme courbure, sur la courbe considérant seulement le
fluage, que 'action superposée du fluage et de la charge variable. Dans le tableau ci-dessous
nous donnons la majoration du moment permanent, exprimée comme le rapport
M erm equiv/ Mperms POUT les actions variables considérées.

La majoration de la courbure est nulle lorsque la section n’est pas fissurée par les charges
variables. La plus grande charge variable (surcharge 5kN/m?) se traduit par une
augmentation d’environ 30% des déformations pour les deux sections qu’elle fissure. La
charge variable inférieure (surcharge 2kN/m?) ne fissure que la section la moins
précontrainte et engendre une augmentation des courbures de 15%.
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Section #1 | Section #2 | Section #3
B 0.4 0.6 0.8
p (%] 0.8 0.6 0.4
M permanent équivalent / M permanent
(surcharge 5kN/m?) 133 1.32 1.00
M permanent équivalent / M permanent
(surcharge 2kN/m?) 1.15 1.00 1.00

Tableau 26 : moment permanent équivalent pour les trois sections étudiées

6.4. Enseignements

Les trois exemples ci-dessus nous ont montré quelques indications intéressantes sur
I'importance relative de la contribution des actions variables sur une section de pont
précontrainte.

Tout d’abord, la contribution des actions variables peut ne pas étre négligeable. Dés que la
fissuration apparait, le fait de charger et décharger engendre une augmentation de la
courbure. Celle<i est d’autant plus grande que la charge ou I'action variable est grande.

La quantité de précontrainte conditionne grandement la contribution des actions variables
dans la mesure ou elle fixe 'apparition de la fissuration en soulageant les charges verticales
et en induisant un effort normal. Dans nos exemples un degré de compensation de =0.8
suffisait 4 empécher 'apparition de la fissuration. Lorsque le niveau permanent se situe en
stade I, mais que la section est plus ou moins régulierement fissurée ($=0.6), la
contribution des actions variables peut engendrer jusqu’da 30% d’augmentation de la
courbure. Si la précontrainte est telle que sous charge permanente la section est fissurée
(B=0.4), alors la contribution des actions variables peut doubler la courbure permanente
avec prise en compte du fluage.

En conclusion, bien que ces trois exemples ne soient qu’indicatifs, ils montrent clairement
I'influence favorable de disposer une quantité suffisante de précontrainte. Cette derniere
contrdle I'apparition de la fissuration, qui, du point de vue des déformations, n’est pas
souhaitable pour deux raisons: Premiérement, lapparition de la fissuration dans un
ouvrage se traduit par une réduction de la rigidité, donc par Paccroissement des
déformations. Deuxiémement, la présence de zones fissurées signifie que les déformations
augmenteront sous actions variables répétées.
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« There can be little doubt that in many ways the story of bridge building is the story of civilisation.
By it we can readily measure an important part of a people’s progress »
Franklin D Roosevelt

7. Evaluation de la contribution des actions variables et choix de la précontrainte

7.1. Evaluation de la contribution des actions variables aux déformations excessives d’un
ouvrage réel

Au début de ce document nous avons présenté notre travail comme s’inscrivant dans la

perspective d’une double interrogation liée 4 la dégradation des ouvrages d’art dans le

temps. Le présent paragraphe traite de la premiére question.

Concrétement la premiére question se référe au cas dun pont qui présente des
déformations excessives dont il s’agit de mesurer la gravité. Ces déformations sont-elles
explicables ? Sont-elles acceptables ? Faut-1l réparer le pont ?

Comme nous I'avons vu, la contribution des actions variables peut dans certains cas étre
relativement importante. Ci-dessous nous proposons une marche a suivre pour calculer les
deformations a long terme en prenant en compte les actions variables.

7.1.1. Marche a suivre

Nous avons vu que la déformation sous charge permanente est liée & I'intensité de la charge
ou action maximale historiquement atteinte. La premiére étape consiste donc a déterminer
la charge ou action maximale.

Charges imposées

Dans le cas ou 'action variable est une charge imposée, il s’agit de trouver quelle est la
charge de trafic maximale. Pour cela il faut examiner le trafic régulier et les éventuels
convois exceptionnels.

o Le trafic régulier est soit connu par des comptages, soit il est estimé sur la base des
indications fournies au chapitre récapitulatif en fonction du modeéle de charge de la
norme SIA.

e Les convois exceptionnels sont répertoriés, il suffit de trouver si un ou des convois
exceptionnels ont traversé le pont examiné, auquel cas 1l faut retenir le plus grand.

Les charges de trafic et les convois exceptionnels sont a placer selon chaque zone
d’influence défavorable. Une fois les charges variables déterminées, I'intégration des
courbures est effectuée par un calcul non-linéaire itératif 3 'ordinateur. La loi moment-
courbure avec décharge est utilisée. Les déformations sont calculées pour le niveau de
charge permanent. Les déformations ainsi obtenues tiennent compte de la charge variable,
mais ne constituent pas la réponse finale car il faut lui ajouter les déformations provenant
de Paction du fluage. En effet on rappelle que les déformations a long terme aprés
application de la charge variable sont le résultat d’une superposition des déformations a
long terme dues au fluage et des déformations provenant du cycle de charge-décharge. La
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superposition de ces deux contributions pose la question de la force de précontrainte a
prendre en considération. Sur la base de travaux précédents [Favre & al. 115]), nous
proposons d’effectuer le calcul des déformations 4 long terme avec fluage en prenant la
valeur de la précontrainte moyenne P, (moyenne dans le temps et non dans l'espace)

définie comme suit :

avec les définitions suivantes :

La force de précontrainte initiale a I'ancrage P, qui est la force initiale exercée par le
cible sur l'ancrage immédiatement aprés sa mise en tension. En Suisse, cette valeur est
limitée au maximum a 0.7f,.

La force de précontrainte initiale P,’, qui est la force initiale moyenne pour un trongon
de cable (p. ex. une travée), aprés déduction des pertes par frottement.

La force de précontrainte finale P, qui est la force dans le cible aprés toutes les pertes
différées (fluage et retrait du béton et relaxation de l'acier). Cette force est comme P’
variable le long du cible.

Pour le calcul des déformations du cycle de charge-décharge de I'action variable qui se
produit & un temps «t» aprés laction du fluage, le recours a la valeur finale de la
précontrainte P, se justifie (figure 131).

M

Mvariable — - i
perm — d
:»"/,/ ) :fo -
/
sf ”!;
/ avec fluage || '
avec Pm

g o

figure 131 : principe de calcul des déformations a long terme avec prise en compte du
fluage et de la charge variable
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La loi moment-courbure du Code Modele CEB-FIP 90 pour une section précontrainte
consiste a décrire le comportement de la section avec un effort normal constant. Cependant
si les cables de précontrainte sont a I'intérieur de la section et sont injectés, ils participent
dans une certaine mesure a la rigidité de la section par 'adhérence entre le cible, le coulis
d’injection, la gaine et le béton avoisinant. Les conditions d’adhérence peuvent étre tres
variables dues notamment 4 la qualité de I'injection ou au type de gaine. A cela vient
sajouter le fait que le coulis, méme s’il a été parfaitement injecté, subit également les
actions variables et peut se fissurer, réduisant ainsi les proporiétés d’adhérence de
’ensemble « cible-coulis-gaine ». En 'absence de résultats théoriques et expérimentaux, une
hypothése raisonnable est d’admettre qu’en présence d’une précontrainte interne injéctée la
moitié de P'aire des cibles de précontrainte peut étre considérée comme armature
passive. Cette armature passive équivalente est 3 prendre a 'emplacement des cibles dans la
section.

Dans le cas ou seulement une analyse linéaire est envisagée, les enseignements tirés ne
peuvent étre que d’ordre qualitatif. Si les contraintes dépassent la résistance a la traction
alors il faut s’attendre i des déformations a long terme qui pourraient étre importantes,
mais aussi a des problémes potentiels de durabilité et d’esthétique.

Déformations imposées
De la méme maniére que pour les charges imposées, la solution non-linaire peut étre
obtenue a I'aide d’un calcul informatique [MAPSDIFF 45].
Ic1 les déformations imposées qui nous intéressent sont les gradients thermiques.
e Le gradient de température maximal est déterminé en fonction du climat, de la
situation topographique et géographique, de I'orientation, de I'exposition au vent.
Le temps de retour est fixé par I'dge du pont. A défaut d’informations plus précises,
on peut admettre les valeurs données au chapitre récapitulatif des actions variables.
L’analyse des gradients thermiques peut étre menée indépendamment des charges de trafic,
cependant 1l est évident qu’en reéalité les deux se combinent. Comme il s’agit d’un calcul
non-linéaire des déformations les résultats du calcul du trafic ne peuvent pas étre
superposés a ceux du calcul thermique. Clest pourquot le calcul des déformations est a
effectuer avec la charge de trafic et de température simultanément.
La norme SIA 162 relative aux ouvrages en béton suggére de ne pas tenir compte des
variations de température pour la vérification i P'état de service des sollicitations car les
efforts provoqués par la déformation imposée sont relichés par la fissuration et le fluage. Il
est vrai que les sollicitations sont relichées, elles ne disparaissent cependant pas. De plus
I'apparition de la fissuration a de grandes conséquences en termes de déformations.
St un calcul non-linéaire incluant seulement les charges imposées est effectué, il faut étre
conscient du fait que les déformations peuvent en réalité étre plus grandes a cause de
Iaction combinée du gradient thermique et que la marge qu’offre la branche de décharge
(borne inférieure qui couvre tous les cas) diminue, voire s’annule.
Dans le cas d’une analyse linéaire si la résistance a la traction est dépassée, alors il existe le
risque d’avoir des déformations excessives, des problémes de durabilité et d’esthétique.
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Comparaison des déformations calculées et mesurées

De ce qui précede on tire les déformations a long terme. Dans le cadre d’une expertise, la
derniére phase consiste & comparer les déformations mesurées sur l'ouvrage et les
déformations obtenues a I'aide du calcul ci-dessus. Finalement, du résultat de la
comparaison est définie la stratégie a adopter: aucune intervention n’est nécessaire ; une
analyse plus détaillée s'impose, qui elleméme pourrait déboucher sur la décision de
renforcer 'ouvrage.

Cette méme démarche peut étre suivie en phase de dimensionnement du projet lors de
'estimation des déformations a long terme, 4 la différence que les actions variables doivent
étre estimées et ne peuvent évidemment pas étre relevées. Pour cela on peut utiliser les
indications fournies dans ce document.

7.2. Discussion sur le choix de la précontrainte

Dans ce paragraphe nous nous occupons de la seconde question, qui fait appel a la notion
de feed-back évoquée dans I'introduction. La réponse a cette question se fait ici en discutant
I'influence de la quantité de précontrainte sur la valeur des déformations et sur leur
augmentation sous 'effet des actions variables.

Dans un premier temps nous discutons du lien entre la déformations et la fissuration.
Dans un deuxiéme temps c’est le lien entre la fissuration et la précontrainte qui est
examine.

7.2.1. Influence de la fissuration sur les déformations

Le role important que joue la fissuration sur les déformations se lit sur un diagramme
moment-courbure ou fleche-déformation, par I'inclinaison plus faible de la branche relative
au comportement fissuré par rapport a l'inclinaison de la droite stade I. Ainsi la seule
présence de la fissuration peut doubler, tripler (voire plus), I'intensité des déformations.
Dans le cadre de ce travail il a par ailleurs été montré que la présence de fissures était
également le siége potentiel d’un accroissement des déformations lorsque les qualités
d’adhérence entre ['acier et le béton et de résistance a la traction diminuaient sous I'effet
d’une action variable et répétée.

L’augmentation des déformations imputable aux actions variables est la somme de deux
contributions. La premiére est celle qui dérive de la premiére occurrence de I'action variable
(par exemple : le 1 cycle de chargement lors de nos essais). La seconde est la progression de
la courbure sous I'effet de répétition de I'action variable. Nous avons vu lors de nos essais
que la premiére contribution est souvent plus grande que la seconde. Si la valeur de Ia
premiére contribution dépend de I'intensité de I'action variable maximale et de la quantité
d’armature passive, la seconde est surtout fonction du niveau de sollicitation, c’est-a-dire du
rapport charge maximale/charge de fissuration. Nos essais et notre étude parameétrique avec
le modéle numérique nous ont montré que les plus grandes augmentations des
déformations s’observaient pour des niveaux de sollicitation proche de 'uniteé, & savoir avec
la charge maximale pratiquement égale i la charge de fissuration. Sous une telle charge
maximale, 'ouvrage est en phase de formation des fissures. L’augmentation potentielle des
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déformations est trés marquée, car I'action variable répétée se traduit par I'apparition de
nouvelles fissures. Cela est dG 4 la diminution de la résistance a la traction du béton et de
la qualité d’adhérence entre P'acier et le béton qui assouplit la poutre et la rend ainsi
vulnérable A apparition de nouvelles fissures.

7.2.2. Influence de la précontrainte sur la fissuration
En nous occupant du lien entre la quantité de précontrainte et la fissuration, notre but est
d’établir, ainsi & travers la fissuration, le lien entre la quantité de précontrainte et les
déformations.
L’action de la précontrainte dicte I'étendue de la fissuration, par le fait qu’elle balance les
charges verticales et par 'introduction d’un effort de compression. Si la précontrainte est
suffisante pour empécher Papparition de la fissuration, alors le comportement de la
structure demeure en stade I. Cet état de fait a été vérifié lors de nos essais sous charge
cyclique. Clest-a-dire que les déformations n’augmentent pas, méme sous chargement
cyclique, tant que la fissuration n’apparait pas.
L’action plus ou moins marquée de la précontrainte peut donner lieu a trois configurations
de sollicitation :

e La charge permanente et la charge variable maximale ne fissurent pas la structure

e La charge permanente ne fissure pas la structure au contraire de la charge

variable
e La charge permanente et la charge variable maximale fissurent la structure

A ces trois cas correspond, dans I'ordre, une quantité de précontrainte décroissante et une
étendue de la fissuration croissante, donc une intensité des déformations croissantes. Ainsi
les deformations diminuent pour une quantité de précontrainte plus grande.

En termes d’augmentation des déformations, le lien n’est pas aussi direct avec la quantité
de précontrainte. La charge de fissuration de la structure est dictée par la quantité de la
précontrainte et la qualit¢é du béton. Tant que cette charge n’est pas dépassée,
Paugmentation des déformations est nulle. Par contre dés que la charge appliquée est
supérieure i la charge de fissuration, l'augmentation potentielle des déformations est
maximale parce que la structure est en phase de formation des fissures. L’augmentation
potentielle se réduit & mesure que la charge est augmentée, car 'endommagement potentiel
se reduit d’autant. Ainsi du point de vue des augmentations des déformations, la
précontrainte la plus défavorable est une précontrainte intermédiaire.

En conclusion de cette partie, pour éviter de grandes déformations absolues il faut éviter les
faibles quantité de précontrainte, alors que pour éviter les grandes augmentations de
déformations il faut éviter les quantités intermédiaires de précontrainte.

Outre le niveau de sollicitation, I'armature est un paramétre important qui gouverne les
déformations.
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7.2.3. Role de armature passive

En cas d’apparition de la fissuration, le réle de l'armature passive est primordial tant au
niveau des courbures, respectivement des déformations, qu'au niveau du contréle de la
fissuration. En effet comme nous I'a montré notre série d'essais de l'approche II - qui
consistait justement i solliciter cycliquement des poutres fortement précontraintes avec une
faible quantité d'armature passive - le comportement apreés fissuration peut donner lieu a
de grandes augmentations des courbures dépassant les 60%. Par ailleurs une faible quantité
d'armature passive n'est pas souhaitable en terme de contrdle de la fissuration.

D'aprés ce qui précéde, balancer une grande partie des déformations & long terme ne
permettrait pas de réduire I'armature passive 4 de faibles taux. Il faut nuancer ce propos en
mentionnant que si la précontrainte est interne et injectée et se situe pres de la fibre tendue
elle participe au contréle de la fissuration. Les observations faites ci-dessus ont été pour
un cablage parabolique. Or, i I'image de ce qui se fait pour les ponts poussés, une solution
combinée de cibles paraboliques et de cibles rectilignes dans le but d'augmenter la
compression - spécialement dans les petites portées ou a I’état permanent les contraintes de
compression sont faibles - pourrait s’avérer intéressante dans la mesure ou elle retarderait,
voire empécherait, 'apparition de la fissuration a condition d'une bonne gestion des effets
différés. Une alternative plus économique serait de tolérer d'emblée la présence de la
fissuration qui serait alors contrdlée par la quantité de précontrainte et par l'armature
passive. Dans ce cas nous avons montré que l'inconvénient est de se situer dans la zone
proche du moment de fissuration, siége des plus grandes augmentations relatives et
absolues des courbures. L'augmentation des courbures dans le temps ou sous chargement
cyclique peut étre diminuée d'une part en garantissant une précontrainte adéquate (quantiteé
minimale) et d'autre part en disposant plus d'armature passive. Cela se traduit sur le
diagramme de la loi moment-courbure par une branche stade II-nu et stade II plus rigide,
donc plus proche du stade I. Reste i définir le réle que peut jouer sur la rigidité de la
section l'adhérence des cables de précontrainte internes et injéctés. Comme déja discute
plus haut nous proposons de la prendre en considération en adoptant la moitié de Iaire
des cibles comme armature passive. Cette contribution n’est cependant utile que si la
qualité de I'injection est bonne i long terme et si le cible se situe prés de la fibre tendue.

7.2.4. Quelle précontrainte adopter ?

Pour répondre a cette question, nous devons tout d’abord lier I'apparition de la fissuration
avec la quantité de précontrainte. Pour ce faire nous aurons recours aux résultats de notre
étude paramétrique sur les actions variables.

Les contraintes maximales de traction obtenues lors de 'étude paramétrique sont rappelées
ici:
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Travee Appul
[N/mm?] [N/mm?]

1 an 3.0 1.0
Tempeérature 100 ans 3.5 1.5

Pose revétement 4.0

1an 1.75 1.25
Irafic 100 ans 2.5 1.5
Convois Cat{fgor%e #1 2.7 0.9
exceptionnels Categor%e #2 3.9 1.7

Catégorie #3 4.7 2.0

tableau 27: récapitulation des contraintes élastiques linéaires obtenues lors de 1'étude
paramétrique sur les actions cycliques

S1 les contraintes de température et de trafic peuvent étre cumulées, les contraintes qui
apparaissent lors de la pose du revétement et lors du passage des convois exceptionnels
agissent seules sur l'ouvrage. Les contraintes ci-dessus sont a mettre en perspective avec les
contraintes sous charges permanentes dans I'ouvrage données ci-dessus. Rappelons que les
contraintes de traction a I'état permanent sur appui et en travée subissent relativement peu
I'influence du systéme statique. On donne un exemple ci-dessous a la figure 132.

Contraintes "permanentes” [N/mm2]

section en travée / poutre a 5 travées

0.7L L L
|

Contraintes supérieures

10
8
§
3 s
-
t Y
+
5
4
g
S 3
0.5

0.6

0.7

0.8 0.9

figure 132: contraintes permanentes d'une section fermée en travée d'une poutre a cinq

travees
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Une premiére observation a faire est que la contrainte résultant de l'action des charges
permanentes et de la précontrainte est liée a la portée principale L. La contrainte maximale
de compression que l'on peut transmettre i l'aide d'un ciblage parabolique aux ponts -
types définis ici ne dépasse pas 2.5 N/mm? pour une portée de L=30 m et 4.5 N/mm? pour
une portée de L=60 m.

Une comparaison avec les contraintes dues aux actions variables nous montre que
l'apparition de la fissuration est possible, méme pour une compensation totale des
déformations 3 = 1.0 (!) pour les plus petites portées. Une fois la fissuration apparue, les
contraintes d'ordre thermique seraient immédiatement relichées, mais la structure serait des
lors moins rigide. L'action combinée de la température et du trafic peut donc fissurer
un ouvrage méme fortement précontraint.

On se rend compte que le controle de 'apparition de la fissuration et de son étendue par la
précontrainte dépend d’une part de la portée de I'ouvrage et d’autre part de I'intensité
réelle de ’action variable maximale. A priori cela rend difficile la détermination d’une
valeur précise de la quantité de précontrainte, puisque par exemple pour les petites portees,
méme une précontrainte de 3 = 1.0 n’arrive pas 3 empécher I'apparition de la fissuration. A
présent la question doit étre posée : estce que la fissuration peut étre acceptée dans un
ouvrage en termes de déformations et d’augmentations de celles-ci ? Or une fois que la
fissuration est apparue, ce qui gouverne les déformations et leur augmentations sous
actions variables, ce sont le niveau de sollicitation et la quantité d’armature passive et
partiellement la quantité d’armature active pour autant qu’elle soit injectée et proche de la
fibre tendue. Ainsi la réponse serait : oui la fissuration peut-étre acceptée dans un ouvrage
pour autant que les augmentations des déformations solent contrélées par une quantite
d’armature passive et de précontrainte suffisante, pour autant que cette derniére soit
injéctée. Le seuil de tolérance de la fissuration est directement lié au niveau de qualite visé
pour 'ouvrage. Le niveau de qualité souhaité implique un seuil de toléreance vis-a-vis des
déformations et des problémes de durabilité ainsi que d’esthétique.

Demeure le probléme de quantifier la quantité de précontrainte (le réle de 'armature
passive a été discuté plus haut). D’aprés notre étude paramétrique sous charges
permanentes, la contrainte de traction nulle 4 la fibre tendue, que ce soit en travée ou sur
appui, correspond A une valeur de B entre B=0.5 et B=0.6 en fonction du systeme
statique considéré, C'est-a-dire que si B est plus petit que B =0.4-0.5 (valeurs indicatives
qui dépendent du systéme statique et de la résistance apparente du béton), la structure est
fissurée sous charges permanentes. C'est le domaine des déformations maximales.

A Tinverse si B est plus grand que 8 = 0.4 - 0.5, la structure n’est pas fissurée sous charges
permanentes. Sous charge maximale, par contre, la structure peut se fissurer. Cette derniére
configuration peut étre la source de grandes augmentations de la courbure. En prenant un
peu de marge par rapport a la valeur de la résistance i la traction a long terme, la valeur de
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B = 0.6, nous parait constituer une valeur minimale 2 ne pas dépasser dans le but d’éviter
de trop grandes déformations.

Ici, il apparait délicat de définir un B limite auquel correspond la fissuration sous action
variable maximale, puisque la fissuration dépend de [ et de I'intensité de ’action variable
maximale. Pour les trois exemples de sections de ponts calculés plus haut, $=0.8 ne se
fissurait pas méme sous un convoi #3. L'étude paramétrique nous a cependant montré que
méme un B=1.0 ne pouvait pas empécher l'apparition de la fissuration. En principe
disposer une précontrainte élevée constitue une assurance accrue vis-d-vis du caractére
aléatoire du chargement extréme et garantit de ce fait un metlleur comportement a long
terme des ouvrages. A ce propos une étude a montré qu'un degré de compensation élevé
(compris entre 0.8 et 1.0) réduit la sensibilité des déformations des structures aux variations
de facteurs tels la résistance a la traction (0 a 5 N/mm?), le module d'élasticité (25 a
35 GPa) et le coefficient de fluage (1.5 a 3.5). Ce résultat va également dans la direction
d'une plus grande qualité A long terme par une précontrainte suffisante [Favre et al. 108].

D’aprés ce qui précede, la fissuration sous charge variable maximale, si elle ne peut pas étre
évitée, peut étre contrdlée par de forts taux de précontrainte de $=0.8 et plus.

Enfin, le discours ci-dessus doit étre adapté a I'obyjet traité. En effet un pont d'autoroute de
grande portée ne peut pas étre comparé a un pont en milieu rural de petite portée. A part
I''mportance de la fonction de ['ouvrage, un pont d'une plus grande portée aura une
sensibilité a l'égard des variations de déformations autre que celle d'un petit pont. Les
conséquences d'une augmentation de courbure donnée ne seront pas les mémes et ne
peuvent pas étre tolérées selon les mémes critéres. En effet un pont de petite portée en
milieu rural pourra subir des déformations et des augmentations de déformations qui sont
intolérables pour un pont d’autoroute de grande portée a cause de la différence de vitesse
qui caractérise un trafic rural d’un trafic autoroutier.

En somme le choix de la précontrainte est directement lié 4 la volonté du maitre de
Pouvrage de tolérer, en fonction de 'ouvrage d’art, une présence plus ou moins étendue de
la fissuration. Cette derniére une fois apparue est présente de maniére irréversible et se
traduit par des déformations supplémentaires. Méme excessives, les déformations ne
constituent pas, en régle générale, un probléme pour les ponts de petite & moyenne portée
(disons inférieure a 60 m), s1 ce n’est parfois dans les travées de rive. Cependant ces ponts
sont plus sujets a Papparition de la fissuration qu’un pont de grande portée. Or la présence
de fissuration ne s’accompagne pas uniquement d’un accroissement des déformations, mais
a des conséquences directes sur la qualit¢ de louvrage en termes de durabilité et
d’esthétique. De ce point de vue, la quantité de précontrainte des ouvrages pour lesquels les
déformations ne constituent pas un probléme, doit étre mise en perspective avec la qualité
souhaitée. Une meilleure qualité est obtenue pour une plus grande quantité de
précontrainte, dans la mesure ou celle-ci retarde l'apparition de la fissuration et limite
Pouverture résiduelle des fissures.
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7.2.5. Récapitulatif
En résumé le choix de la quantité de précontrainte va conditionner I’étendue de la

fissuration qui elleeméme dictera I'ampleur des déformations et 'augmentation de celles-ci
en fonction des actions variables. Les résultats obtenus lors de notre étude ont montreé
qu’'une plus grande quantité de précontrainte, signifie non seulement de plus faibles
déformations, mais également une plus faible augmentation sous actions variables.

Pour une précontrainte parabolique, 'apparition de la fissuration sous charges permanentes
est quasi certaine pour un degré de compensation inférieur & [3=0.6. Sous action variable
maximale la fissuration peut apparaitre méme pour B=1.0. Un travail antérieur [Favre et
al. 108] et un exemple de calcul nous ont montré qu'une précontrainte de 3=0.8 permet de
grandement limiter les risques d’apparition de la fissuration méme sous action variable
extréme, Ainsi avec une plus grande précontrainte on limite l'augmentation des
déformations a long terme, le pont subissant moins I'emprise des actions variables. Par
ailleurs en empéchant et en contenant 'apparition de la fissuration, la précontrainte
contribue 4 un meilleur comportement de la strucutre en termes de durabilité et
d’esthétique.
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« Ne craignez pas la perfection. Vous n’y parviendrez jamais ! »

Salvador Dali
8. Conclusions

8.1. Rappel du probléme, des objectifs et de la démarche

L'apparition de déformations excessives dans le temps sur des ouvrages d'art en béton
partiellement précontraints a mis en évidence la difficulté de concevoir des structures
durables au comportement satisfaisant i long terme. Les déformations excessives sont le
résultat d’'une dégradation incontrdlée de la qualité de I'ouvrage dans le temps. L’apparition
des déformations excessives souléve deux questions :

e Un ouvrage qui s’est trop déformé estil toujours apte a remplir la fonction pour
laquelle 1l a eté réalise ?

e Si les ponts se dégradent plus vite que prévu alors comment modifier la conception
pour améliorer le comportement dans le temps des ouvrages ?

Pour répondre & ces deux questions il faut parvenir 3 comprendre la dégradation. Dans le
cadre de ce travail nous nous sommes attachés a étudier une manifestation de la
dégradation que sont les déformations a long terme sous 'influence d’actions variables. Par
actions variables sont désignées les variations journaliéres de la température, les
changements du volume global de trafic et les convois exceptionnels ou lourds.

Notre travail s'occupe donc de la contribution des actions variables aux déformations a
long terme sous charges permanentes. Le double objectif de ce travail est de parvenir & une
prévision plus fiable du comportement des ouvrages et de fournir un feed-back pour en
améliorer la conception. Le but général est d’améliorer la qualité des ouvrages dans le
temps.

A présent les déformations a long terme sont calculées en ne considérant que les charges
permanentes auxquelles est appliquée I'action du fluage. La contribution supplémentaire
des actions variables 4 un temps « t » donné peut accroitre la déformation due au seul
fluage sous charges permanentes, car la décharge d’une structure en béton n’est pas
réversible. Sur un diagramme moment-courbure, lirréversibilité provenant de action
variable se traduit par une branche de décharge différente de la branche de charge (figure
133). On remarque que le fluage est découplé de I'action variable, les deux effets sont
superposes.
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figure 133 : contribution des actions variables aux déformations a long terme

L’eétude des déformations a long terme sous actions variables s’est concrétement axée sur la
lot moment-courbure avec décharge et plus précisément sur la branche de décharge. Le
manque de références existantes, notamment en présence d’un effort normal de
compression (précontrainte), nous a poussé a entreprendre de nouveaux développements.
En effet la seule loi existante traitant des actions variables est la loi moment-courbure du
Code Modele CEB-FIP 90 (figure 134), qui n’est valable que pour les sections en béton
armeé. Notre but a été de vérifier la validité de la loi CEB-FIP dans le cas du béton armé et
de I'étendre au cas de la précontrainte. Pour cela nous nous sommes basés sur une
demarche expérimentale et théorique. Aprés avoir réalisé une campagne d'essais sur des
poutres précontraintes soumises a un chargement cyclique, dont la loi moment-courbure a
éte enregistrée, nous avons développé un modéle numeérique pour calculer les courbures en
tenant compte des actions variables. Une fois le modéle validé, il nous a permis, grice i une
étude parameétrique, de parvenir a une proposition de formulation de la loi moment-
courbure avec décharge en présence d'un effort normal. Le modéle de calcul tient compte
du comportement des matériaux et de leur interface sous actions variables.

D’un autre c6té nous avons entrepris une étude dans le but d’estimer les actions variables
effectives, c’est-a-dire les gradients thermiques dans les ponts, le trafic suisse et européen
ains1 que les convois exceptionnels. Cette étude nous a, par ailleurs, amené A proposer des
facteurs correctifs des charges des normes SIA pour I'aptitude au service afin de mieux
correspondre a la réalité des actions variables. Si les charges de trafic telles que spécifiées
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dans la norme sont plus importantes que les charges réelles, le gradient thermique de la
norme est insuffisant.

La connaissance des actions variables appliquée au comportement du béton précontraint
avec décharge nous a permis de fournir des indications pour le choix du taux de
précontrainte et de définir une marche a suivre pour le calcul des déformations a long
terme d’un ouvrage avec prise en compte des actions variables.

8.2. Résultats

8.2.1. Essais

Les essais ont porté sur 6 poutres partiellement précontraintes réparties en deux séries de 4
et 3 tests. Le chargement cyclique a consisté a appliquer 7000 fois, avec une fréquence de
3 cycles par minute, une variation sinusoidale entre une borne supérieure et inférieure
maintenues constantes lors de l'essai. Les parameétres sont le niveau de sollicitation, les
quantités de précontrainte et d'armature passive. Les observations principales ont éte les
suivantes:

e  La répétition du nombre de cycles induit une augmentation des courbures tant sous
chargement maximal que minimal. La progression est linéaire en fonction du
logarithme du nombre de cycles.

e i la fissuration est atteinte, la décharge ne se fait pas selon une branche de décharge
passant par l'origine. Toutes les branches de décharge cyclique d'une méme poutre
passent par un méme point pivot (point A) qui se trouve sur la droite du stade I.
L’augmentation du nombre de cycles ne fait qu'incliner progressivement les branches
de décharge.

e  Le point A préconisé par l'actuelle loi moment-courbure du Code Modéle CEB-FIP 90
n'a pas correctement prédit celui qui a été observé lors de I'essai GOO (béton armé).

e  L'augmentation sous chargement cyclique est fortement dépendante du niveau de
sollicitation. Si ce dernier est proche du moment de fissuration, I'augmentation est
maximale. La quantité d'armature passive joue également un réle trés important. En
faible proportion, elle sera synonyme de grandes augmentations lesquelles ont dépasseé
60 % lors de nos essais. La précontrainte est favorable dans la mesure ou elle retarde
l'apparition de la fissuration. Une fois la fissuration apparue, c'est la quantité
d'armature passive qui gouverne l'augmentation des courbures.

8.2.2. Modéle et proposition de modification de la loi moment-courbure

e  Alphaflex, un modéle de calcul aux différences finies d'un trongon de poutre fléchie
et comprimée incluant une loi d'adhérence avec décharge et le comportement
1soadoucissant du béton ("softening") a été développé. Il a été congu afin de restituer
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la courbure moyenne en tenant compte d'une fissuration discréte. Le principe de
calcul d’Alphaflex combine les travaux antérieurs de Laurencet [178] et Rossier [238].
Aprés validation sur des essais expérimentaux, comprenant entre autres nos essais, le
modeéle a été utilisé afin de calculer des décharges pour plusieurs centaines de sections
différentes dans le but de formuler une modification de la loit moment-courbure pour
prise en compte de la décharge.

Long-term Instantaneous and repeated
actions actions
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/ /
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Fig. 3.6.2. Instantaneous mean curvature—simple bending: reloading/unload-
ing

figure 134: loi moment-courbure avec branche de décharge du Code Modéle CEB-
FIP 90 valable pour la flexion simple

Ci-dessus a la figure 134, nous avons rappelé la loi moment-courbure avec branche de
décharge du Code Modéle CEB-FIP 90 que nous avions pour tiche de vérifier pour la
flexion simple et d’étendre a la flexion composée. La proposition faite a I'issue de ce travail
se référe a la partie droite du graphique, c’est-a-dire au chargement instantané (figure 135).
En guise de rappel, le « long terme » et « 'instantané » ont été découplés dans le cadre de
cette étude. Notre proposition de modification se présente comme suit:

e le point A peut étre fixé sur la droite du stade I & une ordonnée égale en valeur
absolue au moment avant décharge Mmax, mais de signe contraire.

Le point a partir duquel s'opére la décharge peut étre calculé a l'aide de la lo1 moment-
courbure du Code Modeéle CEB-FIP 90 pour un chargement monotone.
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figure 135: proposition de la loi moment-courbure avec décharge (sans la contribution
du fluage)

8.3. Calcul des déformations avec contribution des actions variables

La valeur des déformations i long terme ne peut s’obtenir correctement qu’a la suite d’un
calcul non-linéaire (voir paragraphe 7.1. Evaluation de la contribution des actions variables
aux déformations excessives d’'un ouvrage réel). Pour cela le recours & un ordinateur est
nécessaire vu la complexité, la quantité et le caractére itératif des opérations a effectuer.

e La démarche consiste, dans un premier temps, & déterminer les actions variables
maximales. Les charges de trafic sont placées selon les zones d’influence défavorables.

e L’armature de précontrainte si elle est interne et injectée, peut étre prise en compte
comme une armature passive dont la section est diminuée de moitié.
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e [’effort normal de précontrainte a considérer est P, pour la prise en compte du fluage

(sous charges permanentes entre le temps « t=0 » et le temps « t»). Alors qu’au
temps « t », lors du calcul sans fluage de la contribution des actions variables, c’est P,

qui doit étre choisi.
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figure 136 : principe de calcul des déformations a long terme avec prise en compte du
fluage et de la charge variable

La contribution des actions variables est nulle si action variable ne fissure pas la structure.
Ainsi st un calcul non-linéaire n’est pas effectué, un calcul linéaire (stade I) peut néanmoins
renseigner qualitativement sur la probabilité de Papparition de déformations excessives
dues aux actions variables ou sur le risque de rencontrer des problémes de durabilité ou
d’esthétique. Pour plus de détails voir le paragraphe : 7.1. Evaluation de la contribution des
actions variables aux déformations excessives d’'un ouvrage réel.

Tro1s exemples de sections de ponts nous ont montré que les actions variables pouvaient
contribuer de fagon trés importante 4 laugmentation des déformations permanentes
calculées uniquement avec le fluage, puisque ces derniéres pouvent méme étre doublées
(voir le chapitre : exemples de calcul d’une section de pont).

8.4. Choix de la précontrainte

La quantité de précontrainte, de par le réle qu’elle joue sur I'apparition et 'étendue de la
fissuration, influence directement les déformations a long terme d’une structure en béton
précontraint. Une faible précontrainte sera synonyme de trés grandes déformations
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absolues de la structure, alors qu’une précontrainte intérmediaire peut étre la source de
grandes augmentations des déformations sous actions variables répétées. Une syntheése des
données récoltées tant lors de I'analyse des actions variables que lors de I’étude de la loi
moment-courbure avec décharge, nous a amené a proposer une valeur minimale de B=0.6 et
une valeur minimale souhaitable de 3=0.8 afin de garantir un bon comportement dans le
temps des ouvrages d’art vis-a-vis des déformations, de la durabilité et de esthétique (voir
le paragraphe 7.2. Discussion sur le choix de la précontrainte).

8.5. Extension de I’étude

Le modéle numérique utilisé a été développé afin de remplir les objectifs fixés, a savoir
obtenir une extension simple de la décharge de la loi moment-courbure du Code Modéle
CEB-FIP 90 valable pour toute section en béton précontraint. Cependant la conception
modulaire et flexible d’Alphaflex, voulue par Rossier, permet potentiellement d’en étendre
le champ d’application a4 d’autres cas. Notamment la prise en compte de plusteurs nappes
d’armature permettrait d’inclure par exemple I'influence des cibles de précontrainte a
travers une loi d’adhérence appropriée. Nous avons abordé la question lors de la
reproduction des essais de Tansi [258] et avions remarqué que ’adhérence des cibles peut
jouer un role non négligeable.

Maintenant que la loi moment-courbure avec décharge a été formulée, il serait intéressant
de la tester sur des ouvrages réels qui ont présenté ou présentent des déformations
excessives. Cela permettrait de déterminer la contribution des actions variables.

D’une maniére générale, tant le modéle numérique que la lot moment-courbure avec
décharge sont des outils qui ouvrent la possibilité aux études parameétriques les plus variées
dans le domaine de la fissuration, de ’'adhérence, des déformations ou de la quantité de
précontrainte.

En ce qui concerne les déformations a long terme, I'influence de l'effort tranchant n’a pas
été considérée dans ce travail. Son étude pourrait se révéler pertinente, notamment en
présence de la fissuration. Pour cela le recours a un calcul « coque » pourrait s’avérer
judicieux car il permettrait de tenir compte de la contribution de leffort tranchant plus
finement. On pense notamment aux sections sur appui d’un pont A inertie variable
caractérisées par d'importantes hauteurs des dmes qu’il est difficile d’assimiler 4 une section
de poutre.

Dans un autre registre la prise en compte du fluage en fonction de ’épaisseur des éléments
pourrait révéler que les effets différés sont systématiquement sous-estimés dans certains cas.
Par exemple, on peut penser aux dalles de compression sur apput d’un pont & inertie
variable. Dans ce cas un fluage mal estimé se traduit par une mauvaise position de I’axe
d’inertie et une mauvaise estimation des déformations.
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A.l. Etat des connaissances

A.1.1. Charges de trafic

Le trafic est la charge "naturelle" d'un pont puisqu'il en est la justification méme. Malgreé
I'évidence de son action sur l'ouvrage, le trafic est probablement avec la température la
charge la plus difficile & prédire & cause de son caractére variable et évolutif. 1l s'en suit que
son estimation pour le dimensionnement a la rupture ou a ['état de service est
potentiellement la source des plus grandes incertitudes liées a l'évaluation de toutes les
actions variables agissant sur un pont.

La prise en compte du trafic en tant qu'action de dimensionnement se fait au moyen de
charges statiques de remplacement majorées par des facteurs de sécurité et des coefficients
dynamiques. Les charges statiques de remplacement sont censées reproduire les effets
équivalents du trafic réel des charges dynamiques en fonction d'un risque acceptable. Elles
sont déterminées par des méthodes probabilistes, qui se basent sur des comptages de trafic
réel. Ce sont des charges de ce type qui sont prescrites dans la plupart des normes, dont la
suisse.

Cette fagon de faire implique de grandes marges de sécurité car les charges de trafic ainsi
modélisées doivent convenir & l'ensemble du pays. Pour cela elles doivent couvrir les cas
extrémes pour toutes les configurations topographiques, géographiques avec leur trafic
propre et doivent convenir & tous les ouvrages. En ce qui concerne le dimensionnement a la
rupture, des charges surévaluées entrainent en général de faibles surcolits lors de la
conception de I'ouvrage.

Par contre, au niveau de l'aptitude au service (qui suppose l'examen du pont dans des
conditions réelles), les charges statiques de remplacement ne sont pas satisfaisantes et
peuvent conduire 4 des erreurs grossiéres. Par exemple, le choix de la mauvaise solution
dans le cadre d'une expertise; par exemple comme opter pour une réparation cofiteuse alors
qu'une intervention mineure aurait été suffisante. Dans le cadre de notre travail il s'agit
d'estimer la dégradation plausible dans le temps d'un ouvrage d'art sous l'influence des
actions réelles. Les charges statiques de remplacement ne sont de ce point de vue pas
satisfaisantes.

En d'autres termes la connaissance du comportement i ['état de service des ponts implique
la connaissance de l'action réelle du trafic. Cette exigence est cependant source d'une
difficulté majeure : la perte du caractére général des charges de normes. En effet la
connaissance du trafic réel implique automatiquement le comptage des véhicules et de leur
poids en un endroit donné. Or le trafic peut y étre caractérisé par des influences trés locales
et ponctuelles, comme par exemple, la présence d'une carriére ou d'une usine a proximiteé,
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ou plus globales, comme par exemple, faire partie de l'itinéraire Nord - Sud entre Bile et

Chiasso.

Pour les besoins de notre étude nous pouvons nous contenter d'un découpage grossier du
trafic suisse en 3 catégories. Si on examine, sur le réseau suisse, le volume de trafic
journalier moyen des véhicules & moteur (voir annexe) et le trafic moyen des poids lourds
marchandises les jours ouvrables, se dégagent 3 trafic types. Les critéres pour le choix des
catégories sont par ordre d'importance décroissante, le volume de poids lourds, le volume
de trafic total. Indirectement est inclus un autre critére qui est le type de route. En effet ce
dernier conditionne la réponse obtenue car la plus grande attractivité des autoroutes se
traduira par un plus grand volume supporté.

Felsenau #4 ’ N\

Wiilflingen #3

Mattstetten #1

Goeschenen #2

figure 1: découpage du trafic suisse sur la base du recensement de 1995

Le découpage est basé sur le recensement effectué en 1995 et se présente comme suit:

1. Un trafic autoroutier "lourd" sur les deux axes Bile - Lucerne et Berne - Ziirich avec
prolongement jusqu'a Winterthur. Remarque le nouveau trongon Bile - Ziirich ne
figure pas encore dans le recensement de 1995, mais il doit probablement étre range
dans cette catégorie.

Charge maximale :
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Lieu Véhicules/jour | Poids lourds/jour ouvrable
Bile 96'400 11'620

2. Un trafic autoroutier "normal” sur le reste du réseau. Remarque : le trongon Lausanne -
Genéve bien que comparable, en volume de trafic moyen des véhicules 4 moteur, au
trafic autoroutier "lourd", il est nettement moins chargé en poids lourds d'ou son
appartenance a la catégorie : trafic autoroutier "normal”.

Charge maximale :

Lieu Véhicules/jour | Poids lourds/jour ouvrable
Lausanne 68'000 4'380

3. L'ensemble des routes cantonales. Ici il n'est pas fait de distinction entre les routes.
Charge maximale :

Lieu Véhicules/jour | Poids lourds/jour ouvrable
Plusieurs ~ 20'000 ~ 2'000

Pour chacune de ces catégories nous disposons de comptages qui sont effectués depuis
plusieurs années par l'Institut de Construction Métallique de I'EPFL (ICOM) [155, 156, 29,
30, 222]. Les postes de comptage pour chaque catégorie de trafic sont donnés dans le
tableau ci-dessous et sont représentés a la figure 1.

Categorie Licu
# 1 : trafic autoroutier "lourd" Mattstetten (nord de Berne)
# 2 : trafic autoroutier "normal" Goeschenen (Canton d'Uri)
# 3 : routes cantonales Wiilflingen (Canton de Ziirich)

Tableau 1: catégorie de trafic suisse utilisée dans le cadre de cette étude

Bien que Goeschenen appartienne a la deuxiéme catégorie en considérant le trafic
journalier moyen et le nombre de poids lourds par jour ouvrable, sa proportion de poids
lourds par rapport au volume total du trafic (21 %) est plus élevée que celle de Mattstetten
(11 %). Nous verrons plus tard que cette derniére caractéristique a une trés grande influence
lorsqu'il s'agit de mesurer l'effet du trafic sur un ouvrage. On peut affirmer qu'elle traduit,
associée au volume total, "l'agressivité" du trafic.

Une 4™ catégorie de trafic a également été prise en compte. Il s'agit d'un trafic
relativement modeste en volume, mais caractérisé par un pourcentage élevé de poids lourds,
dont la charge maximale peut aller jusqu'a 44 tonnes. Ce type de trafic se rencontre
actuellement dans les zones limitrophes du pays. Nous en parlons plus amplement ci-

Page A 3



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

dessous (voir « Zones limitrophes pour les 44 tonnes » a la page 9). Pour ce type de trafic,
nous disposons également des comptages effectués par I'ICOM a Felsenau dans le canton
d'Argovie.

[# 4 : zone limitrophe 44 tonnes lFelsenau (Canton d'Argovie) |

A.1.1.1. Evolution du trafic

Tous les 5 ans est effectué en Suisse un recensement de la circulation routiére. Le dernier en
date a eu lieu en 1995. Sur la base des comptages provenant de 491 postes, sont déterminés
le trafic journalier moyen (TJM) et le trafic journalier moyen des jours ouvrables (TIMO).
Les mesures ains1 obtenues complétent les mesures aux postes permanents et permettent de
brosser un tableau détaillé du trafic 4 I'échelon national. Lors des recensement nationaux a
intervalle de 5 ans, le trafic est répertorié selon six catégories qui identifient chacune un
moyen de transport différent.

Sur la base des comptages de 1985 et 1990, on reléve que le trafic a augmenté en moyenne
de 4.3 % par année. Malheureusement, un changement dans les méthodes de comptages et
d'interprétation des résultats ne permet pas une comparaison du sondage de 1995 avec ceux
des années précédentes. Malgré ces difficultés une estimation a néanmoins été faites et est
donnée ci-dessous. On reléve que I'augmentation aurait diminué de plus de la moitié entre
1990 et 1995.

Augmentation de 1985 a 1990 | Augmentation de 1990 4 1995

Globale Par année Globale Par année
Toutes les routes 23.3 % 4.3 % 9.7 % 1.9 %
Routes nationales 33.8 % 6.0 % 12.9 % 2.5 %
Autres routes 16.4 % 3.1 % 6.8 % 1.3 %

Tableau 2: augmentation du trafic en Suisse

Quant a I'augmentation du trafic par type de route, on remarque que les routes nationales
voient leur charge augmenter plus que celles des autres catégories. Par ailleurs, il est
intéressant de constater que la composition du trafic ne change pratiquement pas.

Cateégorie 1985 1990 1995
Voitures de tourisme [9%] 87.6 87.7 89.3
Autocars [%] 0.5 0.5 0.5
Voitures de livraisons [9%] 3.8 4.0 3.4
Poids lourds [%] 6.2 6.0 5.1
Motocycles [9%] 1.9 1.8 1.7

Tableau 3: répartition du trafic selon les types de véhicules
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Dans une perspective plus large, l'évolution du trafic exprimée en millions de
voyageurs - kilomeétres de 1970 a 1990 est présentée ci-dessous. Figurent également sur ce
graphique les projections pour l'évolution du trafic jusqu'en 2015 selon une estimation
maximale, moyenne et minimale. La méme information est aussi donnée pour le rail. Les
trots estimations (max. moy. & min.) intégrent de nombreux paramétres dont notamment
différentes hypothéses sur I'intégration de la Suisse a 'EU ou I'introduction d’une taxe
poids lourds.

La conséquence pour les ouvrages d'art est qu'ils subissent une agression quotidienne
toujours plus importante au cours de leur existence. Pour reprendre notre analogie avec un
chargement cyclique, on peut affirmer que I'amplitude des cycles augmente.

Milkons ge voyageurs km

nomn—r

Champ de voriation de s
revotondutrafic <
sur toute

figure 2: prévision de I'évolution du trafic

Champ de varkation de
Févolution du frofic
surrail -

Rail

A.1.1.2. Le trafic est une charge cyclique

Les graphiques de comptages sur 24 heures ont toujours une allure générale de "cloche",
parfois asymétrique, parfois avec deux pointes. Les différences dans la forme de la "cloche”
sont le reflet des caractéristiques socio-¢conomiques de la région et de la topologie de son
réseau routier.
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Courbes de variation journalidre
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La forme de "cloche" traduit évidemment une faible charge de trafic durant la nuit et une
forte charge plus ou moins constante durant la journée. La fluctuation journaliére des

charges de trafic justifie I'assimilation du trafic 2 une charge cyclique.
g ) ge cycliq
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Les courbes ci-dessus sont des courbes - enveloppes du nombre de véhicules par intervalle
de temps. Pour obtenir la réponse réelle des charges par intervalle de temps, i1l faudrait
multiplier chaque véhicule par son poids. L'image ainsi obtenue ressemblerait alors a une
succession de pics plus ou moins importants.

Nombre de véhicules

A

v

Temps
Charge

v

Temps

figure 5: nombre de véhicule et charge des vehicules en fonction du temps

Cependant il est plus parlant de représenter les mémes données sous la forme d'un
histogramme du type "fréquence d'apparition" en fonction du "poids du véhicule". Les
comptages effectués par I'ICOM sont présentés en fonction du poids par essieu, du poids
total du véhicule et du poids par métre. Le systéme d'acquisition des mesures se trouve dans
la chaussée et enregistre le poids des essieux ainsi que la distance qui les sépare. Ensuite sur
la base du catalogue des configurations des véhicules en circulation, le poids total du
véhicule et le poids par métre, via la longueur du véhicule, sont déterminés.
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Histogramme du poids total par longueur
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figure 6: exemple d'histogramme mesuré par 'lCOM

Grice aux théortes des lois statistiques, les histogrammes sont ramenés a des fonctions
continues. D'aprés les mesures la représentation en fonction du poids linéaire est toujours
une "cloche" asymétrique dont la branche du c6té des grands poids est plus longue.

A.1.1.3. Trafic lourd

Le but de ce chapitre sur le trafic est de comprendre quel est son impact sur un ouvrage
d'art. Nous avons déja traité son caractére variable au cours de la journée, ainsi que sa
composition, notamment en fonction du poids. Les déformations a long terme se
rapportent aux charges permanentes, par contre l'¢tat de la structure, l'étendue de
'endommagement, I'importance de la fissuration sont fortement dépendantes des actions
variables et plus particulierement de leurs intensités les plus grandes. Comme cela est
discuté dans le texte principal, lorsque la branche de décharge de la loi moment-courbure a
été traitée, 'importance de la charge maximale est capitale. Appliqué au trafic, cela revient a
connaitre les plus grandes charges qui sollicitent un ouvrage d'art. Concrétement les
véhicules concernés sont les poids lourds et les convois exceptionnels.

Poids lourds

A priori la limite légale des poids lourds est de 28 tonnes. Un tolérance de 5% est appliquée
sur cette limitation, ce qui correspond i une limite effective de 29.4 tonnes. Pour les
transports de bois la tolérance est repoussée a 15%, ce qui donne une limite de 32.2 tonnes.
Parmi les poids lourds qui roulent en Suisse on rencontre des véhicules qui sont congus
pour peser, une fois chargés, 40 tonnes. C'est-a-dire qu'ils roulent partiellement vides et, de
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ce fait, effectuent plus de trajets pour la méme quantité de marchandise déplacée. I
semblerait légitime de se demander si, en termes de colits globaux, le nombre de courses
plus élevé est plus avantageux qu'une sollicitation allégée du réseau routier. Bien qu'une
telle interrogation sorte du champs de notre étude, signalons que sur le plan mondial,
I'évolution se dirige vers des poids totaux par convoi plus élevés. Par ailleurs en ce qui
concerne la détérioration de la superstructure des routes, d'aprés R. Hirt [148] qui a
examiné tous les types de convois suisses et de l'union européenne, les convois les plus
agressifs sont les camions deux essieux d'un poids total de 18 tonnes. Pour un pont c'est
par contre la charge totale qui nous intéresse.

Zones limitrophes pour les 44 tonnes
Il existe une exception a la limite légale des 28 tonnes. En effet des convois d'un poids
maximal de 44 tonnes sont actuellement autorisés a circuler sur le territoire helvétique dans
les zones limitrophes, indépendamment de I'ouverture ou non de la Suisse au trafic des
40 tonnes. Une liste de communes qui autorisent de tels convois, est établie par le
Département fedéral de justice et police. A chaque poste frontiére est affilié un certain
nombre de commune qui sont représentées ci-contre [Figure 7]. Remarquons l'étendue
surprenante de ces zones qui couvrent, par exemple, la totalité du canton de Genéve, de
Schaffouse, de Bile-Ville. Pour ce qui est du canton de Vaud, l'autorisation porte jusqu'a

Chexbres.

Transports spéciaux

Cette catégorie de transports est caractérisée par un dépassement de la géométrie et du
poids légal autorisé et par une autorisation permanente de circuler. Puisque ces
autorisations sont délivrées au transporteurs, il n'existe pas de statistiques ou de
recensement du nombre et du poids de tels convois. A la suite d'un travail d'enquéte au
prés des responsables cantonaux vaudois et valaisans, de l'office fédéral des routes et de
l'entreprise Friderici (plus grand transporteur romand), il semblerait que la fréequence de ce
type de transports soit grande, puisque elle serait de plusieurs passages par jours. Un
exemple de ce genre de transports sont les camions-grues. Leur poids par essieu est fixé a
12 tonnes pour un nombre maximal de 8 essieux, ce qui représente un poids total maximal
de 96 tonnes (960 kN). Comme ordre de grandeur en Suisse, on recense une petite dizaine
de camions-grue a 7 essieux (840 kN ou 84 tonnes) et 3 camions-grues avec 8 essieux, dont
un en Suisse Romande [source : Friderici].
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Figure 7: zones limitrophes ou le trafic des 44 tonnes est autorisé
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Transports exceptionnels

Si les marchandises a transporter sont de grandes dimensions et/ou trés lourdes, elles
exigent le recours & des véhicules adaptés a leurs conditions particuliéres. Ce sont les
convois ou transports exceptionnels. Ils se distinguent des transports spéciaux par le fait
que leurs déplacements sont réglementés et se font avec accompagnement de la police. La
norme SIA 160 donne les valeurs maximales pour un convoi de charge normalisé pour
trois types de routes différents. Le cas échéant, ces valeurs sont a utiliser pour un
dimensionnement. Dans le cas d'un transport exceptionnel dont il faut organiser le
déplacement, la charge du convoi normalisé ne devrait pas étre dépassée, par contre
'empattement des essieux ainsi que la longueur peuvent étre modifiés dans certaines
limites. S1 toutefois la marchandise a transporter est indivisible et dépasse la charge
maximale autorisée, des exceptions sont consenties pour autant que la sécurité soit garantie
au sens des normes SIA.

Modéle des transports exceptionnels (modeéle 4) au sens de la norme SIA 160:

Selon les poids et dimensions de la marchandise, la charge est répartie en un ou deux
groupes de charges dont les dimensions, le poids maximal et I'écartement sont donnés. Le
tableau 15 de la norme SIA donne la valeur nominale de la charge totale pour deux groupes
de charges. Un seul groupe de charge ne peut étre utilisé que si le poids total du convoi est
inférieur i la moitié des valeurs du tableau 15. Pour que le modéle soit valable il faut que la
répartition de la charge par essieu et par roue soit garantie constante grice a un dispositif
d'équilibrage meécanique. Ci-dessous nous donnons les dimensions d'un convol
exceptionnel qui a eu lieu en début d'année 1998. On remarquera que le poids total était de
450 tonnes soit pratiquement le maximum spécifié par la norme. Le poids de la
marchandise transportée, ici un transformateur destiné au futur complexe de Cleuson-
Dixence (VS), était de 280 tonnes, soit environ 60 % du poids total.
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figure 8 convoi exceptionnel de 450 tonnes [source : Friderici]

A l'examen du nombre d'autorisations délivrées par les divers offices cantonaux, il apparait
que la fréquence, les poids et les itinéraires des transports exceptionnels sont trés variables.
Par conséquent il est délicat de lier une probabilité d’apparition ou un temps de retour a
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un convoi donné. Se dégagent cependant quelques tendances dont nous donnons les
valeurs.

Ainsi les valeurs ci-dessous ne sont pas le résultat de comptages déterministes, mais
constituent des approximations faites sur la base des renseignements recueillis lors de notre
enquéte. Ils doivent de ce fait étre considérés avec circonspection. Les catégories ont été
définies volontairement relativement larges. Néanmoins nous pensons que ces estimations
donnent une image plausible du trafic lourd en Suisse et qu'elles constituent, en termes de
fiabilité et représentativité, une réponse proportionnée aux besoins de notre étude.

Tonnage par essieu Fréquence d'apparition Tonnage max. du
convoi

9-10 tonnes la grande majorité des poids lourds < a 28 tonnes

(en permanence)
12 tonnes tous les jours (plusieurs fois) 25 a 85 tonnes
> a 12 tonnes 1 fois par mois 100-120 tonnes*
> a 12 tonnes 3 a4 fois par année 200 - 250 tonnes
16 a 17 tonnes rare 450-480 tonnes!

tableau 4: recensement du trafic lourd en Suisse d’aprés notre enquéte

Par comparaison, citons qu'en Europe des comptages effectués principalement sur des
routes et des voies nationales, ont indiqué que le poids maximal journalier des essieux et
des camions était relativement stable d'un site de mesure a l'autre [Calgaro 60].

Poids des essieux (max. 24h) De 140 kN a 200 kN
Poids des camions (max. 24h) De 550 kN a 650 kN

Les mesures européennes du poids total des camions correspondent aux résultats de notre
enquéte. On remarque que le poids par essieu est cependant plus élevé.

Dans notre tableau, il faut comprendre le terme de « fréquence d'apparition » comme le
nombre de convois qui sont en circulation durant un laps de temps donné. Cependant, en
général on observe que la distance parcourue est d'autant plus courte que la marchandise
transportée est lourde. Cela signifie que, pour un ouvrage donné, la probabilité du passage
d'un convor de 30 tonnes est plus grande que celle pour un convoi de 90 tonnes. Non
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seulement a cause du plus grand nombre de convois de 30 tonnes, mais aussi parce qu'un
convoi de 30 tonnes parcourt, en principe, une distance plus grande. L'estimation de la
fréquence de passage au droit d'un ouvrage donné n'est par contre pas aisée. Les comptages
seralent une réponse a condition qu'ils portent sur une période suffisamment longue et sur
un grand nombre d'ouvrages sur différents type de routes. Nous ne disposons pas de telles
informations pour la Suisse. D’autre part vu le nombre relativement faible de ce type de
convois, une démarche statistique dont la qualité est directement proportionnelle au
nombre de mesures, perd de sa pertinence. L'information qui nous intéresse, a savoir quelle
est la charge maximale que subira un ouvrage donné durant un laps de temps déterminé, ne
semble pas dépendre directement du type de pont ou du type de route. Grice 3 la
connaissance des charges maximales sollicitant le pont, notre but est de nous prononcer, en
fonction du degré de compensation B, sur les conséquences a long terme du point de vue
des déformations. C’est pourquoi pour la suite de notre travail nous proposons de définir
trois catégories de convois 4 mettre en rapport avec les divers ponts étudiés. Les trois
convois que nous nous proposons d’utiliser sont les sutvants :

Catégorie Poids total Longueur
[kN] [m]
#1 1000 25
#2 2500 45
#3 4000 60

Tableau 5: définition des trois catégories de convois exceptionnels

La catégorie #3 correspond environ au modéle de charge 4 de la SIA.

A.1.1.4. Théorie des valeurs extrémes

Ce qui nous intéresse ici c'est la fréquence d'apparition d'une charge ou en d'autres termes
son temps de retour. Nous aimerions avoir la réponse a des questions telles que : Combien
de fo1s dans la vie d'un ouvrage une charge ou une contrainte donnée est-elle dépassée? ou
quel est I'intervalle de temps entre deux apparitions d'une telle charge ou contrainte? Pour
atteindre cet objectif il convient de faire appel a des théories probabilistes de prédictions.

Comme nous l'avons vu précédemment, les comptages sont représentés sous la forme
d'histogramme. En fonction des valeurs obtenues, ['allure des histogrammes sera plus ou
motns saccadée. Si le nombre des valeurs mesurées est augmenté, l'allure de I'histogramme
va tendre, en général, vers celui d'une fonction continue ou d'une combinaison de
fonctions continues. Du point de vue de 'analyse il est plus aisé de manier des fonctions
continues. Comme le nombre de mesures est limité et ne nous permet pas toujours de "lire"
directement la fonction continue, la démarche consiste alors a caler une fonction continue
d'allure similaire sur I'histogramme obtenu. Le calage se base sur des valeurs caractéristiques
comme la moyenne ou l'écart-type. On distingue deux types de représentations des valeurs
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d'une variable aléatoire, qui sont d'une part la fonction de densité de probabilité
(probability density function ou pdf) et d'autre part, la fonction de distribution cumulée
(cumulative distribution function ou cdf).

Valeur ¢

mesurée .
Aire=1.0
p%
PDF

M) | G) (e

»

v

1.0

CDF 0.5

p% /

0.0 -
fractile p%

figure 9: fonctions de densité de probabilité et de distribution cumulée

La théorie des valeurs extrémes traite de la branche des grandes valeurs. Une fois le type de
distribution choisie, on a recours & des méthodes analytiques pour prédire, en fonction des
valeurs mesurées, la probabilité d'occurrence de valeurs plus grandes que la valeur maximale
mesurée. C'est en procédant de la sorte que I'on répondra aux interrogations qui ont été
posées au début de ce paragraphe. Graphiquement cela revient a "redresser" la CDF en la
reportant sur un papier probabiliste dont les axes sont adaptés. Le choix du papier se fait
en fonction de l'allure de la distribution. Dans ce qui suit nous allons utiliser une méthode
analytique pour calculer les contraintes en fonction du temps de retour.
Gumbel a défini trois types de distributions des valeurs extrémes [Bailey 17].

typel : branche exceptionnelle

type II : branche polynomiale

type III : branche bornée

A.1.1.5. Modéle de calcul "Bailey"

Bailey [17] a montré que le type III était le modéle probabiliste le plus indiqué pour traiter
le cas du trafic routier. Dans sa thése de doctorat il montre comment on peut obtenir la
probabilité d'apparition d'une action donnée. Par exemple la contrainte de traction en
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travée en fonction de son temps de retour. La méthode utilise des parameétres statistiques
simples des distributions mesurées de trafic (valeur moyenne, écart-type) et est basée sur la
théorie des valeurs extrémes du type III. Elle tient compte également de la composition du
trafic (proportion de véhicules lourds, conditions de fluidité, volume total). La méthode
proposée par Bailey permet de calculer directement les contraintes élastiques linéaires
(stade I) de T'effort choisi (moment ou effort tranchant principalement) en un point
quelconque de I'ouvrage moyennant la connaissance de la ligne d'influence appropriée. La
valeur donnée par la méthode est la valeur moyenne des valeurs maximales sur la période

considérée.

Paramétre unité Notation

Poids maximum du convoi [kN] Qmax

Poids linéaire maximum [kN/m] qmax

Poids linéaire moyen [kN/m] iy

Ecart-type du poids linéaire [kN/m] G,

Conditions de fluidité du trafic [90] A (a l'arrét)
[%] C (congestionne)
[9%] F (fluide)

Volume de trafic [nbre de véhicule/laps de N

temps]

Proportion de poids lourds [%] HV

Nombre de voies de circulation [-] \\ T

Coefficients "ligne d'influence"

» charge ponctuelle [fonction de l'effort examiné] Q.

» charge répartie [fonction de l'effort examiné] C,

Coefficients "forme de la section"

» nombre de voies B Clanes

» rigidité latérale [-] Ciy

Longueur de la portée examinée [m] L

Tableau 6: Paramétres utilisés dans la méthode "Bailey"

La valeur moyenne des valeurs maximales pour un temps de retour donné s'exprime

comme suit:

Mo max = W =% W- N(tdr)_E r[1+1)

ou:

® Wi max = Valeur moyenne des valeurs maximums de l'effort ou contrainte examinée
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5of

o W=|S +———|c
q lanes
Sq+Sq
avec Sy =Quax -H-cg
SQ = Qmax CQ
H=— 10
10+0.14-v
v = vitesse [km/h]
. _ Gmax —2.3-lg-HV
9 max
e N(td.r) = nombre de véhicule, fonction du temps de retour (t.d.r.)
G max _Uq 1
e k= . - IN
6, HV ¥V ™
avec  Neq = nombre équivalent de véhicules sur un pont qui contribuent
simultanément a l'effet maximum
1 L-H (SQ)Z
Neq =—\—V_ Sq : 10 +Sq +SQ *Njanes * Clanes * Clat
e TI(.) = (fonction Gamma

Nous avons utilisé cette méthode pour estimer le temps de retour de trois catégories de
trafic sur des ponts caractéristiques du parc Suisse (voir chapitre A.2. Etude paramétrique
sur les contraintes dues aux actions cycliques). Le but est d'estimer 'ordre de grandeur des
efforts et des contraintes ou plutdt leur variation réelle due au trafic. Les variations dues a
Ja température sont également étudiées.

De plus, il nous intéressait de voir dans quelle mesure les charges de la norme SIA étatent
approchées voire dépassées, auquel cas avec quelle fréquence. Ainsi I'évaluation de la
fréequence d'un éventuel dépassement, bien qu'indicative, serait fondée sur une approche
meéthodique et mathématique.

En ce qui concerne les transports exceptionnels et spéciaux tels que définis ci-dessus, les
efforts et les contraintes sont déterminés selon un calcul statique classique.
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A.1.2. Température

Degré de chaleur ou de froid de l'atmosphére en un lieu, lié a la sensation éprouvée par le corps et qui peut étre
exprimée par le thermométre

Petit Robert

Comme déja anticipé, la température agit au niveau de la structure par une action
mécanique qui engendre des contraintes et au niveau du matériau par la modification des
conditions externes qui induit un changement de propriétés des matériaux. Ce dernier

aspect ne concerne cependant pas le domaine de service des ponts en béton et ne sera par
conséquent pas traité ici.

A.1.2.1. Introduction

De par son exposition permanente aux conditions climatiques, un pont subit des
changements de température fréquents. Les variations de température, en termes de durée,
sont le résultat d'une superposition journaliére et saisonniére (la température est fonction
du temps).
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Fig. 5. Comparison between theoretical (T) and measured (M) time distribution of the
temperature in some points of the cross section: (a, b): August 1987, (c): November 1987

figurel0: variations journaliéres de la température mesurées sur un pont [Froli 124}

Par ailleurs, la température du pont n'est pas la méme en chacun de ses points a cause,
notamment, de l'angle d'exposition, de la forme géomeétrique, des matériaux (la température
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est fonction de la position). La valeur de la température en un point donné du pont a un
temps donné, est le résultat des échanges de chaleur entre le pont et son environnement. Ci-
dessous nous donnerons un apergu de ces échanges ainsi que des parametres physiques qui
les gouvernent. Les plus influents sont l'ensoleillement (intensité, durée, orientation), I'état
de la couverture nuageuse, le vent (vitesse, orientation), les propriétés thermiques des
matériaux (principalement : béton, métal, asphalte). La température influence directement
l'allongement de chacune des fibres du matériau. Il est évidemment bien connu qu'un corps
se dilate, lorsqu'il est chauffé, alors qu'il se contracte lorsqu'il est refroidi. La somme des
allongements de toutes les fibres conjuguée au systéme statique de l'ouvrage (appuis,
géométrie, entraves) se traduit en déformations et en contraintes au niveau de l'ouvrage.
Théoriquement si aucune entrave ne s'oppose aux mouvements thermiques de I'ouvrage, il
n'en résultera aucune contrainte. Cependant, comme nous le verrons plus loin, cela est
pratiquement impossible a réaliser de par la nature méme du profil de température, méme
dans les structures isostatiques. Dans les structures hyperstatiques, vient s'ajouter I'effet des
variations journaliéres de températures qui induisent des gradients qui eux mémes se
traduisent en déformations verticales de l'ouvrage. Par contre en ce qui concerne les
variations longitudinales elles ne constituent, en principe, pas un probléme dans la mesure
ou les appuis du pont sont congus pour permettre de tels mouvements ; ceci a I'exception
des ponts cadres et des ponts flottants qui ne peuvent pas se déformer librement dans leur
axe. De ce qui précéde il peut étre déduit que l'effet des variations saisonniéres de
température, qui sont principalement responsables des déformations longitudinales, n'est
pas primordial et peut étre oublié. Dans le cadre de ce travail cet aspect ne sera donc pas
pris en compte et les variations thermiques ou charge cycliques de température se
reféreront aux variations journaliéres de température.

L'amplitude de l'action mécanique de la température peut étre importante, comparable a
celle des charges permanentes et variables. Une mauvaise gestion des effets thermiques peut
parfois conduire a des dégits importants [Leonhardt 183]. Par le passé (Jusque dans les
années 70), les variations de température n'ont pas toujours été considérées avec l'attention
qui leur étaient due. Ce n'est qu'a cette époque qu'une prise de conscience s'est opérée dans
le but de prendre en compte d'une fagon plus systématique et correcte les phénomenes
thermiques. A ce propos on cite le professeur Leonhardt qui aurait le premier attire
l'attention sur les dommages dans les structures, surtout les ponts, & cause de leur
inadéquation aux effets thermiques. Il s'est trés vite avéré que le probléme était
extrémement complexe de part la quantité de phénomeénes thermiques impliqués, de leur
grande variabilité, de la présence de fissuration ou encore du couplage avec les effets
différés. Malgré cette complexité, l'ingénieur concepteur n'est pas désarmé car il dispose,
pour les problémes les plus pointus, d'outils informatiques de plus en plus performants, et
dans tous les cas, de recommandations de normes sous la forme de profils de température
de dimensionnement relativement satisfaisants. Nous donnerons plus loin un apergu de
quelques profils de température tirés de normes. Ils sont basés sur une combinaison
d'éléments théoriques et expérimentaux tels que des profils réels mesurés dans des ponts ou
des essais a grande échelle dans un laboratoire (échelle ~ 12 - Vs ).
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Jeune ige

Un autre aspect de la température et de son impact sur les structures en béton, est constitué
par les phénomenes liés au jeune ige avec la réaction exothermique lors de la prise du
ciment. L'étude du béton au jeune 4ge a récemment bénéficié d'une attention grandissante.
La justification d'un tel intérét se trouve dans le lien, maintes fois établi, entre la qualité de
I'ouvrage dans le temps et une maitrise de 1'évolution des propriétés du béton jeune par une
cure adéquate durant les premiéres heures. Au début du présent chapitre, nous avons
distingue entre les actions mécaniques de la température et son influence sur les propriétés
des matériaux. Or pour les problémes du jeune ige une séparation aussi nette n'est plus de
rigueur. Dans le cadre de cette étude le jeune 4ge ne sera pas abordé. Ce sujet, fort vaste,
justifierait 4 lui seul plusieurs théses. D'ailleurs sur ce théme, il existe une littérature
abondante a laquelle nous renvoyons le lecteur intéressé.

A.1.2.2. Contraintes dans les ouvrages d’art

Pour déterminer les contraintes et déformations dues a la température, il est primordial de
connaitre de fagon réaliste le champs de température (temperature field) dans l'ouvrage et
son évolution dans le temps. Ci-dessous, nous allons décrire les phénoménes physiques qui
gouvernent le champs de température dans l'ouvrage et nous en donnerons la formulation
mathématique.

A.1.2.3. Organisation du chapitre

Dans un premier nous décrirons les phénomeénes et paramétres physiques qui gouvernent la
température dans un pont en fonction de la position et du temps. Les profils de
température ne sont cependant pas seulement obtenus par une démarche théorique, mais
peuvent étre directement mesurés sur un ouvrage.

De ces données théoriques et pratiques ont été élaborées des modéles plus ou moins
sophistiqués de prédiction des contraintes dans les ponts sous l'influence de la température.
Ic1, sera présenté une méthode de calcul des contraintes élastiques linéaires et sera
également abordé le cas d'un calcul non linéaire.

Pour les besoins ordinaires de l'ingénieur concepteur, les normes ont synthétisés ces
connaissances en préconisant des profils extrémes de température de dimensionnement
censés couvrir les conditions préjudiciables 3 un bon comportement de l'ouvrage. Nous
passerons en revue quelques cas.

A.1.2.4. Description physique du probléme

Soit un corps C dans son environnement E. Le champs de température de C et son
évolution dans le temps dépend des caractéristiques thermiques du corps et de
'environnement, de la production de chaleur interne de C et des échanges entre C et E. Le
cas de figure qui nous intéresse est bien évidemment lorsque le corps C est un pont en
béton.
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Les principales propriétés thermiques du béton sont résumées plus loin.

La production interne de chaleur dont il est fait mention ci-dessus, dans le cas des ponts en
béton, provient de la réaction exothermique lors de la prise du ciment. Cet apport peut étre
ignoré car il est limité dans le temps pour l'ordre de grandeur des dimensions qui nous
intéresse et il a déja été mentionné que ce sujet ne sera pas traité ici. Donc, le champs de
température en tout point du corps C ainsi que son évolution dans le temps, dépend
des caractéristiques du corps C et des échanges entre le corps C et son environnement
E. De tels échanges dépendent de nombreux facteurs, que l'on peut ramener a trois
mécanismes (ou phénomeénes) principaux pouvant agir ssmultanément.

Radiation
Convection
Conduction

En général, le phénomeéne prédominant est celui de la radiation. La contribution aux
échanges de chaleur imputable a la conduction, est trés faible. Si la conduction n'est pas
simplement négligée, alors il est communément admis que les transferts de chaleur dus a la
conduction et a la convection peuvent étre évalués conjointement. Avant d’aborder la
description des phénoménes nous pouvons déja brosser I'origine des contraintes
thermiques dans les ouvrages (voir ci-dessus).

Caractéristiques atmosphériques et topographiques locales, latitude

Radiations Radiations Convection
Ondes courtes Ondes longues
[ l

Propriétés thermiques des matériaux, géométrie de 1’ouvrage

Profil de température = f (position, temps)

I

Systeme statique et géométrie de 1’ouvrage (degrés de liberté)

Contraintes et déformations

figure 11: origine des contraintes thermiques dans les ouvrages d'art
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Radiation solaire
Les radiations incidentes sur un ouvrage peuvent étre subdivisées en deux catégories:
radiation d'onde courte et d'onde longue.

Les radiations d'onde courte (0.25 & 3 um) sont essentiellement celles qui sont émises par le
soleil directement sur le pont. Cependant une part des radiations solaires est absorbée et
diffusée par l'atmosphére. On parle alors de radiation solaire indirecte ou de radiation
atmospheérique diffuse (indirect solar radiation / diffuse atmospheric radiation). Pour étre
complet signalons que la terre réfléchit partie des radiations solaires directes et indirectes.

Radiations

Soleil 3 Ondes courtes

\
Atmosphere - - },d \ B S
;\L'\ Radiation solaire directe

; Radiation solaire directe et indirecte réfléchic par la Terre

Terre

figure 12: radiations d'ondes courtes

Les radiations d'onde longue (6 et 60 Lm) sont émises par tout corps en fonction de
I'énergie calorifique par lui accumulé ou plus simplement de sa propre température. Il faut
ranger dans cette catégorie les radiations émises par la surface terrestre, par l'atmospheére et
par le pont lui méme. La part des échanges de chaleur de ce type d'onde est moins
importante que celle attribuée aux radiations d'ondes courtes. Cependant durant la nuit,
lorsque qu'il n'y a pas de radiations solaires, ce sont uniquement les radiations d'onde
longue qui gouvernent les échanges de chaleur entre le pont et son environnement. Bien
entendu les ondes longues participent également aux échanges de chaleur lors de la journée
(en présence de radiations solaires).
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Radiations
Ondes longues

—~-~Atmosphere

Terre

figure 13: radiations d'ondes longues

Ci-dessus nous avons décrit l'ensemble des radiations dans le systéme constitué par le pont
et son environnement (I'atmospheére, le soleil et la terre). Plagons nous a présent au niveau
du pont lui-méme. Ce dernier absorbe une partie de I'ensemble des radiations qu'il regoit et
réfléchit le reste. L'absorption est dépendante des propriétés des matériaux, ainsi que des
caractéristiques des surfaces, principalement l'épaisseur et la couleur du revétement. Par
ailleurs, le pont émet sa propre radiation. La somme de ces échanges constitue la premiére
partie du bilan qui doit encore étre complétée par la contribution de la convection.

Convection
La convection est le mécanisme de transfert de chaleur qui se produit dans un fluide en
vertu des mouvements macroscopiques a l'intérieur de sa masse. Si le fluide est au contact
avec un corps, alors la surface de ce dernier en sera thermiquement influencée. Dans le cas
des ponts en béton (le corps) ce phénoméne se produit a sa surface sous l'influence du vent

(le fluide).

Le vent joue un rdle différent suivant les conditions climatiques. Dans le cas d'une forte
chaleur, la température de la surface du pont dépasse celle de 'air ambiant (donc du vent)
due a l'accumulation de chaleur sous l'action des radiations solaires directes et indirectes.
Ains: l'effet du vent résulte en une perte de chaleur qui est d'autant plus grande que la
vitesse du vent est élevée. Donc la quantité de chaleur maximale, et par conséquent la
température maximale, est atteinte pour une radiation maximale et un vent de vitesse
nulle. Par temps froid, lorsque la température de l'air (donc du vent) est inférieure a celle
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de la surface du pont, le vent accentue la perte de chaleur de fagon d'autant plus marquée
que sa vitesse est grande. Ainsi la température minimale de la surface du pont est
atteinte pour une radiation minimale, donc une température ambiante minimale et une
vitesse du vent maximale.

La convection est un phénoméne trés complexe, qui est régit par de nombreux parameétres:
o Différence de température entre le fluide (l'air) et le corps (le pont).

e Vitesse de déplacement du fluide

e Densite, viscosité, chaleur spécifique et conductivité thermique du fluide

¢ Nature, forme, dimensions et orientation du corps

A cela vient s'ajouter le fait que I'état du fluide est dépendant de la pression et de la
température. La complexité du phénomeéne le rend difficile 2 maitriser analytiquement.
C'est pourquoi 1l est souvent fait recours & des méthodes expérimentales. Cependant
comme nous le verrons plus loin, moyennant certaines simplifications et hypothéses, il est
possible d'obtenir une formulation mathématique simple du phénoméne.

Conduction
La conduction définit la transmission de la chaleur des molécules avec la plus grande
énergie cinétique de translation (température plus élevée) aux molécules avec une énergie
plus faible (température plus basse) sans qu'il y ait transfert de masse. Comme déja anticipé,
la quantité de chaleur transférée par la seule conduction est trés petite et est traitée
conjointement a celle transférée par convection, 4 moins qu'elle ne soit simplement
négligee.

Les phénomeénes intervenants dans le processus d'échanges de chaleur entre le corps C et
son environnement E ont été décrits ci-dessus de facon relativement compléte. Dans la
littérature des modeles plus réduits sont parfois adoptés. On en présente ci-dessous un
exemple.

La simplification intervient au niveau des radiations émises par la terre et des radiations
solaires réfléchies par la surface terrestre. Les radiations d'onde longue émises par
I'atmosphere sont également ignorées. Seule figure encore la radiation solaire incidente.

Priestely {230], par exemple, va encore plus loin en observant que les échanges de chaleur
par convection prennent le dessus sur ceux dus aux radiations d'onde longue du pont.
Comme la convection est principalement dépendante de la vitesse du vent, il rameéne les
paramétres ambiants influants aux seuls radiations solaires incidentes, aux fluctuations de
la température ambiante et a la vitesse du vent.
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En résumé la température en tout point d'un corps C 4 un temps t donné, va dépendre des
actions thermiques extérieures (intensité du rayonnement solaire, lui-méme lié a Ia situation
géographique et a la topographie / type de climat / intensité du vent / etc.), des propriétés
thermiques des matériaux constituant le corps et des propriétés des surfaces qui gouvernent
les échanges. Concernant ce denier point, signalons I''mportance de la couleur et de
I'épaisseur du revétement. En l'absence de revétement, des températures plus grandes i la
fibre supérieure du béton sont observées. La présence du revétement a tendance a jouer le
réle de tampon thermique, car il absorbe et conserve une assez grande quantité d'énergie
thermique.

A.1.2.5. Formulation mathématique du champs de température

Au paragraphe précédent, nous nous sommes attachés a décrire les phénomeénes physiques
qui déterminent la température en tout point d'un corps C, ainsi que son évolution dans le
temps. Une fois les températures connues, le but est de calculer les déformations et les
contraintes. Cela suppose une connaissance des échanges de chaleur intervenant dans le
temps entre le milieu environnant et l'ouvrage examiné , ainsi que la réponse thermique de
l'ouvrage en chacun de ses points.

Le champs de température exprime la distribution et l'intensité de la température en un
point donné de la structure en fonction du temps.

Ci-dessous nous donnons sa formulation mathématique qui prend la forme d'une équation
différentielle.

0 oT. o T o oT dT
(6 T4y T+ 2k, S 4Q=pre D]

ox “ox  dy Yoy oz ot

ou :

T température en un point de coordonnées (x, y, z) 4 un temps t [°C]

k, k, k, conductivité thermique (thermal conductivity) dans les directions x, y, z
[W/(m °C)]

Q quantité de chaleur générée par le corps C par unité de volume et de temps
[W/m?] (chaleur d'hydratation)

p densité du matériau (ict du béton) [kg/m3]

c chaleur spécifique (specific heat / specific heat capacity). C'est-a-dire la

quantité de chaleur requise pour élever d'un degré une unité de masse du

corps C [J/(kg °C]

Si on fait I'hypothese que les propriétés du béton sont identiques le long de l'ouvrage - c'est-
a-dire qu'il n'y a pas de flux de chaleur dans le sens longitudinal - alors le terme en
coordonnées z peut étre éliminé de l'équation ci-dessus. Cette hypothése est souvent
rencontrée et semble relativement raisonnable, notamment au vu des applications visées.
Une autre hypothése couramment rencontrée est celle dite de l'isotropie thermique ce qui
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revient 3 admettre que k, = k. = k, = k. Enfin I'apport due a la chaleur d'hydratation est
également négligé, a cause de son occurrence limitée dans le temps. Son influence sur la
distribution des températures dans la section, décroit rapidement dans le temps. Ainsi
I'équation devient:

2 2
(ETL T T
ax? oy’ ot
aussi rencontrée sous la forme:
9*T 9%T, aT
A(—+——)=—
ox? oy? ot
aveca=k/pc Diffusivité thermique (thermal diffusivity)

L'équation ci-dessus est valable pour un point a l'intérieur du corps C. Pour un point se
situant a l'interface entre le corps C et l'environnement E, la température est donnée par
l'équation suivante :

aT d
k(—a;nx + ny)+q—0
Ou:
o 1 cosinus directeurs du vecteur normal a la surface
q quantité de chaleur transférée par l'interface entre le corps C et

I'environnement E par unité de temps et de surface [W/m?]

La quantité de chaleur q est constituée de la somme des quantités de chaleur dues aux
q

phénomenes d'échange décrits ci-dessus : radiation, convection et conduction et s'écrit par

conséquent:

d=q; +q¢v tqcd

Radiation
Les radiations se subdivisent en deux catégories: les radiations d'ondes courtes (q,) et
d'ondes longues (q,).

qr =Qr + 4y
Ondes courtes
Les ondes courtes sont essentiellement constituées par la radiation solaire directe. Cette

derniére est responsable pour la plus grande partie de l'apport de chaleur global au niveau
du pont. Bien qu'il soit possible de mesurer expérimentalement la radiation solaire directe,

Page A 25



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

il existe des méthodes analytiques qui permettent de l'évaluer avec plus ou moins de
précision. L'application de telles méthodes analytiques aux ponts en béton ne se révele pas
étre un exercice aisé. En effet il faut tenir compte de paramétres tels que la situation
géographique, la saison, la densité de la couverture nuageuse (cloudiness), l'opacité de l'air,
I'orientation de la surface exposée, la pollution de I'air. Certains auteurs [Dilger & Ghali 88,
El Badry & Ghali 96] proposent de calculer le gain de chaleur di 4 la radiation solaire
directe comme étant égal i

Qs =a-1
ou
I radiation solaire totale sur une surface s a un temps t : 1 (s, t) [W/m?]. Avec =0
pour une surface ombragée. I (s, t) est estimée de facon plus ou moins sophistiquée.
a coefficient adimensionnel déterminant la fraction de I atteignant effectivement la

surface examinée.

Dans le bulletin n°167 du CEB [66] on retrouve une formulation analogue:

s =€-A-G
ou:
€ emissivité de la surface [-]
A surface examinée [m?].
G radiation globale obtenue par une mesure ou estimée selon une formule simplifiée

[W/m'’].

Ondes longues
Les échanges de chaleur dus aux radiations d'ondes longues proviennent des radiations
émises par l'atmosphére et la surface de la terre (apports), ainsi que des radiations émises
par le pont lui-méme (pertes). Tous ces échanges sont décrits par la loi de Stefan-Boltzmann
qui est du type :

q;=¢-6-A-T*
ou:
€ emissivité de la surface [-]
c constante de Stefan-Boltzmann qui vaut 5.67-10® [W/(m? K%)].
A surface examinée [m?).
T température [K]
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Convection

Nous avons vu plus haut que la convection est un phénomeéne complexe dépendant de
nombreux parameétres ce qui le rend difficile 3 appréhender analytiquement. Cependant
moyennant certaines hypotheses, la quantité de chaleur échangée par convection q. peut
étre ramenée a une expression simple. Prenons dans le cas d'un pont et regardons ce qu'il se
passe, par exemple, au droit du tablier dont la température superficielle est Ts. Au contact
avec un courant d'air, cette surface se réchauffe ou se refroidit suivant les conditions
ambiantes.

Convection

Distribution des e==="
vitesses du vent
Z

asphalte
\
béton
Légendes
TS Température superficielle
Ta Température ambiante
\:1:‘ Variation réelle de la température

@ Variation admise de la température
figure 14: convection

Pour simplifier le probléme 1l semble raisonnable d'admettre que le transfert de chaleur soit
géographiquement concentré dans une couche d'épaisseur Az au voisinage immédiat de la
surface et a l'intérieur de laquelle la température varie de fagon linéaire entre Ts et Ta. Cette
derniére est la température de I'air ambiant. En réalité cette distribution n'est pas linéaire.
La loi de Newton pour le refroidissement nous donne le transfert de chaleur par
convection qui se produit perpendiculairement a une surface de béton A:

9ev= hc A (TS'Ta)
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Si la formulation est exprimée pour une surface unitaire, alors on a évidemment A = 1.

ou h est le coefficient de transfert de chaleur par convection [W/m? °C]. 1l dépend
principalement de la vitesse du vent et dans une moindre mesure de 'orientation et de la
configuration de la surface, ainsi que des caractéristiques du matériau. Ce coefficient est
généralement déterminé expérimentalement ou moyennant des formules empiriques telle
celle du CEB ci dessous:

Si w< 5 m/s Siw>5m/s
h.=56+40w[W/m2K] |h.=7.15w " [W/m2K]

Ou w est la vitesse du vent en m/s

unités de la température :[K]

Conduction
La part des échanges de chaleur due a la conduction étant relativement faible et difficile a

quantifier elle peut étre négligée [Mirambell 205].

Dans ce chapitre nous avons décrit les phénomeénes qui régissent les échanges de chaleur
entre le pont et son environnement. L'équation qui donne le champs de température en un
point donné a un temps donnée, est également décrite. Une fois le champs de température
établi, il s'agit de calculer les déformations et les contraintes induites. Le but de ce qui
précéde n'est pas de fournir une base utilisable pour calculer le champs de température
dans un pont - pour cela le lecteur intéressé se référera aux ouvrages listés dans la
bibliographie - , mais de donner une idée de la complexité du probléme et de présenter les
parameétres intervenants. Ainsi, a été mis en évidence le rdle de certaines propriétés
thermiques du béton et du revétement.
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Propriétés thermiques du béton et du revétement
Nous donnons ci-dessous des valeurs caractéristiques pour les propriétés thermiques du
béton, de l'acier et de I'asphalte.

Béton Acier Asphalte
k Conductivité thermique [W/(m 14-25 45 0.93-1.0
O)l
c Chaleur spécifique [J/(kg °C)] |840 - 1200 460 920
a Coefficient d'absorption de||[-] 0.50 - 0.80 0.7 0.9
la radiation solaire directe (rouillé)
Coefficient d'emissivité [-] 0.6 -0.7 0.85-0.90
e (ondes courtes)
Coefficient d'emissivité (-] 0.88 0.8 0.6 - 0.92
(ondes longues)
o Coefficient de dilatation [[1/°C] 810°~10-10° |1.2.10° [20-10°°
thermique

D'aprés Elbadry & Ghali 88, Ghali & Favre 134, Ghali & Elbadry 133, CEB 167 [66],
Cooke, Thurston & Priestley 79, Dilger & al.88, Neville 214.

Tableau 7: réesumé des propriétés thermiques des matériaux béton, acier et asphalte

mn_n

Remarque : Comme nous 'avons vu plus haut les coefficients "a" et "€" (ondes courtes) ont
la méme signification. Nous avons cependant conservé la notation originale des deux
sources (respectivement Dilger, Ghali, El Badry / CEB) avec les valeurs préconisées
respectives.

Gradients dans les ponts / mesure de gradients / une revue des normes
Un modele analytique aussi complet soit-il du point de vue théorique, méme couplé avec
des expériences en laboratoire, doit étre validé et calibré par des mesures sur des ouvrages
réels. Comme 1l a déja été exposé, les profils de température sont liés 2 une multitude de
parameétres dont beaucoup ont un caractére extrémement local, tel que la topographie,
I'ensoleillement, I'exposition au vent, la latitude, la pollution, les précipitations. C'est pour
cette raison que beaucoup de mesures ont été effectuées de par le monde. Cela a aussi été
fait dans le but de doter les normes locales d'un profil de température caractéristique de la
région concernée. De ce particularisme local apparait également la difficulté de donner un
profil de température type dans le cadre d'une norme nationale, voire européenne. A ce
propos signalons que dans le cadre de la rédaction de I'Eurocode 1 "Basis of Design and
Actions on Structures”, un remarquable travail de synthése, de développement et
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d'uniformisation qui porte sur les actions thermiques pour les ponts et les bitiments a été
consenti [Froli 127].

La prise en compte des profils de températures dans le cadre des normes s'est fait selon
deux écoles.

La premiére consiste a définir un profil non-linéaire schématique, applicable a toutes les
hauteurs et tous les types de sections. Cette fagon de procéder est basée sur V'observation
faite tant au niveau théorique qu'expérimental [Froli 127, CEB 66, Emerson 101,
Priestley 229 et 230, Ghali 133] que dans les sections massives et le long des dmes des
sections caissons ou en T, la non linéarité des profils et leur variabilité dans le temps
n'intéressait que les zones proches des bords supérieurs et inférieurs. En effet dans les zones
meédianes ou intérieures la température a une allure qui peut étre considérée comme a peu
prés uniforme et peu variable dans le temps. De plus I'étendue de la zone des non linéarités
est pratiquement indépendante de la forme et de la hauteur de la section. Cette approche a
été adoptée dans les normes australiennes, britanniques et néo-zélandaises. Parmi les
méthodes de calcul des effets thermiques qui ne recourent pas aux éléments finis, c'est la
plus exacte. Par contre elle peut s'avérer relativement compliquée a l'usage et
disproportionnée par rapport aux opérations de dimensionnement d'ouvrages simples,
voire ordinaires.

La deuxiéme école, dans le but de simplifier le probléme, ignore la non linéarité des profils
de température pour fournir directement des gradients linéaires et des variations uniformes
de la température. Cette approche se retrouve dans les normes suisses, allemandes, suédoises
et dans les futures normes espagnoles. Dans la partie 2.5 de 'Eurocode 1 les deux écoles ont
été conservées en distinguant deux niveaux de précision laissé au libre arbitre du projeteur
en fonction des exigences requises par l'importance ou la complexité de l'ouvrage :
"approche simplifiée" et "approche complexe".

Dans le cadre de cette étude comme nous visons a déterminer simplement, mais de la fagon
la plus rigoureuse possible, les contraintes et déformations d'origine thermiques, nous
avons opté pour "l'approche complexe" et plus précisément pour le profil de température
néo-zélandais qui offre I'avantage d'une formulation continue (fonction puissance).

Parmi les nombreuses études expérimentales qui ont eu pour objet la mesure des profils de
température dans les ponts en béton, nous en présentons ici un échantillon des plus
significatives

En Nouvelle-Zélande, 4 partir de 1970, furent effectuées des mesures de températures dans
5 ponts en béton. Pour trois d'entre eux l'instrumentation fut trés compléte et elle a permis
d'enregistrer des valeurs pendant 4 ans. Des cinq ponts instrumentés, quatre étaient des
ponts en béton précontraint, poutre continue, avec des sections en caisson, alors que le
cinquiéme était formé d'une succession de poutres simples en béton précontraint avec
section en forme de I. Le but de cette campagne était de vérifier la validité du profil de
température proposé par Priestley ([230] qui était basé sur une loi simplifiée
unidimensionnelle et sur des modéles rédutts testés en laboratoire. Ce profil a finalement
été adopté dans la norme néo-zélandaise (ci-dessous figure 15).
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figure 15: profil de température non-linéaire selon Priestley

La campagne de mesure est arrivée a la conclusion que le profil préconisé par la norme
était approprié aux conditions climatiques et environnementales du pays. Il est intéressant
de relever que, sur la base de ces mesures, une différence de température T' de 15°C a été
dépassée en moyenne pendant 20 jours par année, alors qu'une différence de 20°C a été
dépassée pendant 3 A 5 jours par année.

En Angleterre un vaste travail sur le comportement thermique des ponts, a été entrepris
dans les années 70, qui a porté sur presque toute la décennie (Emerson [de 100 i 104]).
Dans le cadre de cette étude plusieurs ponts des sections les plus diverses ont été
instrumentés. Les mesures effectuée en continu, ont porté sur des périodes relativement
longues, allant de 14 5 ans. Les résultats obtenus en Angleterre coincidaient en substance
avec ceux obtenus en Nouvelle-Zélande. Il apparu de fagon fort claire que la distribution
des températures dans une section de pont en béton est non-linéaire. D'autres ponts ont été
instrumentés dans d'autres pays, cependant de fagon plus ponctuelle et ne s'inscrivaient pas
dans une démarche générale et systématique comme cela a été fait en Nouvelle-Zélande et
en Angleterre.

" 11 s'agit de la différence T entre la température maximale (4 la fibre supérieure) et la température la plus basse du
profil (qui n'est pas a la fibre inférieure!).
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Signalons une étude intéressante au pays de Galles ou le pont de Cogan Spur (South Wales)
a eété suivi pendant plusieurs années, au début des années 90 [265]. Ce cas présente
l'originalité d'une instrumentation automatisée qui est interrogée a distance par satellite.
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figure 16: températures mesurées en trois points différents du caisson pendant 5 jours
du mois de juin 1989 [265]

Les températures relevées en trois points du caisson sur une période de 5 jours sont
présentées. On remarque l'effet tampon joué par l'asphalte dont la température extérieure
est d'environ 10°C supérieure i celle de l'interface asphalte - béton. Pour illustrer la
complexité de la prédiction des contraintes dans une section, on montre les contraintes
élastiques linéaires calculées sur la face intérieure et extérieure des parois de la section. On
remarquera que l'ordre de grandeur des contraintes maximales est de 6 N/mm?®,
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figure 17: contraintes transversales dans le caisson [265]

Gradients maximums de température et fréquence d'apparition
Les profils de température dans un pont, qu'ils soient mesurés ou déduits analytiquement,
présentent une allure non-linéaire. On définit la température de base comme étant la
température uniforme sur la hauteur de la section de valeur égale i la température
minimale du profil de température. Lorsqu'on parle de différence de température T on se
référe a I'écart entre la température minimale et maximale du profil.

Tsup

TbaseT T

figure 18: profil de température non-linéaire - température de base et différence de
temperature
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La valeur T de la différence de température est principalement dictée par quelques
paramétres thermiques. Rappelons que les plus déterminants sont le rayonnement solaire
(lu-méme dépend de la situation géographique et de la topographique), la vitesse du vent,
la température ambiante, les propriétés thermiques des matériaux, la géométrie de I'ouvrage
et les caractéristiques des surfaces, plus particuliérement du revétement. Nous avons déja
parlé du réle d'isolation du revétement pour la structure portante. Plus la couche de
revétement est épaisse et de couleur foncée, plus son effet tampon est accentué. La
température a la surface du revétement peux atteindre 70°C dans le cas d'un revétement
hydrocarboné [Jaccoud 162]. Ainsi, i conditions climatiques égales, les profils plus
importants sont observés avant la pose du revétement. Cela est confirmé par les mesures
faites sur le viaduc de Casilina, prés de Rome, par Froli & al [123 & 125]. Dans ce cas ce
n'est pas la différence entre la température maximale et minimale du profil qui est donnée,
mais la différence de tempeérature entre la fibre supérieure et inférieure de la section en
béton. L'épaisseur du revétement mise en place n'est pas connue.

Différence de température
(fibre sup. - fibre inf.)

Sans revétement | Avec revétement

Durée| 2/4/87 - 8/6/88 | 2/7/88 - 1/8/90
(~1 an) (~2 ans)
Diff. max. [°C] 13.0 11.0
Diff. min. [°C] -3.4 -1.7

Tableau 8: difféerences de température relevées a Casalina avant et aprés la pose du
revétement

A titre de comparaison, la différence entre T (Tmax-Tmin) et les valeurs ci-dessus (Tsup-
Tinf) est de I'ordre de grandeur de 2 a 5°C.

Jaccoud a réuni dans la littérature de nombreuses mesures de différence de température et a
observé que celles-ci bien qu'influencées par le revétement ne variaient pas beaucoup [162].
Pour les ponts caissons, les valeurs maximales des différences de températures sont
é¢tonnamment similaires entre les mesures australiennes [Churchward 74], néo-zélandaises
[Wood dans 230], anglaises [Emerson de 100 a 104] et suisses [EMPA dans 162]. La
différence maximale positive est de 24.6°C [Wood] sans revétement, alors qu'elle vaut
22.0°C [Wood, EMPA] et 21.0°C [Churchward] avec revétement. Les valeurs maximales
données ci-dessus doivent étre considérées avec circonspection, car elles n'ont pas toutes le
méme poids statistique. En effet les périodes sur lesquelles portaient les mesures varient
d'une année i une décennie. En termes statistiques le temps de retour des valeurs indiquées
n'est pas comparable. Une approche consistante du point de vue statistique voudrait que
soient déterminées les valeurs statistiques caractéristiques maximales et minimales
exprimées en fonction d'une certaine probabilité de ne pas étre dépassées pendant une
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période de référence. Cela est possible uniquement si la démarche s'appuie sur un grand
échantillon de mesures in situ portant sur une période suffisamment longue. Ensuite grice
a des analyses statistiques basées sur la théorie des extrémes, les valeurs caractéristiques
peuvent étre extrapolées pour différents temps de retour auxquels la vérification statique
voulue est effectuée. Ce travail a été effectué par plusieurs organismes et chercheurs pour les
variations uniformes de la température qui engendrent des dilatations ou des
raccourcissements globaux de l'ouvrage [Emerson 104, Lebet & Badoux 180, Mirambell 127,
Duen-ho & Chi-Ho-Liu 91]. La démarche consiste 4 lier les tempeératures des ouvrages aux
températures 4 l'ombre pour un certain temps de retour. Cette démarche, adoptée en
premier par Emerson, a été reprise dans la norme britannique et suisse par l'intermédiaire
des travaux de Lebet & Badoux. Elle figurera dans I'Eurocode. L'avantage d'une telle
meéthode est l'incontestable simplicité, puisqu'il suffit d'établir, par pays, une carte des
températures ambiantes a 'ombre pour une période de retour de 50 ans (valeur choisie par
I'Eurocode). Si ce travail a été effectué d'une fagcon systématique et satisfaisante pour les
températures uniformes, il n'existe pas, a notre connaissance, de travail équivalent en ce qui
concerne les différences de températures. Or c'est justement cette information qui nous
intéresse tout particuliérement dans le cadre de cette recherche. Comme nous le verrons
plus loin c'est la différence de température qui est responsable pour les courbures imposées
a la structure. Quelle est la frequence d'occurrence d'une certaine différence de température?
Combien de fois sur une période déterminée est dépassé telle différence de température? En
reprenant les mesures données plus haut, qui, rappelons le, n'ont pas toutes la méme base
en tant que temps de retour, nous pouvons néanmoins dégager quelques indications. Ainsi
on peux s'attendre a vérifier un dépassement des différences de température maximales et
minimales entre 3 4 6 fois par année [Emerson, Wood]. Le seul histogramme des
différences de température, que l'on ait trouvé dans la littérature est celur de Churchward
qui a été déduit des mesures effectuées sur un pont de Brisbane, Australie sur une période
d'une année. On remarquera l'allure symétrique de la cloche. En admettant une
distribution normale avec la méme moyenne et écart-type, on peux estimer le temps de
retour de la différence de température maximale. Bien entendu les prédictions faites ici ne
sont basées que sur une période d'une année. Cependant on pourrait admettre que l'allure
normale de la distribution, ainsi que son maximum et minimum annuel sont plausibles et
ne devraient pas beaucoup changer. De plus on admettra, faute de mieux et sur la base des
valeurs maximales comparables, que cette distribution est également valable pour la Suisse.
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figure 19: histogramme des différences de température sur une année [Churchward 74]
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figure 20: extrapolation de la valeur des différences de température a partir de
I'histogramme annuel
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Sur la vie d'un ouvrage il semble cependant que le gradient thermique le plus extréme
soit atteint au moment de la pose du revétement. Trés peu de mesures sont disponibles, a
notre connaissance. Par exemple, sur le viaduc de Casilina le gradient linéaire a
pratiquement doublé au moment de la pose du revétement passant d'environ 5°C a 9°C.
En ce qui concerne les gradients négatifs il existe nettement moins d’informations en
comparaison avec les gradients positifs. Néanmoins il peut étre affirmé, aprés synthése des
valeurs recueilles, que 'allure des profils négatifs de température est comparable & I'inverse
de celle des gradients positifs, dont I'intensité est inférieure d’environ le quart. Pour les
besoins de cette étude nous prendrons comme gradient négatif, le miroir du gradient
positif avec une différence de température T,,, = - 0.25 T .

En conclusion de ce paragraphe, nous allons retenir pour notre étude numérique une
différence de température de 20°C comme maximum annuel pour un échauffement, de
moins -5°C pour un refroidissement et une différence de 30°C pour la pose du revétement.

A.1.2.6. Estimation des contraintes thermiques longitudinales (dues a un gradient vertical)
Une fois le profil de température connu, les allongements peuvent étre calculés. Ensuite
moyennant les lois constitutives des matériaux G—€, on obtient les contraintes. Comme il a
été vu ci-dessus, le profil de la température T est non-linéaire sur la hauteur de la section
principalement & cause de la dissymeétrie de l'ensoleillement et de la mauvaise conductivité
du béton. S1 les dilatations thermiques de chaque fibre étaient libres, il s'en suivrait un
profil des allongements € non-linéaire en vertu de la relation e=0o - T, ol o est le
coefficient de dilatation thermique.

Température Allongements

‘ T(Y) . 8plan(Y)

figure 21: allongements libres et allongements plans

Cependant cela va a l'encontre de la loi de conservation des sections planes de Bernoulli.
De cette différence entre les allongements libres non-linéaire et ceux linéaires dérivés de la
lot de conservation des sections planes, découle un état de contraintes internes auto-
équilibrées (aussi désignées contraintes primaires). Ces contraintes ne dépendent pas du
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systeme statique de l'ouvrage et se rencontrent par conséquent également dans les structures
1sostatiques. Dans une structure hyperstatiques viennent s'ajouter les contraintes
secondaires dues aux entraves hyperstatiques.

Profil de Température Gradient Profil
température uniforme linéaire auto-équilibré

—

Il
+
4+

figure 22: décomposition du profil de température non-linéaire

La distribution non-linéaire des températures sur la hauteur de la section peut donc étre
vue comme une distribution constante additionnée d'une distribution linéaire (gradient) et
d'une distribution non-linéaire auto-équilibrée. Remarquons que seule la distribution
linéaire provoque des courbures. Ces derniéres sont les déformations imposées a la
structure par l'action thermique et ce sont elles qui nous intéressent dans l'optique des lois
moment-courbure.

| 7

Y =A¢e/h
Mtherm: —EI'Y

c Ae )

figure 23: moment thermique et courbure associee
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La décomposition du profil de température décrite ci-dessus, permet d'appréhender
facilement 'analyse des effets thermiques et est reprise dans les codes avec plus ou moins de
réalisme (voir ci dessus page 29 et suivantes)

Le calcul élastique
Dans ce qui suit nous allons illustrer le calcul élastique des contraintes sur la base d'un
profil non-linéaire de la température. Les hypothéses suivantes sont formulées :

e Les section planes restes planes.

e Le principe de superposition est valable. C'est-d-dire que les contraintes thermiques sont
indépendantes des contraintes G et allongements € dus aux autres actions.

o Les propriétés des matériaux sont indépendantes de la température. En réalité le fluage
du béton est influencé par la température a basses et hautes température [Walraven 266
& 268, Neville 214].

o Le profil de température est admis constant le long de ['ouvrage. En toute rigueur ce cas
de figure ne se vérifie jamais A cause de l'angle d'ensoleillement, des variations
géomeétriques le long de 'axe.

Structure isostatique
Les contraintes thermiques dans une structure isostatique se résument aux seules
contraintes primaires ou auto-équilibrées. Pour nous en convaincre comparons une
distribution réelle de la température non-linéaire avec une distribution linéaire idéalisée.

Contraintes primaires / isostatique

gL

ﬁ —j Température £ o
yL/2 ‘ /K
| h .

~

/\Fw i/\ " —/ | _/éLw

figure 24: contraintes primaires dans un systéme isostatique
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Dans le cas de la distribution non-linéaire des températures les allongements auto-équilibreés
sont égaux A la différence entre les allongements libres de chaque fibre et 'allongement
effectif de la section qui obéit a la lo1 de conservation des sections planes.

e(y) = 8libre(y) —eplan (y)=o-T(y)- (Eg+y- y)

Ou: &(y) =  allongement auto-équilibreé de la fibre de béton de cote y.
€libre = allongement libre de la fibre de béton de cote y.
€plan = allongement réel plan de la fibre de béton de cote y.
o =  coefficient de dilatation thermique.
T(y) =  température i la cote y.
€ = allongement réel plan a la cote de référence (choix arbitraire).
Y =  courbure de la section.

Les contraintes 6(y) pour un matériau élastique linéaire de module E, sont donc:

o(y)=E-&(y)

Comme, par définition, les contraintes auto-équilibrées ne doivent pas produire d'efforts
sur la section on peut poser:

N = [o(y)-b(y)-dy =0
M = [6(y)-b(y)- (Y= Yap)-dy =0

Ou: b(y) =  largeur de la fibre de béton de cote y.
Van =  cote de l'axe neutre. Si le point de référence est le centre de gravité

alorsy,, =0.

Des deux équations d'équilibre peuvent étre déduites les expressions de la courbure et de
l'allongement de référence qui définissent l'état de déformation plan de la section
considérée.

‘I’=9‘
I

£ =%-jT<y)-b(y)'dy—ya.n.-w

Ty b(y)- (Y= yan)-dy

Ou: 1 = 1nertie.
A = aire.
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La déformation des deux poutres est identique, par contre I'état de contraintes n'est pas le
méme. Les contraintes auto-équilibrées n'engendrent pas d'efforts (N =M =0) et pas de
courbure. En effet seule la distribution linéaire provoque des courbures. Ces dernieres sont
les déformations imposées a la structure par l'action thermique et ce sont elles qui nous
intéressent dans 'optique des lois moment-courbure.

Structure hyperstatique
Dans une structure hyperstatique, les contraintes thermiques sont obtenues en sommant les

contraintes dues a l'effet des hyperstatiques aux contraintes primaires, telles que
développées ci-dessus.

hyperstatique

systeme statique et
,  charge thermique

Bz - ]
L L, e L, e L, N
< 1€ A€ l

/ déformation

] B b 2 libre
E ] : moments
l P PT thermiques

figure 25: moments thermiques dans un systéme isostatique - libération des appuis
intermeédiaires

Considérons par exemple une poutre sur trois appuis soumise a4 un ensoleillement qui
engendre un échauffement de la fibre supérieure selon un profil de température non-
linéaire. Dans ce cas nous avons deux hyperstatiques. Libérons les deux appuis
intermédiaires et laissons la poutre se déformer sous l'effet de la température. Pour rétablir
la comptabilité il faut tirer vers le bas au droit des appuis ce qui engendre un diagramme
des moments positifs. D'un point de vue pratique il est cependant plus simple et élégant de

Page A 41



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

libérer les rotations au droit des appuis pour obtenir autant de poutres simples que de
travees.

hyperstatique

: . systeme statique et

iz =3 e w2 '
charge thermique

e b g y :
M M M M M M

therm therm *Y'therm therm *Y'therm therm déformation

libre
T = : moments
M iP thermiques

P=M/].41

figure 26: moments thermiques dans un systéme isostatique - libération des rotations

La compatibilité des rotations au droit des appuis est rétablie en appliquant des moments
ponctuels a l'extrémité de chacune des poutres simples (étape 1). Ce moment ponctuel vaut
M hermique = EL - W (voir figure 23). La seconde étape conmsiste a annuler les moments
ponctuels au droit des appuis externes. Le diagramme des moments est le résultat de la
somme de ces deux étapes.

Clest cette fagon de procéder qui sera adoptée lors du calcul des contraintes secondaires
dans le cadre de I'étude paramétrique.

Ainsi il apparait qu'un échauffement de la fibre supérieure se traduit par des contraintes
hyperstatiques de traction 4 la fibre inférieure et cela tout le long de l'ouvrage. Cette
constatation est évidemment valable pour des poutres avec plus de trois travées.
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La valeur M des moments au droit des appuis peut étre exprimée comme une fraction du
moment M . =El- Y. A la figure 27, on donne les valeurs des moments
hyperstatiques rapportés a M

thermique °
React Reactions
l3/2 t3 |3/2 eactions l6/5 bess  ters /s on
/l\\ Bending m Bending
t N
372 moments 675 675 moments
- 5 & & & .
l9/7 fW2s7  (e/7 h2/7 19/7 Reactions
m Bending
/7 6/7 9/7 moments

- & s & F: 2
|24719 13019 |6/19  |6/19 }30/19 }24/19  Reactions

| el U e N N Bending
| 24/19 18/19 18719 24719 moments
|
o . EI (ay) Multipiier for bending
Multiplier for reactions: 7 moments: £ I (Ay)

figure 27: moments thermiques pour divers systémes statiques [Ghali & Favre 134]

Les contraintes sont simplement obtenues en appliquant :

| _Mz M(y_ya.n.)
1 G(Y)—W — 1

Calcul non linéaire des contraintes

Les contraintes d'origine thermique sont le résultat d'une déformation imposée et
dépendent, de ce fait, de la nigidité de la structure, elleméme liée a l'é¢tendue de la
; fissuration et a l'importance des phénoménes viscoélastiques. Dans ce qui précéde le
comportement de la structure a été supposé élastique linéaire. C'est-a-dire que la réponse de
la structure, en termes d'efforts et de déformations, était proportionnelle a l'intensité de la
déformation imposée due a l'action thermique. Ci-dessous nous allons discuter le role de la
fissuration et du fluage.
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Fissuration
Comme l'action thermique vient s'ajouter aux autres actions et charges qui agissent sur la
structure, il se peut que celle-ci soit déja préalablement fissurée sous l'effet combiné des
actions et des charges. Dans ce cas les efforts qui naissent dans la structure sous
déformation imposée sont moins importants, car la rigidité de 'ouvrage est amoindrie. Un
autre cas de figure est celui d'une apparition de la fissuration a cause des actions
thermiques.

AM lin,

!
7

AM non-lin.

—_— le—

AW therm.

figure 28: influence de la fissuration en déformations imposeées

Le calcul des contraintes ou des efforts dus a une déformation imposée d'origine thermique
dans une structure fissurée est un probléeme complexe qui nécessite le recours a un calcul
itératif par ordinateur. Au niveau des structures en béton il convient de constater que le
calcul non-linéaire des contraintes d'origine thermique a été relativement peu abordeé.
[Priestley 230, Ghali 133, Clark 76 & 77]. Certains auteurs ont introduit des simplifications
pour rendre le probléme plus abordable. Ghali & Elbadry et Priestley. Il n’est cependant pas
notre propos ici d’approfondir le sujet.

En ce qui concerne la réduction des efforts due a la fissuration, nous nous proposons
d'utiliser la loi moment-courbure. Observons tout d'abord sur un diagramme moment-
courbure avec effort normal de compression, que la pente de la branche fissurée de la
courbure moyenne est relativement similaire de celle de la droite du stade II-nu avec effort
normal nul. Cette observation n'a rien d'original puisque elle est a la base de la méthode
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simplifiée pour la détermination de la lo1 moment-courbure avec effort normal [CEB
Manual Cracking and deformations 111]. Dans ce cas la branche fissurée de la loi moment-
courbure avec effort normal est simplement une droite paralléle i celle du stade II-nu sans
effort normal. Le décalage est fonction de l'effort normal. Pour en revenir a la réduction
des efforts thermiques, nous proposons de procéder comme suit.

e Dans un premier temps les efforts sont calculés par une analyse élastique linéaire telle
que présentée précédemment.

e Si les autres actions et charges n'ont pas provoqué la fissuration, les contraintes
cherchées sont celles qui viennent d'étre calculées.

® Au contraire si la fissuration a eu lieu alors il faut réduire les efforts élastiques linéaires
en les multipliant par le rapport des rigidités EI stade II-nu (N=0)/EI stade I, qui est
déterminé aisément.

/

AM non-lin.

il

—

AM non-lin. [_;*’/ /

.
,

/, ”
" Eliny

,

—»

AW therm.

figure 29: proposition pour estimer rapidement l'influence de la fissuration sur les
contraintes
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A.1.2.7. Quelques considérations

Fluage - relaxation

Ci-dessus nous avons vu I'influence favorable de la fissuration sur la valeur des contraintes
et des efforts qui naissent sous déformation imposée. La relaxation du béton va également
contribuer a réduire les contraintes et les efforts. Notre intention ici est uniquement de
rappeler ce fait, dans la mesure ou cet aspect fait l'objet de beaucoup de publications et de
recherches. Pour notre étude nous considérons que l'effet de la relaxation peut étre
superposé a celui de la fissuration, bien qu'en réalité les deux phénomeénes évoluent
conjointement. A priori cela revient d appliquer la méme régle de réduction des contraintes
présentée ci-dessus, avec pour seule différence une adaptation du module d'élasticité E.
Concernant le module d'élasticité, nous sommes d'avis que le module devrait toujours étre
réduit pour tenir compte du fluage pendant la durée du phénoméne. Méme si le gradient
thermique maximal ne se vérifie que pendant un temps trés court de l'ordre de quelques
minutes, la durée de l'échauffement progressif jusqu'a cette valeur maximale, puis le
refroidissement consécutif, va s'étendre sur plusieurs heures a cause de l'inertie thermique
importante.

Combinaisons avec d'autres charges — fissuration dans une structure

L'état de fissuration d'un ouvrage dépend de la combinaison de charges permanentes et
utiles, de la précontrainte, des déformations empéchées, dont la temperature. Comme nous
l'avons vu dans la partie relative au calcul des contraintes élastiques linéaires des structures
hyperstatiques, les gradients thermiques positifs font naitre de la traction a la fibre
inférieure sur toute la longueur de I'ouvrage. Ainsi un gradient positif peut provoquer ou
aggraver la fissuration a la fibre inférieure en travée. A cela vient s'ajouter le fait que la
distance sur laquelle I'ouvrage est fissuré s'accroit en travée.

Les raisonnements effectués ci-dessus sont inversés lorsqu’on traite un gradient negatif.
Dans ce cas 'action thermique se traduit par une traction de la fibre supérieure et ce sont
les zones proches des appuis qui sont affectées.

Pour en revenir au gradient positif, son action peut, plus étonnamment, provoquer une
fissuration a la fibre inférieure au droit de I'appui si la précontrainte excédentaire balance
plus que les charges permanentes. En effet dans ce cas a 'état permanent, la précontrainte
introduit un moment positif a I'appui (traction a la fibre inférieure) qui ajouté a l'effet du
gradient thermique donne naissance a des contraintes de traction supérieures a la résistance
a la traction du béton. Méme si ces contraintes ne peuvent apparaitre qu'avec la présence
du gradient qui est provisoire dans le temps, la rigidité de la section est tout de méme
affectée. Il a ét¢é démontré qu'une fissure ne se referme jamais complétement
[Laurencet 179]. Cette configuration extréme, qui est tout de méme rencontrée relativement
frequemment aux Etats-Unis dans les ponts continus de petite portée [Cooke 79], a pour
but d'illustrer que la solution qui consisterait & "sur précontraindre” avec la légitime
intention de compenser une partie des charges variables, n'est pas forcément
recommandable.
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Longueur fissurée

f’_\#/\/i\/\’) systeme statique

— et charges
% % V7 g
I L, S L, L L, N
< 1< 1< 21
=2 5 M moments
thermiques

/\ /\ moments

7= dus au trafic et aux
charges perm. (A)

moments
(A)+température

Zones fissurées
(A)

Influence de
la température

Zones fissurées
(A)+température

figure 30: combinaison du trafic et de la température avec étendue de la fissuration
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systéme statique

et charges
moments
thermiques
TN TN i moments
&5 % % B permanents
moments

perm.+ temp.

Zones fissurées

figure 31: combinaison du trafic et de la température avec étendue de la fissuration

Contraintes transversales

Un pont est un solide tridimensionnel et peut de ce fait étre fléchi autour de trois axes.
Posons que l'axe x est défini comme |'axe longitudinal, 'axe y comme l'axe horizontal dans
le plan de la section et l'axe z comme l'axe vertical dans le plan de la section. Les
déformations longitudinales, sujet de ce travail, sont dues i une flexion autour de l'axey.
Dans ce paragraphe sont faites quelques considérations sur la flexion autour des deux
autres axes,
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X

figure 32: systéme d'axes

Flexion autour de l'axe x (flexion transversale du tablier)
Dans ce qui précéde, l'analyse des contraintes a été basé sur un profil de la température
invariable sur la section et le long de l'ouvrage. Un tel profil de température ne donne pas
naissance qu'a des contraintes longitudinales, mais aussi 2 des contraintes transversales.
Effectivement, dans le cas d'un pont avec une section caisson ou en T, la dalle supérieure
subit une variation de température sur son épaisseur. La présence des dmes I'empéche de se
déformer librement ce qui engendre des contraintes transversales. Remarquons que
I'intensit¢ maximale de ces contraintes se vérifie en méme temps que celle des
longitudinales. Les contraintes sont accompagnées d'efforts de compression et de traction,
ainsi que d'efforts de flexion. Ce type de déformation imposée serait susceptible de
provoquer une fissuration longitudinale en présence d'un fort gradient sur l'épaisseur de la

dalle.

Les contraintes transversales peuvent atteindre en analyse élastique linéaire, des valeurs du
méme ordre de grandeur que les contraintes longitudinales [Waldron 265].

En ce qui concerne les déformations longitudinales qui nous occupent, 1l est difficile
d'estimer l'influence des phénoménes transversaux en raison de la méthode d'analyse
choisie par presque tous les auteurs qui repose sur un découplage des effets transversaux et
longitudinaux. Par analogie avec les dalles et pour donner une idée, nous pouvons
néanmoins admettre une interaction entre les contraintes longitudinales et transversales via
le coefficient de poisson v . En admettant que l'on ait le méme ordre de grandeur pour les
contraintes longitudinales et transversales cela revient a augmenter les contraintes
longitudinales et transversales de 16 % (v =0.16). Par conséquent l'erreur commise en
négligeant cette interaction nous parait acceptable dans le cadre de cette étude.
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Flexion autour de l'axe z due a un gradient horizontal

Le profil de température décrit ci-dessus n'est pas le reflet de la réalité car le soleil change
d'orientation (d'est & ouest) et d'angle d'incidence ("hauteur dans le ciel") durant la journée.
I en découle un gradient transversal accompagné de déformations horizontales imposées et
des contraintes inhérentes. L'intensité maximale de ces contraintes s'observe lorsque le soleil
est "rasant”, c'est-a-dire le matin et le soir et ne coincide pas avec le pic de contraintes
longitudinales qui a lieu a la mijournée. En principe les radiations solaires, principal
responsable du profil de température, sont plus faibles le matin ou le soir qu'a la mi-
journée (figure 33).

1000

o
S
I

5001

250

Radiation (Watts /m?)

24

Timethrs)

figure 33: radiations verticales et horizontales sur le pont de Christchurch en décembre

De plus la durée des pics "transversaux” est plus petite que celle du pic "longitudinal”. Nous
avons mentionné les contraintes, mais dans ce cas aussi naissent des efforts internes de
compression et de traction ainsi que de flexion dans les éléments de la section. A savoir,
pour un pont caisson, les ames et les dalles inférieures et supérieures.

Pour ce qui est des déformations horizontales dans le plan, une analyse comparable a celle
des déformations longitudinales est parfaitement envisageable. Elle se ferait avec des
gradient inférieur (Priestley propose 17.5°C). En Suisse une différence de 15°C a été
observée entre les deux bords opposés de la dalle [Herzog dans 162] Dans ce cas il faut tenir
compte de la rigidité des piles qui sont & modéliser par des ressorts. Bien qu'inférieur au
gradient longitudinal, une déformation imposée horizontale est parfaitement susceptible de
fissurer les piles et la superstructure, ce qui favorise la propagation verticale de la
fissuration dues aux charges. La rigidité flexionnelle autour de l'axe y en est ainsi réduite
avec pour conséquence une augmentation des déformations longitudinales. Outre cet effet
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indirect sur le comportement longitudinal, les déformations imposées horizontales peuvent
favoriser le développement de fissures traversantes, ce qui est termes de durabilité est
hautement indésirable.

Température et déformations relatives durant les phases de construction

L'ensemble des effets thermiques qui se produisent pendant les phases de construction vont
conditionner ['état initial de fissuration, de déformation et de sollicitation de ['ouvrage. Cet
état de fait met en évidence la difficulté de choisir un état de référence et pose le probleme
de la définition de I'état permanent. Selon nous, ce dernier doit étre défini comme étant
I'état de déformation théorique sous charges permanentes sans gradient thermique. Bien
que cette définition soit conventionnelle et n'est probablement jamais rencontrée dans un
ouvrage réel, elle constitue une base claire, univoque et facilement calculable. L'ouvrage une
fois terminé et avant qu'il ne soit ouvert au trafic, a déja subit les actions thermiques. Par
exemple, dans un pont continu sur plusieurs travées, les courbures thermiques de chaque
travée seront différentes lors de I'achévement du pont car les travées n'auront pas toutes été
confectionnées dans les mémes conditions atmosphériques. Les actions thermiques peuvent
méme constituer une action déterminante suivant le systéme statique et la méthode de
montage adoptée, comme par exemple lors du poussage d'un pont ou d'une opération de
clavage. L'importance de cet état initial réel varie beaucoup et requiert une analyse
spécifique de cas en cas. Suivant les mesures prises lors de la construction les effets
thermiques peuvent étre considérablement réduits, par exemple suivi des températures et
bétonnage de travées adjacentes lors de conditions similaires. Il convient toutefois de
mentionner que l'état de déformation initial n'est pas systématiquement défavorable, mais
peut au contraire soulager. Dans ce qui est présenté ici, I'état initial du pont n'est pas
considéré, vu le caractére variable de ces phénoménes. Nous nous référerons toujours a une
structure "neutre” a 'état permanent, c'est-a-dire sans gradient thermique, sans déformations
ou sollicitations préalables dues aux phases de construction. Dans le cas d'une analyse
élastique linéaire, il est toujours possible d'appliquer le principe de superposition et
d'additionner les déformations et contraintes a long terme avec celles de la phase de
construction. En résumeé, bien que nous le négligerons par la suite, gardons a l'esprit qu'une
structure peut étre conditionnée par les phases de construction.
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A.2. Etude paramétrique sur les contraintes dues aux actions cycliques

Dans ce chapitre nous présentons les résultats d'une étude parameétrique effectuée sur des
ponts définis ci-aprés. Les charges de trafic régulier, les convois exceptionnels et les actions
thermiques explicitées précédemment ont été appliquées sur les ponts choisis afin de
calculer les contraintes induites. Ces derniéres sont ensuite comparées aux contraintes sous
charges permanentes qui sont calculées pour divers degrés de compensation des
déformations B. Dans un premier temps les contraintes thermiques, de trafic ou
permanentes sont calculées en phase élastique linéaire. La présence de la fissuration est
discutée dans un second temps.

A.2.1. Ponts — types

Dans le cadre des études paramétriques sur l'évaluation des contraintes dues a la
température et au trafic nous avons besoin de définir les ponts sur lesquels effectuer nos
calculs. Pour cela nous nous sommes basé sur les quelques 210 ponts testés I'IBAP au cours
d'essai de charge lors des deux derniéres décennies [Favre et al.115]. Pour chaque pont, les
caractéristiques géométriques, la date de construction, les résultats des essais de charges
statiques et dynamiques ont été recueillies dans une base de données informatique. Les
ouvrages sont principalement situés en Suisse Romande. Lors de l'examen des données, on
voit que sur les 210 ponts recensés, 85% sont des ponts poutre et 73% des sections sont de
hauteur constante.

Notre but est de baser les études paramétriques sur des ponts représentatifs. Aidés par la
base de données, nous avons opté pour des ponts poutres a section ouverte et caisson a
hauteur constante. Les dimensions des sections ont également été choisies en consultant la
base de données. L'élancement a été choisi égal 4 20, qui est trés proche de la moyenne
livrée par la base de données qui est de 22.
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Systeme statique Section transversale
Type Nombre Type Nombre
179 95
Poutre (85%) || Section ouverte TTT | 51%)
Cadre a béquilles \/ \/ 21 Caisson a hauteur constante | 38
; ” (10%) (31%)
Arc ; Caisson a hauteur variable — B 25
(2%) - (14%)
Haubané 5 Dalles -—— 32
(2%) (17%)
Total 210 Total 210

Tableau 9: répartition des ponts de la base de données
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‘ b caisson = 6 m ‘

figure34: sections transversales types

Page A 54




Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

Toujours la base de données, nous montre que les portées principales respectives des deux
sections choisies différent légérement. En effet les sections ouvertes ne dépassent guére les
50 m, alors que les sections caisson a hauteur constante s'approchent des 80 m.

Nous tiendrons compte de cette différence en adoptant les fourchettes suivantes pour les
portées examinées.

Type de section Portée principale L
Section ouverte 30m-50m
Section caisson a hauteur constante 3I0m-80m

Les systémes statiques chotsis sont les suivants, ce qui permet de couvrir des longueurs de
ponts qut vont de 30 m a 352 m, ce qui représente plus de 80% des ponts recensés.

o7 L 071
;6}7 e ﬁ"79;7 P - N ”9’7- m*g‘;”%r
071. R I 07L
071, L L L 07L

Figure 35: systeme longitudinaux utilisés

La précontrainte est admise parabolique.

figure 36: ciblage parabolique admis
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A.2.2, Etat permanent

" "

La charge permanente répartie "g" a été obtenue en multipliant ['aire de béton par le
poids spécifique y = 25 kN/m”.

Le degré de compensation des déformations 3 a varié de 0.0 a 1.0.

Le module du béton est admis égal & Ec = 30 GPa.

Ci-dessous sont représentées les contraintes élastiques linéaires & la fibre supérieure et
inférieure de sections choisies en fonction du degré de compensation des déformations
B (de la figure 37 a la figure 41). Nous donnons deux exemples de sections sur appui et
également deux sections en travée.

L'ordre de grandeur des contraintes de la section ouverte et de la section fermée étant
relativement comparables, nous ne montrons qu'une comparaison entre les deux sections
pour nous concentrer ensuite sur la section fermée. Remarquons que les contraintes de la
section ouverte sont bien plus élevées aux "fibres tendues" a cause de l'absence de la dalle
inférieure. Rappelons qu'en comparaison des sections fermées, les sections ouvertes sont
employées pour des portées plus faibles qui dépassent rarement les 50 m.

Une premiére constatation est que l'influence du systéme statique est trés faible sur les
valeurs des contraintes.

En examinant les fibres supérieures sur appui et inférieures en travée (appelons les
"fibres tendues"), on voit que pour obtenir la méme contrainte de compression, le degré
de compensation des déformations, respectivement la quantité de précontrainte, doit
étre augmentée plus la portée est réduite. Par ailleurs, a portées égales, pour obtenir la
méme contrainte de compression dans une section ouverte, le degré de compensation
doit étre augmenté.

S1 les portées diminuent, la contrainte de compression des "fibres tendues" diminue
également pour un méme . Pour une portée de 30 m avec des cibles paraboliques, la
contrainte de compression vaut entre 2 et 2.5 MPa pour B =1. Ce qui veut dire que
pour un pont relativement court de L=30m la compression maximale que l'on pourra
transmettre a l'ouvrage par un systéme de cibles paraboliques n'excédera pas les
2.5 N/mm’, méme pour un balancement total des déformations.

Les contraintes de la section ouverte et de la section fermée sont comparables.

Quelle que soit la portée, la contrainte a la fibre tendue sur appui et en travée s'annule
pour la méme valeur de B, ici ~0.6. Cette valeur tient i la configuration des ponts
calculés. Par curiosité nous avons fait varier ['élancement et n'avons constaté aucun
changement dans la position du point de contrainte nulle (voir figure 42) sous charges
permanentes. Une contrainte de traction nulle est souvent désignée par le terme de
précontrainte totale ou "full prestress" en anglais.
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figure 37: contraintes sous charges permanentes d'une section fermée sur appui d'une
poutre a trois travees
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figure 38: contraintes sous charges permanentes d'une section fermée sur appui d'une
poutre A quatre travées
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10 - section en travée / poutre a S travées
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figure 39: contraintes sous charges permanentes d'une section fermée en travée d'une
poutre a cinq travées
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figure 40: contraintes sous charges permanentes d'une section ouverte en travée d'une
poutre a trois travees
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figure 41: contraintes sous charges permanentes d'une section fermée en travée d'une
poutre a trois travées
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figure 42: contraintes sous charges permanentes d'une section fermée en travée d'une
poutre a trois travées pour plusieurs élancements
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Ci-dessous nous comparons les contraintes supérieures et inférieures de toutes les sections
sur appui et en travée que nous avons étudié. La comparaison a été établie pour 3 = 0.8 et
une portée de L =60 m. Il apparait que les contraintes varient trés peu d'un systéme
statique A l'autre. Cela reste valable pour toutes les portées et tous les degrés de
compensations des déformations [3.

B = 0.8 LLEE EES ‘FF LA T A
L=60m H
L/H =20 ) v
M travee M appui
Gsup Cinf osup Gins
[MPa |[MPa {[MPa |[MPa
] | | ]
7L 7L 7L X
! 0:[ : 1 |4.13 [-2.59 |-2.40 |-5.30 | T 2 0.7 |
@) @) A O
ot L — 1 [-3.99 [-2.80 |-2.31 |-5.45 | | s 6 — ]
@) @) O N Q O
L0.7L Lf . 1 |4.31 |-2.30
A Q @) O
0.7L L 1 0.7L 0.7L L L 0.7L
5 5 3 4.02 |-2.77 |-2.37 |-5.35 | & X o0
0.7L L L 0.7L 0.7L L L 0.7L
Aot 0 5 3 4.25 |-2.40 |-2.11 |-5.76 | L 5 - 3
07L L L L 0L 0L L L__07L
5 5 0 4.01 |-2.78 |-2.35 |-5.38 | C =0 7
07L L I L 07L 0L L Lol
5 5 0 4.26 |-2.38 {-2.16 |-5.67 | —% 5 >
0L L L L 0L
P 5 3 4.17 |-2.53

Tableau 10: réesume des contraintes

A.2.3. Trafic

sous charges permanentes de toutes les sections
calculées pour une poutre caisson de 60m de portée avec $=0.8

Les contraintes sous charges de trafic sont calculées selon la méthode mise au point par
Bailey 17 et qui a été expliquée plus haut. On rappellera briévement qu'elle est basée sur
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l'analyse statistique des valeurs extrémes de distribution de trafic mesuré. Moyennant les
caractéristiques géométriques principales de I'ouvrage, les contraintes peuvent étre etablies
en chaque section de l'ouvrage en fonction du temps de retour et de la fluidité du trafic.

Théorie statistique des valeurs extrémes GumsEeL 1958)

<

~ . )
Contraintes

| (fonction du temps de retour & de la fluidité du trafic) |

Géomeétrie

Comptages du pont

figure 43: principe de détermination des contraintes dues au trafic d'aprés la méthode
"Bailey".

Les quatre catégories de trafic définies précédemment sont caractérisées par une série de
variables dont la signification a déji été donnée (voir modéle Bailey).

Qmax|qmax| u6 |sigmaq| HV N A|C|F

kN KN/m_[ kN/m kN/m 1année | % | % | %

Mattstetten (cat. #1)] 450 70 13.2 6.5 0.11 1164860 1 9 | 90
Goeschenen (cat. #2)] 600 70 15.9 7.1 0.21 916062 119190
Wiilflingen (cat. #3)] 450 70 13.8 12.8 0.05 24000 119190
Felsenau (cat. #4)] 550 70 21.6 19.5 0.10 96000 11 9190

tableau 11: valeurs des parametres utilisées lors du calcul des contraintes pour les
4 categories de trafic definies

Les trois derniéres colonnes du tableau correspondent a trois degrés de fluidité du trafic,
respectivement "4 l'arrét” ou bouchon (A), "congestionné" (C) et "fluide" (F). Le modéle de
calcul donne les contraintes sous ces trois conditions de fluidité. Pour cela le trafic doit étre
préalablement décrit comme étant une composition de ces trois types de trafic. C'est-a-dire
qu'il faut caractériser le proportion de temps quand le trafic est fluide, congestionneé ou a
I'arrét. Ici la composition utilisée signifie que 1% du temps le trafic est a I'arrét, que 9% du
temps le trafic roule lentement et compact, alors que le restant 90% du temps il est fluide.
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Partant de l'observation faite a l'étude précédente de la faible influence des systémes
statiques sur les contraintes permanentes d'une méme section, nous ne présentons ici que la
poutre a trois travées. Plus précisément nous montrons la contrainte de traction a la fibre
inférieure 3 mitravée de la portée centrale. Dans les travées de rive les contraintes y sont
legérement plus élevées, cependant dans l'optique d'un cumul avec les contraintes
thermiques, 1l est plus judicieux de nous concentrer sur les travées intermédiaires (voir
étude sur les contraintes thermiques et état des connaissances).

A.2.3.1. Influence de la composition du trafic

Dans un premier comparons l'effet de chacun des quatre trafics au droit d'une méme
section, ic1 la section en travée et sur appui d'une poutre sur trois appuis avec une portée
principale de 60 m (figure 44 et figure 45).

Comme on le constate ce ne sont pas les trafics les plus volumineux (N) qui engendrent les
contraintes les plus élevées, mais les trafic les plus "lourds". C'est-a-dire qui présentent la
combinaison la plus défavorable de la part de véhicules lourds (HV) et du poids maximal
(Qmax). Apres calcul c'est le trafic de Goeschenen (axe Nord - Sud a la sortie du Gotthard)
qui s'est révélé &tre le plus agressif, devant le trafic frontalier (catéegorie #4).

Sur ces premiers graphiques de résultats on peut d'emblée remarquer que les contraintes
sont relativement peu sensibles a l'augmentation du temps de retour sur une échelle
logarithmique du temps.
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figure 44: contraintes de traction sous charges de trafic en travee d'une poutre a trois
travées d'une portée de 60m pour les 4 catégories de trafic
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figure 45: contraintes de traction sous charges de trafic sur appui d'une poutre i trois
travées d'une portée de 60m pour les 4 catégories de trafic
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figure 46: contraintes de traction sous charges de trafic sur appui d'une poutre a trois
travées en fonction de la portée
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A.2.3.2. Influence de la portée
L'influence de la portée sur les contraintes est relativement faible. En effet en triplant la

portée la variation des contraintes est de 'ordre de d'une dizaine de pour-cent. Par ailleurs
il faut remarquer que l'effet de la variation de la portée est plus faible sur appui qu'en
travée, comme illustré ci-contre (de la figure 46 a la figure 48).

A.2.3.3. Influence de la forme de la section

La faible influence de la portée sur la variation des contraintes s'observe également sur les
deux graphiques suivants (figure 47 et figure 48). Ic1 nous comparons les contraintes au
droit de la méme fibre pour les deux types de section. Il convient de mentionner que pour
la section ouverte sur appui il n'a pas été introduit de dalle inférieure ce qui explique la
différence de contraintes entre les deux sections. L'effet d'une dalle de compression aurait
été d'abaisser le centre de gravité, ce qui aurait augmenté la contrainte dans la dalle
supérieure. En travée les contraintes des deux sections sont comparables dans le domaine de
portées raisonnables pour les sections ouvertes, & savoir entre 30 et 50 m. La différente
sensibilité de la section ouverte et de la section fermée d une variation de la portée, traduit
la différence de variation du module de flexion (W=I/y) entre les deux types de sections.
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figure 47: contraintes de traction sous charges de trafic sur appui d'une poutre a trois
travées en fonction du type de section et de la portee
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figure 48: contraintes de traction sous charges de trafic en travée d'une poutre i trois
travées en fonction du type de section et de la portée
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figure 49: contraintes de traction sous charges de trafic sur appui d'une poutre a trois
travées en fonction du type de section et de la portée
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A.2.3.4. Influence de la fluidité

Ci-dessus a la figure 49, nous montrons l'influence de la fluidité du trafic sur les
contraintes.

Les deux configurations extrémes rencontrées dans le calcul de la section en travée et sur
appui de la poutre a trois travées sont présentées dans le graphique ci-dessous. La valeur
maximale des contraintes pour une période de retour de 100 ans est de 2.5 N/mm’ en
travée et 1.5 N/mm?’ sur appui.
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figure 50: contraintes de traction extrémes sous charges de trafic calculées en travée
d'une poutre a trois travées
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figure 51: contraintes de traction extrémes sous charges de trafic calculées sur appui
d'une poutre a trois travées

A.2.3.5. Comparaison avec les charges de trafic de la SIA

Ci-dessous nous avons représenté pour la poutre a trois travées d'une portée de 60 m, les
moment sous les trois conditions de trafic en comparaison avec les charges données par la
norme SIA 160. Nous avons détaillé la charge répartie (modéle 3) de la charge concentrée
(modeéle 1) qui est prise en compte sans le coefficient dynamique ¢ = 1.8. On voit que la
charge répartie de la SIA couvre a elle seule, jusqu'a un temps de retour de 55 ans, la
condition la plus défavorable qui est vérifiée lors d'un bouchon.

Si la portée du pont est réduite, les sollicitations réelles de trafic dépassent celles résultant
du modéle de charge 3 de la SIA (charge réaprtie) pour un temps de retour plus faible.
Cependant les modéles de charge 1 et 3 de la SIA, pris conjointement, couvrent largement
le cas le plus défavorable. Cela est visible sur le graphique qui représente le rapport entre le
moment di au trafic réel simulé et celui sous charges de trafic des normes SIA en fonction
de la portée principale (figure 53). Rappelons que les convois exceptionnels ne sont pas pris
en compte dans les quatre catégories de trafic utilisées lors de cette analyse. La charge du
trafic réel simulé, lors d’'un bouchon, pour le trafic de Goeschenen (le plus agressif de
trafics réels simulés) est pratiquement indépendante de la portée et ne dépasse pas 63% la
charge du modéle de trafic de la SIA (modéle 3+¢ modéle 1).
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figure 52: comparaison des moments calculés sous charges de trafic des normes SIA
avec les moments calculés sous charges de trafic réel simulé pour une section en travée
d'une poutre a trois travées
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figure 53: rapport des moments trafic SIA sur les moments sous charges de trafic réel
simulé pour une section en travée d'une poutre a trois travées en fonction de la portce

Page A 68



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

Curieux de connaitre quelle serait la conséquence de 'ouverture de la Suisse aux camions
de 40 tonnes sur la marge qu’offre le modeéle de trafic de la SIA, nous avons simulé deux
nouveaux types de trafics. Le premier est un trafic européen extréme actuel mesuré a
Auxerre et le second est un trafic de transit en conditions extrémes sur le territoire
helvétique avec une trés forte proportion de camions lourds (HV =0.30). En d’autres
termes ce dernier trafic serait celui qui emprunterai ’axe Baile-Chiasso, ol se trouve
Goschenen.

Qmax qmax ue Sigma g HV N
kN KN/m KN/m KN/m [] 1 année
Européen 600 70 30.0 7.0 0.28 3500000
40t transit CH 600 70 22.0 7.0 0.30 3500000

Tableau 12 : valeurs des paramétres de deux trafics avec camions de 40 tonnes pour la
simulation avec le modéle Bailey

Le rapport entre les moments dus au trafic simulé et ceux obtenus en appliquant les
modeéles 1 et 3 de la norme SIA est aussi indépendant de la portée pour les deux nouveaux
trafics. Ci-dessous (Tableau 13) nous donnons la valeur de ce rapport pour un temps de
retour d’une année pour les deux trafics avec des 40 tonnes, atnsi que pour le trafic actuel
de Goeschenen qui est le plus agressif de ceux examinés précédemment.

Goeschenen Européen Transit CH
[temps de retour 1 an] (28 tonnes) (40 tonnes) (40 tonnes)
(voir figure 53)
M(trafic simulé) /
M(trafic SIA) 0.4-0.6 0.7-0.9 0.6-0.8
Circulation fluide. (grdes portées-petites portées) grdes portées-petites portées) grdes portées-petites portées)
M(trafic simulé) /

M(trafic SIA) 0.6 1.0 0.9

Lors d’un bouchon.

Tableau 13 : comparaison de trois trafics avec les modéles de trafic de la norme SIA

Le tableau ci-dessus nous montre que le modéle de charge de la SIA offre une marge encore
confortable sur le trafic actuel en Suisse. Nous avons déja discuté de I'éventualité que
Goeschenen ne représente pas le trafic le plus agressif en Suisse. La marge réelle qu’offre la
norme SIA sur le trafic réellement le plus agressif, qui ne nous est pas connu, est sirement
plus faible que ce qui est donné dans le tableau. Cependant il semble trés peu probable que
le trafic maximal actuel en Suisse s’approche beaucoup des modéles de charge de la norme.
En effet on voit que pour I'approcher il faut un trafic du type « européen » extréme avec
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une trés forte proportion de poids lourds (HV) dont la charge maximale est grande (Qmax,
qmax, U6). En cas de bouchon, le modéle de la norme et le trafic réel donnent les mémes
efforts pour la section considérée dans I’étude ci-dessus. Il faut remarquer que Ia
comparaison du tableau est valable pour un temps de retour d’une année seulement. Clest-
a-dire, qu’en principe toute charge de trafic réel dont le temps de retour est supérieur a une
année dépasse les efforts de la norme.

Somme toute, les modeéles de charge de la SIA permettent de couvrir une éventuelle
ouverture du trafic au trafic des 40 tonnes, méme pour des configurations extrémes.

A.2.3.6. Enseignements principaux de I’étude paramétrique sur les charges de trafic

Les enseignements principaux du calcul des contraintes avec prédiction pour de grands

temps de retour sont les suivants:

o Les contraintes sont relativement peu influencées par la portée, le systéme statique, le
temps de retour, la fluidité du trafic et dans une certaine mesure par la forme de la
section.

¢ La combinaison de toutes ces petites influences peut cependant entrainer des variations
des contraintes assez importantes.

e DPour un temps de retour de 100 ans, la contrainte de traction ne dépasse pas
2.5 N/mm? en travée et 1.5 N/mm?’ sur appui.

e Méme pour de grands temps de retour, les charges de la norme SIA couvrent largement
les contraintes dues aux quatre catégories de trafic définies. En ce qui concerne une
éventuelle ouverture des frontiéres aux 40 tonnes, les modéles de charge de la SIA
seraient encore suffisants a couvrir les conditions de trafic. Une telle éventualité
correspond cependant & une augmentation de 'ordre de 50% des efforts provoqués par
le trafic actuel (Tableau 13).

o Le trafic le plus agressif est celui qui présente la combinaison la plus défavorable du
nombre de véhicules N, de la proportion de poids lourds HV et de la charge maximale
Qmax & qmax.

A.2.3.7. Convois exceptionnels

Les trois catégories de convois exceptionnels précédemment définies ont été appliquées sur
la poutre a trois travées. Les contraintes maximales de traction obtenues en travée et sur
apput pour la section ouverte et la section fermée sont présentées graphiquement en
fonction de la portée principale L (Figure 54).
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Catégorie Poids total Longueur
[kN] [m]
#1 1000 25
#2 2500 45
#3 4000 60

Tableau 14: définition des trois catégories de convois exceptionnels
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Figure 54: contraintes dues aux trois catégories de convois exceptionnels pour une
section fermée et une section ouverte en travée et sur appui d'une poutre a trois travees

en fonction de la portée

Les contraintes maximales de traction par catégorie de convois exceptionnels sont résumées
dans le tableau ci-dessous, quelque soit le type de section et la portée.
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Categorie Opmay €D travee O ax SUT appui
#1 2.7 N/mm’ 0.9 N/mm’
#2 3.9 N/mm’ 1.7 N/mm®
#3 4.7 N/mm? 2.0 N/mm?*

Tableau 15: contraintes de traction maximales obtenues pour les trois catégories de
convois exceptionnels en travée et sur appui

La catégorie #1 donne environ les mémes contraintes que l'analyse avec la méthode
"Bailey". Par contre si un ouvrage doit une fois supporter un convois exceptionnel de la
catégorie #2 ou #3 alors les contraintes seraient beaucoup plus élevées. Cette information
est importante dans la mesure ou la charge maximale atteinte, méme une fois ou rarement,
durant la vie d'un ouvrage en conditionne le comportement futur (voir chapitre sur la
loi1 M-¥ dans le document principal).

A.2.4. Température
Dans ce qui suit, nous allons présenter les résultats d’'une étude parameétrique au cours de
laquelle les contraintes thermiques élastiques linéaires ont été calculées.

A.2.4.1. Profil de température employé pour I’étude paramétrique

Il a été montré précédemment sur la base d’une analyse théorique des échanges de chaleur
et des mesures sur des ouvrages réels, que le profil de la température sur la hauteur de la
section est non-linéaire. Pour notre étude nous avons adopté un profil qui est décrit par
une fonction puissance du 5™ degré sur une hauteur fixe de 1.2 m et une différence de
température maximale de T. Cette derniére est définie comme la différence entre la
température maximale du profil (fibre supérieure du béton en cas d’échauffement) et la
température minimale du profil qui ne se trouve pas a la fibre inférieure. Le profil est
complété par une variation linéaire de la température (de 1.5°C a 0°C) sur une hauteur de
0.2 m au bas de la section (figure 55).
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figure 55: profil de temperature non-lineaire utilisé pour I'analyse

La forme de ce profil est identique a celle qui est adoptée dans les normes néo-zélandaise.
Pour la suite nous partons de ’hypothése que la température uniforme ne génére pas de
contraintes dans la section car une systéme d’appuis adéquat a été mis en place. Seule la
variation de température sur la hauteur de la section est & origine des contraintes
thermiques.

A.2.4.2. Les contraintes thermiques

Rappelons que les contraintes thermiques peuvent étre subdivisées en contraintes primaires
dues a la conservation des sections planes et en contraintes secondaires dues a
’hyperstaticité de la structure. Dans une structure isostatique seules naissent les contraintes
primaires. Un échauffement engendre un gradient positif qui résulte en une traction de la
fibre inférieure sur 'ensemble de la structure quel que soit le nombre de travées. Les
contraintes en travée les plus élevées sont vérifiées pour la poutre a trois travées, alors que
les contraintes de traction a la fibre inférieure en absolu sont obtenues au droit de I'appui
pour la poutre 2 deux travées. Cependant ces derniéres ne sont pas trés intéressantes car
elles se situent dans la zone des moments négatifs. Nous nous intéresserons principalement
aux contraintes en travée.
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A.2.4.3. Sections analysées

Les sections analysées sont de deux types : les sections fermées ou sections en caisson et les
sections ouvertes ou sections en T. Le profil décrit s’applique au niveau de I'dme des
sections. L’analyse des contraintes thermiques de la dalle supérieure et inférieure,
notamment influencées par la température de 'aire enfermée dans le caisson pour les
sections fermées, ne sera pas effectuée 1ci.

A.2.4.4. Résultats de I’analyse

L’analyse proprement dite a été réalisée grice au programme Alphaflex (crée par Rossier,
dans le cadre de sa thése de doctorat [238]) qui outre le modéle de trongon fléchi et
comprimée qui est présenté plus loin (voir chapitre modéle de calcul dans le document
principal), offre un module de calcul des sections. Ce dernier a été adapté, pour les besoins
de cette étude, afin qu’il calcule les contraintes primaires dues au profil de température
choisi. Ainsi, profitant de 'occasion, le programme initialement prévu pour calculer des
charges imposées a été élargi au calcul des déformations imposées.

Gradient positif

Les contraintes en travée dues & un gradient positif appliqué & une poutre a trois travées
avec une différence de température de 20°C et de 30°C sont présentés ci-dessous. On
rappellera que la différence de température de 20°C correspond & un maximum annuel,
C'est-a-dire pour un temps de retour d’une année, alors que la différence de 30°C
correspond a un maxima choisi pour simuler 'effet de la pose du revétement (voir le
chapitre « Gradients maximums de température et fréquence d'apparition » a la page 33).
Les résultats sont présentés pour difféerentes longueurs de portée, donc de hauteurs de
section (Figure 56). Les contraintes en travées d’une poutre a trois travées sont identiques
sur Pensemble de la portion qui se situe entre les deux appuis intermédiaires.

L’observation des résultats nous améne aux considérations suivantes :

D’une section a l'autre, I'allure des contraintes sur la hauteur de la section est comparable.
Elle se caractérise par une zone supérieure, siége de contraintes de compression qui
décroissent rapidement a mesure que 'on descend dans la section et par une zone
inférieure de plus grande dimension ou se vérifient des contraintes de traction d’intensité
relativement constante sur la hauteur de cette zone. L’intensité maximale des contraintes de
traction pour les quatre configurations présentées ci dessous ont été obtenues pour la plus
petite portée analysée L=30m et sont résumeées dans le tableau suivant :

Section fermée Section ouverte
T=20°C 2.5 N/mm? 2.9 N/mm?’
T=30°C 3.7 N/mm? 4.2 N/mm?*
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La différence due au type de section est gommée pour les sections plus hautes,
respectivement les portées plus longues. En effet les contraintes maximales en traction de la
section ouverte et fermée sont identiques pour la portée de L=60m (voir également la figure
59 et la figure 60) et valent respectivement 2.0 et 3.0 N/mm? pour T=20°C et T=30°C.

L'influence d’une augmentation de la température n’affecte pas, sur la hauteur de la
section, la répartition entre les zones tendues et comprimées. Par contre elle influence
proportionnellement la valeur des contraintes négatives et positives (voir Figure 58). Cela
apparait clairement lorsqu’on représente la contrainte de traction maximale en fonction de
la différence de température T (voir la figure 59).

Gradient négatif

L’analyse symétrique lors d’un refroidissement peut étre faite en prenant un profil de
température inverse et d’intensité plus faible (voir état des connaissances).

Les résultats sont résumeés ci-dessous sous forme de tableaux et de graphiques analogues a
ceux qui sont présentés dans le cas d’'un échauffement (gradient positif).

Ic1 le changement du type de section n’a aucune répercussion sur les contraintes ce qui est
comprehensible vu que les dimensions supérieures des deux sections sont identiques a la
largeur des dmes prés. Nous donnons les contraintes pour deux systémes statiques qui
savérent étre les plus sévéres. La différence d’un systéme statique a I'autre est cependant
faible.

Le temps de retour d’'une année correspond i un profil de température avec une différence
de T=-5°C qui est le quart de son homologue positif. Nous avons déterminé la contrainte
pour une temps de retour de 100 ans en majorant T de 25%, ce qui correspond i une
augmentation semblable 4 celle admise pour un gradient positif (voir analyse gradient

positif).
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Figure 56: contraintes thermiques d'une section fermée et ouverte en travée pour une
différence de température de 20°C et de 30°C (H/L=20)
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s———= | Temps de retour Section fermée Section ouverte
T=-5°C 1 an 1.1 N/mm? 1.1 N/mm’
T=-6.25°C 100 ans 1.4 N/mm? 1.4 N/mm’

Tableau 16: contraintes de traction dues 4 un gradient thermique négatif sur appui

d'une poutre a deux travées

—%—x— | Temps de retour Section fermée Section ouverte
T=-5°C 1 an 0.9 N/mm* 0.9 N/mm?
T=-6.25°C 100 ans 1.2 N/mm?’ 1.2 N/mm?*

Tableau 17: contraintes de traction dues 4 un gradient thermique négatif sur appui
d'une poutre a trois travées

De plus nous montrons deux graphiques (figure 59 & figure 60) de la valeur de la
contrainte maximale de traction sur appui pour un gradient négatif et en travée pour un
gradient positif en fonction de la différence de température T. On observe que les deux
types de sections n’ont pas d’influence sur I'intensité maximale de la contrainte de traction.

section sur appui/ poutre i 2 travées section sur appui / pouire a 2 travées
: L 1. 1. L
[ X ), . ( X ]
: [AY O O A O O
Py tee—— p—— . 45 maE =
: X | L= 9% |m f =9%m
. L |
4.0 i T : l i —— 4.0 — T e ff—
- ] — |
i ! ; -
35 — F—L=T0m —— A5 i— - L=70m
— —
E 2B E v o
I ; : : ) }
& 30 - B/ S § 0:- : T
S [ ks !
8  [T-sc N : T=-5C|; |
8 25 =-5 . L=5m &8 25 =" ! L=50m _| e
o | : ! Q : ' : . X
© | : ' °© : i : |
5 i i ! 5 o ; :
i H H : - !
& 20— - EEERRI g 20—}
3 | ! i 1 3 . !
o : b E .
I ! . . i T ; |
L5 Ve L=30m——— Ls - ;
- C
o—4t - . / _— w: !
i 1 . H I H
0.5 __i . M e L 0.5 - ;- N
i - i
; [ !
0.0 r v v 0.0 ~—
S5 4 03 2 0 1 2 3 4 5 5 4 3 - - R 4 s
Compressi < * —@» Traction Compression Q——’—b Traction

Contraintes thermiques [N/mm2] Contraintes thermiques [N/mm2]

Figure 57: contraintes thermiques sur appui d'une section ouverte et fermée pour une
différence de température de -5°C d'une poutre i deux travées
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figure 59: contrainte de traction a la fibre inférieure de la section en travée d'une
poutre a trois travées d'une portée de 60m en fonction de la différence de température
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figure 60: contrainte de traction a la fibre supérieure sur appui d'une poutre a trois
travées d'une portée de 60m en fonction de la différence de température

A.2.4.5. Comparaison avec la norme SIA

De méme que pour I'analyse des contraintes dues au trafic routier nous nous sommes
intéressé a situer les contraintes dérivant de I'application de la norme SIA par rapport aux
contraintes réelles probables calculées ci-dessus. La norme spécifie un gradient linéaire de
température qui engendre des allongements linéaires que nous avons présenté plus haut en
les désignant par g,,, (figure 21 a la page 37). La courbure imposée a la structure en béton
par I'action de la température est déduite de 'état de déformation plan comme étant égale a
Y = Ag/h (voir figure 61 ci-dessous).

Nous avons comparé la courbure déduite du gradient linéaire prescrit par la norme avec
celle obtenue par notre analyse thermique qui considére un profil non-linéaire de la
température. La norme SIA introduit une variation de la température supérieure du
gradient linéaire - baptisée T, ici - en fonction de la hauteur de la section (Tg4=12°C si
h<1m et T, =8°C si h>3m & interpolation linéaire entre si 1m<h<3m).
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Profils de température

T Tsia

Allongements

A / A

L4 Yy

Ae Ag

figure 61: courbure d’un profil de température non-linéaire et d’'un profil linéaire tel
que préconisé par la norme SIA

A Pexamen du graphe qui présente la courbure thermique en fonction de la portée, on voit
que la courbure imposée selon la norme est plus faible que celle déduite de I'analyse
thermique effectuée ici pour la différence de température T = 20°C, maxima annuel (figure
62). Ainsi, d’aprés cette étude le gradient thermique spécifiée par la norme SIA n’est pas
assez grand. Ce résultat n’est pas surprenant dans la mesure ot Jaccoud avait déja attiré
'attention de la profession sur le fait que le gradient de la norme SIA n’était pas assez
sévere [162].

Nous avons calculé la température supérieure du gradient linéaire qui donne la méme
courbure que la différence de température du profil linéaire pour T=20°C et T=30°C. Les
résultats sont présentés ci-dessous (Tableau 18). Les valeurs du tableau seraient les valeurs
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que devrait spécifier la norme pour couvrir une différence de température de T=20°C et
T=30°C d’un profil non-linéaire en fonction de la hauteur de la section H. Si le découpage
actuel de la hauteur de la section telle qu’en vigueur dans la norme SIA est conservé, la
correction pourrait étre Tg, = 20°C si H<Im et T, = 15°C st H>3m pour T=20°C, alors
qu’elle serait de Tg, = 28°C s1 H<1m et T, = 23°C s1 H>3m pour T=30°C.

Sur ce méme graphique apparait également leffet de la hauteur de la section. La méme
différence de température donne des courbures plus faibles pour une section plus haute. A
une augmentation linéaire de la hauteur de la section, ne correspond pas a une réduction
proportionnelle. Celle-ci est plus accentuée.

T
2.0E-07 — < > T = 30°C
pose du revétement

€ libre

€ plan
1.5E-07 +— —

¥
T = 20°C
temps de retour 1an \

1.0E-07 - -

Courbure [1/mm]

R -_ %
Tga = f(H) = 8~12°C

0 0.5 1 1.5 2 25 3 3.5 4 4.5 5
Hauteur de la section h [m]

0.0E+00

figure 62: comparaison de la courbure obtenue pour une différence de température de
20°C et de 30°C avec celle préconisée par la SIA en fonction de la hauteur de la
section h pour une section ouverte

L [m] 30 40 50 60 70 80 90
H [m] 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 40 45
T=20°C_ 18.3 17.1 15.9 15.1 14.0 136 | 128
T=30°C. 27.7 | 258 240 227 210 | 205 | 192

Tableau 18: Températures équivalentes d'un profil linéaire type SIA produisant la
méme courbure que les différences de température de 20°C et 30°C
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A.2.4.6. Récapitulation

Les contraintes maximales de traction provoquées par des gradients thermiques dans un
pont poutre sont dépendantes de la hauteur de la section, du temps de retour, de la
différence de température et dans une moindre mesure de la forme de la section. Dans
notre analyse, la contrainte maximale de traction sous actions climatiques pour un temps
de retour d’une année, ne dépasse pas 3 N/mm? (valeur obtenue pour une section ouverte,
d’une poutre a trois travées d’une portée de 30 m).

Pour un temps de retour de 100 ans la différence de température vaut environ 25°C,
d’aprés Pextrapolation faite précédemment (voir page 33) et dont le résultat est repris ci-
dessous a la figure 63. Comme les contraintes varient linéairement avec la différence de
température T, on en déduit que la contrainte maximale pour un temps de retour de
100 ans serait de 3.5 N/mm?.
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o
—
|

A

20 {

—_
(8]

Différence de température max. [°C]

-t
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i
|
1 10 100
Temps de retour [années]

figure 63: différences de température en fonction du temps de retour extrapolées d'un
histogramme annuel

Page A 82



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton

ANNEXES

En résumé comme ordre de grandeur pour les contraintes maximales de traction dues aux
actions thermiques en travée et sur appui, on prendra les valeurs arrondies suivantes :

Temps de retour

1 an

100 ans

Pose revétement

maximale en travée
(gradient positif)

Contrainte de traction

3.0 N/mm’

3.5 N/mm?’

4.0 N/mm’

maximale sur appui
(gradient négatif)

Contrainte de traction

1.0 N/mm?

1.5 N/mm?’

Tableau 19: résumé des valeurs maximales des contraintes de traction d’origine
thermique en travée et sur appui

Bien que les contraintes lors de la pose du revétement soient les plus grandes, elles ne
doivent pas étre cumulées avec les contraintes dues au trafic.

Enfin une comparaison entre les résultats de I'analyse thermique et le gradient de la
norme SIA indique que ce dernier n’est pas assez sévére et devrait par conséquent étre revu.
Notre proposition d’ajustage de la norme actuelle est la suivante :

Temps de retour : | Temps de retour : P?se du SIA actuelle
I an 100 ans revétement

Tableau 20 : proposition d’adaptation du gradient linéaire de la norme pour différents
temps de retour

Page A 83



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

Page A 84



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

A.3. Synthése de I’étude des actions variables

e 1ons variables ré u 1 ’avoir un 1mpact au niveau des déformations des
Les actio bles réelles susceptibles d
ponts en béton peuvent étre rameneées a trois cas :

e les gradients thermiques
o les charges de trafic régulier
e les convois exceptionnels

Pour chacun de ces cas nous avons cherché a estimer leur impact sur les ouvrages en termes
d’efforts et de contraintes.

En ce qui concerne les contraintes voici les contraintes maximales de traction obtenues lors
de I'étude paramétrique :

Travée Appul
[N/mm?] [N/mm?]
1an 3.0 1.0
Temperature 100 ans 35 1.5
Pose revétement 4.0
Trafic 1 an 1.75 1.25
100 ans 2.5 1.5
' Catégorie #1 2.7 0.9
Convois .
exceptionnels Categorie #2 3.9 1.7
Catégorie #3 47 2.0

tableau 21: récapitulation des contraintes stade I obtenues lors de I'étude paramétrique
sur les actions cycliques

L’effet réels des trois actions variables peut étre estimé comme suit :

A.3.1. Température
Le gradient thermique & prendre en considération est le gradient linéaire de la norme SIA
dont les intensités doivent étre adaptées selon le tableau ci-dessous.
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Temps de retour : | Temps de retour : P?se du SIA actuelle
1 an 100 ans revétement
H<Im TS]A‘_‘ZOOC TSIA=24OC TS[A=280C TSIA= ].ZCC

Tableau 22 : proposition d’adaptation du gradient linéaire de la norme pour différents
temps de retour

A3.2. Trafic régulier
Le trafic régulier peut étre estimé a 'aide des modeéles de charge 1 et 3 (aptitude au service)
auquel 1l faut appliquer un facteur correctif.

Trafic actuel de

Trafic actuel

Trafic avec limite

routes cantonales autoroutier légale de 40 tonnes
(#3) (#1 & #2)
Facteur correctif 0.4 0.6 1.0

Tableau 23 : facteur correctif a4 appliquer aux modéles de charges 1 et 3 de la
norme SIA dans 'estimation du trafic régulier

Ici on donne également un facteur pour les routes cantonales de 0.4 qui a été obtenu de la
méme fagcon que les deux autres facteur, c’est-a-dire en calculant le rapport entre les
moments engendrés par le trafic réel et les moments obtenus en appliquant les modéles de
charges de la norme SIA.

Les facteurs ci-dessus sont applicables & défaut de meilleure information. Il va de soi qu’un
comptage au droit de I'ouvrage considéré est 'information la plus significative que I'on
puisse obtenir. Si des comptages sont disponibles alors il convient d’appliquer la méthode
Bailey telle qu’exposée plus haut.

A.3.3. Convois exceptionnels

S1 P'histoire des charges réelles qui ont sollicité le pont étudié, est Pinformation désirée,
alors il suffit de consulter 'office cantonal compétent puisque tous les convois qui
empruntent un pont sont répertorieés.

D’un autre coté s’il s’agit de faire des prévisions sur les charges représentées les convois
exceptionnels, nous proposons d’utiliser les trois catégories de convois exceptionnels que
nous avons défini. Sur la base des trois catégories ainsi définies, il faut déterminer la
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probabilité d’apparition de chacune des catégories sur I'ouvrage examiné. Bien que
grossiére, cette derniére approche permet néanmoins de distinguer entre trois types de
convois et de disposer d’une hiérarchie par ordre d’importance. Cela permet d’affiner un
peu lanalyse au lieu de ne considérer que le modéle 4 dans sa totalité qui est une charge
trés elevée et donc d’occurrence rare.

Catégorie Poids total Longueur
[kN] [m]
#1 1000 25
#2 2500 45
#3 4000 60

Tableau 24: définition des trois catégories de convois exceptionnels

Comme le convoi #3 correspond au modéle 4 de la norme SIA, on peut estimer les trois
catégories de la méme maniére que ce qui a été fait pour le trafic régulier, a savoir appliquer
le modéle 4 de la norme multiplié par un facteur correctif sur 'intensité. La longueur des
convois est 2 prendre au tableau ci-dessus.

, Facteur
Catégorie :
correctif
#1 0.4
#2 0.6
#3 1.0

Tableau 25: facteur correctif a appliquer au modéle 4 de la norme SIA pour obtenir les
trois catégories de convois exceptionnels

Page A 87



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

Page A 88



ANNEXES

des véhicules 2 moteur

P

Page A 89

Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton

A 4. Trafic journalier moyen

(00¢t = Z1 duere)
TOUDIUED LE SJUUOD JLOS 81D DI LN TRAYD 537
2023 = Ty NCSRE) U8 MpUnY WINIPE] 210N BP U VONOZ D0

0005¢
- 00006 - hineu 57 US KUR ATID T8 TGP WOIBIRIRD
- - WIUNIG 97 w usbur) oy HPeq CAALAA 18D 1010]
— 0035y —
cooos (6880puss 200 €48010L0> 15p A1IDY @ 18910301ss EIMNUR BLALOL BMBIDA)
— — 50170010 1100 IN3)oWw @ SIINdIYaA S3p uakow saijousnol oyoIY
o w
e — ' — ey G661 U ,911N0J UOHDINILD D| 9P asEINE 9601dWo]
uBEEDJ180)NY
“oean o wioayy (PRI SiBAeIBUON WBURGTISE KIS $10)

abnaziyojiojon Jop JyaxIansabo] aydnpuydsysIng

0310w § E81N3 upe 89 8XQWON
2EA2IND).010N 4D 02UV G661 DUNUPZSIINIAUIESDNG PUISIIITIOMYIG




Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES

Page A 90



Contribution des actions variables aux déformations a long terme des ponts en béton ANNEXES
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A.6. Liste de ponts présentant des déformations excessives [Vitek dans 67]

Bridge Span (m) Structure Construction
Czech Republic

Zvikov - Vltava 84 with a hinge 1963
Zvikov - Otava 84 with a hinge 1962
Zelivka 102 with a hinge 1968
Teplice 53 precast segm. 1983
Decin 104 continuous 1985
Melnik 140 continuous 1993
Klabava 55 precast segm. 1993
UK.

Cogan 95 precast segm. 1988
Grangetown 72 precast segm. 1987
U.S.A.

Parrots-Ferry 195 continuous, light. 1978
Switzerland

La Lutrive 131 with a hinge 1973
Chillon 104 with a hinge*) 1970
Fegire 107 continuous 1979
Paudeze 104 continuous 1972
Sweden

Stenungsund 94 with a hinge

Tunsta 107 with a hinge 1955
Alno 134 with a hinge 1964
Kallosund 107 with a hinge 1958
Norway

Nordsund 142 with a hinge 1971
The Netherlands

Wessem 100 continuous 1966
Maastricht 112 continuous 1968
Grubbenvorst 121 continuous ' 1971
Empel 120 continuous 1971
Heteren 121 continuous 1972
Ravenstein 140 continuous 1975

*) Precast segments, hinges only at the spans with expansion joints
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