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RESUME. Afin de predire Ia capacite ultime de ponts constitues d'une dalle de biton sur des 
poutres d'acier, nous presenlons un modele d'etements finis qui permet de modetiser Ia 
dal/e de be/on, /es poutres d'acier, el /'interface acier-beton. Dans les deux premiers cas, 
nous utilisons un element de coque triangulaire a six noeuds (DLTP). Une loi de 
comportement hypo-elastique qui tient compte de Ia fissuration et du raidissement en 
tension est utilisee pour mode/iser le beton. Pour /'acier, nous utilisons un nwd£;1e 
elastique-parfait£'ment plastique. L'interface beton-acier est represente par un element de 
contact avec une loi de frollement m•ec degradation des su1jaces, ou par un element de 
goujon lorsque /'action composite est Iota/e. Le modele a ete valide avec des tests 
experimentaux. Dans /e but d'etudier une technique de renforcement utilisant des bou/ons 
pos/-conlraints, une etude paranu!trique a ete effec/uee. 
ABSTRACT. In order to predict/he ultimate capacity of bridges composed of a concrete slab 
laying on steel girders, we present a finite element model which allows the modeling of a 
concrete slab, steel girders and the steel-concrete interface. In the first two cases, we use a 
six-node (DLTP) triangular shell element. For concrete, a hypoe/astic constitutive law 
taking into account cracking and the tension stiffening effect is used. For steel, we use an 
elastic-perfectly plastic model. The concrete-steel interface is represented by a contact 
element with a friction law which either includes a surface deterioration model, or by a 
stud element when a composite action is mobilized. The model was validated with 
e.\perimental tests. In order to sllldy a strengthening technique using post-stressed bolts, 
a parametric study was carried out. 
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1. Introduction 

En Amerique du Nord, il s'est construit dans les annees 50 des ponts de courte et 
moyenne portees oii Ia dalle de beton repose simplement sur des poutres d'acier sans 
aucune liaison mecanique entre ces deux elements (Fig. la). Dfi a ce mode de 
construction, et dans le cas hypothetique oii il n'y a que des efforts de flexion, Ia 
dalle de beton et Ia poutre d'acier resistent aux efforts selon leur rigidite flexionnelle 
relative (Fig. lc). Ce mode de construction limite done Ia capacite portante de ce 
type de ponts par rapport a un pont oii une action composite totale peut etre 
developpee (Fig. lb). En fait, les ponts non-composites possedent une reserve de 
resistance qui pourrait etre mobilisee si ces ponts devenaient composites. 

Afin de tenir compte de !'augmentation du volume du trafic routier et des charges 
legales circulant sur les routes et autoroutes, les charges de conception actuelles sont 
tres differentes des charges de conception des annees 50. A titre d'exemple, au 
Quebec, le poids du camion normalise utilise aujourd'hui est de 660 kN alors qu'il 
etait de 215 kN dans les annees 50. 

a) Pont non-composite b) Pont composite 

Traction I Compression Traction I Compression 
• • 

~J 
Action composite nulle Action composite totale 

c) Distribution des deformations axiales sur Ia section 

Figure 1. Pont d section mixte acier-beton 
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Pour tenir compte de cette n~alite, les ingenieurs doivent evaluer Ia capacite 
portante des ponts construits il y a une quarantaine d'annees, afin de verifier s'ils 
peuvent supporter le trafic routier actuel. Deux decisions peuvent etre prises des que 
l'ingenieur a identifie un pont trap faible soit limiter le tonnage admissible sur 
celui-ci ou encore, renforcer le pont afin d'augmenter sa capacite portante. 

La determination de Ia capacite ultime d'un pont se base sur le calcul aux etats 
limites. Cette methode necessite Ia connaissance de Ia charge qui amene Ia rupture du 
pont. Les methodes de calcul utilisees actuellement se basent sur des modeles 
simplifies, le plus souvent bidimensionnels, ce qui amenent une sons-estimation de 
Ia capacite reelle. 

Cet article presente un modele tridimensionnel non lineaire base sur Ia methode 
des elements finis pour Ia determination de Ia capacite ultime des ponts existants. De 
meme, nous presentons une technique de renforcement simple qui permet 
d'augmenter Ia capacite ultime des ponts non composites. Cette technique consiste a 
placer localement des boulons post-contraints au travers de Ia dalle de beton et de 
!'aile superieure des poutres d'acier afm de mobiliser le frottement dalle-poutre d'acier 
pour developper une action composite partielle. 

La dalle de beton et les poutres d'acier sont discretisees avec des elements de 
coque plate triangulaire a six noeuds DLTP [DHA 86], [FAF 89]. Cet element est 
construit par Ia superposition d'un element de plaque mince DKTP (element de type 
Kirchhoff discret [BAT 90]) et d'un element de membrane LST (Linear Strain 
Triangle). 

Nous utilisons une formulation lagrangienne actualisee pour tenir compte des 
non-linearites geometriques. Le modele constitutif pour representer le comportement 
du beton est du type hypo-elastique qui tient compte de Ia fissuration, du 
raidissement en tension (tension stiffening) et du radoucissement des contraintes 
(strain softening) dans Ia direction orthogonale aux fissures [MAS 90a]. L'armature 
est representee par des couches d'acier d'epaisseur equivalente ayant un comportement 
unidirectionnel. La loi constitutive de l'acier d'armature et des poutres d'acier est 
basee sur le modele classique elastique-parfaitement plastique. 

Afin de tenir compte de !'interface acier-beton, nous utilisons un eltment de 
contact en petits deplacements relatifs (element a deux noeuds). L'hypothese des 
petits deplacements relatifs est justifiee par le fait que le deplacement relatif entre 
deux points initialement vis-a-vis demeure petit tout au long du processus de 
chargement. 

II a ete demontre experimentalement [LAB 91] [RAB 88] que Ia loi classique de 
Coulomb pour representer le frottement est inefficace pour simuler le comportement 
de !'interface acier-beton lorsque le glissement est amorce; il y a une deterioration de 
Ia surface entrainant une perte de resistance. Afin de tenir compte de ce phenomene, 
le frottement a ete modelisee avec une loi du type degradation [CUR 84] [PLE 85] 
qui tient compte du facteur irreversible du frottement, de Ia contrainte normale, du 
niveau de deplacement relatif, de Ia contrainte tangentielle et d'un facteur 
d'ajustement qui doit etre obtenu experimentalement. 

Dans le cas ou un pont a ete construit avec des goujons pour obtenir une action 
composite totale, ceux-ci sont modelises a l'aide d'un element de cisaiUement ou Ia 
loi de comportement est basee sur Ia relation cisaillement-deplacement proposee par 
[YAM 68]. 
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Afin de valider le modele numerique, des comparaisons seront effectuees avec des 
tests experimentaux. No us utiliserons les resultats publics par [YAM 72] sur une 
poutre continue a deux portees. Cette poutre a ete construite avec des connecteurs de 
cisaillement permettant de developper une action composite totale. Cette 
comparaison permettra de valider le modele sans element de contact. 

Nous presentcrons une comparaison avec des tests effectues a I'Universite Laval 
[DIO 91] sur un pont sans connecteurs de cisaillement (non-composite) et sur un 
pont initialement non-composite et renforce a !'aide de Ia technique des boulons 
post-contraints. Ce dernier test nous permettra, en outre, de demontrer !'importance 
d'utiliser un modele de frottement qui tient compte de Ia degradation des surfaces. 

Etant donne que Ia technique de renforcement proposee de pants existants est peu 
connue, nous terminons !'article par Ia presentation d'une etude parametrique qui 
permet de degager quelques tendances pour etablir un choix optimal du nombre de 
boulons et du niveau de precontrainte. 

2. Forme variationnelle en description lagrangienne actualisee 

2.1 Equations generales 

La forme variationnelle permettant d'etablir l'equilibre de Ia structure peut etre 
ecrite sous Ia forme suivante: 

w{!!. ~.A.)= w. (!!. ~) + wb (!!. ~) + w1 (!!. ~)- w •• ~ {A.) [ 1] 

ou W a et Wb sont les formes variationnelles !ices au travail virtue! interne des 
poutres d'acier et de Ia dalle de Mton respectivement, WJ est Ia forme variationnclle 
reliee au travail virtue! a !'interface acier-beton qui permet le couplage entre W a et 

Wb. et Wext est le travail virtue! externe. Les vectcurs!! et ~ sont les deplacements 
et les contraintes dans chaque partie de Ia structure et A. est un facteur de charge qui 
multiplie un chargement de reference {F} applique sur Ia structure: 

Wext =A. (u*) {F) [2] 

Dans !'equation [2], <U*> represente les deplacements virtuels de Ia structure 
entiere. 

Etant donne les non-linearites presentes dans Ia modelisation du comportement 
des pants. nous utilisons le processus iteratif de resolution du type Newton-Raphson 
pour obtenir Ia solution. Correspondant a Ia forme variationnelle [1], nous pouvons 
lui associer Ia variation de W qui permet de generer Ia matrice tangente : 

[3] 

Que ce soil pour Ia dalle de beton ou pour les poutres d'acier, le travail virtue! 
interne s'ecrit pour les corps oricntes dans Ia configuration courante et dans un 
systeme orthogonal local (Fig. 2) [FAF 89] : 

[4] 
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ou [crt] est le tenseur de contraintes de Cauchy et [D*tl est le tenseur virtue! de 
deformation pour un champ de deplacement virtue! <u* v* w*>. Le choix d'un 
systeme de coordonnees orientees permet d'utiliser un element fini simple en 
superposant les effets de membrane et de flexion. 

y 

__________ \~ ~ 

s2 
1 

Figure 2. Repere co-rotationnel 

X 

Afin d'introduire le point de vue algorithmique, nous indiquerons par la suite la 
configuration connue ci avec l'historique des contraintes et les parametres lies aux 
lois constitutives, et par c2 la configuration recherchee ou une approximation de 
celle-ci. Ainsi, !'equation [4] peut se reecrire en formulation lagrangienne actualisee 
a chaque pas de chargement (FLAP) : 

wr = J tr([E~J[sT] )dv 
vi 

[5] 

2 
ou [S I ] est le tenseur de contraintes de Piola-Kirchhoff (PK2) dans c2 par rapport a 
C1 et [E* 1l le tenseur de deformation virtue! de Green-Lagrange: 

[sn = ( det[F] )[Ff [cr2] F-T [6] 

[F]=I+[()l!~] = [I]+[A] 
a .c1 [7] 
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[E~] = (Ft[nlFJ :l[p•r (F)+ (Ft[F•]) 
2 [8] 

(u~ = (ut VT wt) ; (x) = (xt Yl Zt) 

avec [F*] =[A*] et u = u* dans Ia matrice [A] de l'equation [7]. Sous l'hypothese des 
petites defonnations, nous pouvons facilement demontrer que : 

[F]=[R][U]=[R]; det[F]= 1 

[st] = [at] =[Rf[a2](R] 

[9] 

[10] 

ou [R] est Ia matrice de rotation entre cl et c2. En d'autres mots, lorsque l'on 
attache un referentiel localement a un domaine, les contraintes de Cauchy se 
confondent aux contraintes de PK2 localement (repere co-rotationnel). Ceci est Ia 
base de Ia theorie des corps orientes en FLAP. II est facile d'evaluer Ia matrice [R] 
pour un element triangulaire plat. Cette matrice de transfonnation est fonction des 
coordonnees ~~ de Ia structure. 

Les autres ·quantites apparaissant dans [5] s'obtiennent par les relations 
suivantes: 

[sT] = [a't] + [s!·'] ; {s;-'} = [Rep] {E;-'} 

{E~-t} = l~Ft (F]- 1) 
2 

ou [F] est evalue avec les deplacements l!T calcules entre cl et c2. 
[11] 

Correspondant a [5] nous pouvons obtenir Ia variation deW (pour W a et Wb) : 

ll W = J tr ([!lEi] [st) ) dv + ( tr ( [Ei] [ll.S] ) dV1 

vi Jvl 
[12] 

[ll.E:J = l_[pf (ll.F] + (ll.Ft[F•]) 
2 

{llS} = [Rep] {ll.E}; (llE] = t [ll.Ft (F] + (Ft [ll.F]} [13] 

Finalement, le travail virtuel exteme s'ecrit pour un chargement independant des 
deplacements ou { fv} et { fs} sont respectivement les charges volumique et de 
contour: 

[14] 
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2.2 Forme variationnelle pour les coques plates 

II est possible dans le cas des corps minces d'utiliser le tenseur de Green­
Lagrange pour Ia partie membrane et Ia theorie lineaire, et le tenseur lineaire des 
deformations correspondant pour Ia flexion. L'hypothese sous-jacente permettant 
d'utiliser une forme lineaire pour Ia flexion en grandes rotations est que Ia flexion 
prend place apres les mouvements de corps rigide (ou inversement) et que les 
rotations associees a Ia flexion sont petites [FRE 78] [AKO 87] [GUO 87] [FAF 
87]. Ceci permet d'utiliser le m~me champ de deformation qu'en flexion lineaire 
geometrique. La matrice de rotation [R] permet de tenir compte des grandes rotations 
entre cl et c2. 

Ainsi, les deformations entre cl et c2 s'ecrivent : 

{ 2-1} 
Et =(em}+z(x} [15] 

[16] 

[17] 

La matrice de transformation est calculee avec les demieres coordonnees actualisees 
(correspondant a cl) permettant le passage du referentiel global au referentiel co­
rotationnel. Les tenseurs definis en [13] peuvent facilement ~tre obtenus de [15], 
[16] et [17]. 

2.3 Forme variationnelle de /'interface 

La forme variationnelle et sa variation associee a I' interface sont : 

Wx = L (r j {!{!) + £o} di' 

llWx = L (r}{~}ctr 
[18] 

[19] 

M = (dn gt) = ( d h} -( d a } est le deplacement relatif dans le repere local entre deux 
points situes a l'interface beton-acier, .b est un operateur lineaire et ~o sont les 
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forces extemes appliquees a !'interface (consideree nulle par Ia suite). Dans le cas du 
contact en petit deplacement, k s'ecrit : 

(L} = [K] (y) [20] 

ou [K] est Ia matrice obtenue de Ia loi de comportement de !'interface. 

Dans le cas ou le couplage entre Ia dalle de beton et les poutres d'acier se fait au 
travers de connecteurs en cisaillement (goujons), l'operateur k est fonction du 
modele constitutif utilise. Ce modele sera detaille a Ia section 4. 

3. Discretisation par Ia methode des elements finis 

3.1 Eliment de coque DLTP 

5 

[KB] [Km] 

wl + + 
9xl W3 
9yt 3 9x3 

9y3 

(Element de plaque) (Element de membrane) 

us 
vs 
ws 

9xs 
9y5 

[~z] 5 9zs [K] 

ul 

9z1l 1 
Vt U3 

3l9z3 
wl 

1 
V3 

9xl w3 
3 9x3 

9yl 
v2 9y3 

(Rotation ~) 9zt w2 9z3 

(Coque plate DLTP) 

Figure 3. Element de coque DLTP 
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L'element DL TP [DHA 86] est construit par la superposition d'un element de 
plaque mince DKTP (Discrete Kirchhoff Triangle Plus) basee sur la theorie de 
Kirchhoff discrete [BAT 90] et de l'element de membrane quadratique en deplacement 
LST (Linear Strain Triangle). Cet element a ete developpe dans le but de bien 
representer le champ de deformation dans le cas ou Ia coque plate est sollicitee en 
membrane. Strictement du point de vue flexion, il n'y a pas d'amelioration par 
rapport a l'element triangulaire a trois noeuds DKT [DHA 86]. Cependant, dans le 
domaine des ponts ou l'fune des poutres en I est sollicitee en flexion dans son plan, 
il est important d'utiliser un element performant en membrane. 

Pour completer l'element illustre a Ia figure 3, nous ajoutons une partie fictive 
pour Ia rotation 9z afin de permettre le passage du repere global au repere co­
rotationnel. 

Cet element teste en theorie lineaire [DHA 86] et en theorie non lineaire [FAF 
89], a donne de tres bons resultats. Nous presentons ici l'essentiel de Ia forme 
discrete des equations [5] et [12]. 

Pour Ia partie membrane, nous utilisons les fonctions d'interpolation classique 
du triangle a six noeuds donnees dans plusieurs ouvrages de reference [BAT 90]. 

[21] 

{Nu) = (NI 0 0 N2 0 0 N3 ... ) 

(Nv) = ( 0 N1 0 0 N2 0 ... ) 

{Nw) = ( 0 0 NI 0 0 N2 ... ) 

(un) = (ui VI WI U2 ••• ) 

Pour Ia flexion, nous utilisons les fonctions de l'element DKTP [BAT 90] [FAF 
89] [DHA 86] : 

(::l = [ :~] (w"} ; ~~ = (w, e" e,, w, w' e,, ... } 1221 

Notons que les deplacements Wj apparaissant dans[21] et [22] sont les memes. 
Nous ?evons interpoler le deplacement w pour evaluer le tenseur de Green-Lagrange 
[16]. A partir de [21] et [22] nous obtenons Ia forme discrete pour W: 

w = (u:) J .. [s,,J' (N:)dA +(w~ f.,[s,J' (M:)dA 

(Nl} = [ {si} dz ; (Mil = [ z {sl} dz 

[BmJ = [Bi] + [BnU 

[23] 

(24] 

[25] 
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L a,y, (N •. YI) [26] 

a=u,v,w 

ou a represente respectivement u, v et w (le signe 1: represente Ia somme de vecteurs 
!ignes et non une somme terme a terme) 

[27] 

De meme, nous obtenons Ia forme discrete de !:J.W (eq. [12]) a partir de [21] et [22]: 

I:J.W = (u~) L [Bnl [H:J [Em]+ [Bl [N~) [B$] dA {!:J.un} 

+ (w~) L[BrY[ftp][Br]dA{!:J.wn}+ (w~) L[BrY[~J[Bm]dA{!:J.un} 

+ (u~) L [Emf[~] [Br] dA {!:J.wn} [28] 

[H:;] = [rH.,] dz; [<] = [[H.,]ih 

{Nu,x,) 

; [ft,] = [ "[H.,]ih [29[ 

(Nu,YI) 

[ B$] = (Nv,x,) 
{Nv,y,) 
(Nw,x,) 
(Nw,y,} 

r 

(N] 

[Nt] = [o] 
[ o] 

[o] [o] j 2 

(N] (O] ; (N] =[ Sxx Sxy l [30] 

(.0] (N] Sxy Syy I 

Notons qu'il est possible d'utiliser une variante aux equations [23] et [28] en 
FLAP que l'on nomme FLAPI. Ces deux equations sont definies dans le repere co­
rotationnel et utilisent des quantites mesurees dans c2 par rapport a cl. Toutes les 
variables (deplacements et coordonnees) du repere global sont transformees dans le 
repere co-rotationnel par une matrice de transformation [T(2I)] fonction de ~1. 
Apres evaluation de [23] et [28], nous transportons ces quantites du repere co­
rotationnel au repere global : 
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W = (u:){r~nt} = (u:)[Tllrint}=(u:){R~nt} l311 

11 W = (u:}[ ~] ( 11un} = (u:) [ T l [ k;] [ T 1J( 11Un} = (u:) [ ~] ( 11Un} l321 

ou (u~) et (11 U n ) sont les variables dans le repere global. 

Nous pouvons utiliser a Ia place de Ia matrice [TtJ, fonction des dernieres 
coordonnees actualisees ~1. Ia matrice [Tj] fonction de coordonnees ~i de Ia 
configuration Ia plus actuelle en cours de resolution (configuration non equilibree). 
Ainsi nous pouvons exprimer les quantites dans ci par rapport a ci (description 
eulerienne). Dans ce cas, Ia matrice [Bm] est identiquement egale a [BI] dans les 
equations [23] et [28]. Le passage du repere co-rotationnel au repere global se fait 
pour les equations [31] et [32] avec Ia matrice de passage [Tj] a Ia place de [TI]. 
Ainsi en FLAPI, nous utilisons exactement Ia forme variationnelle basee sur Ia 
theorie des petits deplacements fonction des coordonnees {Xi). 

La matrice [Hep1 apparaissant dans !'equation [29] depend de Ia loi de 
comportement en cause (beton ou acier). L'integration sur l'epaisseur peut etre 
effectuee numeriquement a !'aide de 1a quadrature de Gauss ou Radau [FRE 78] ou par 
Ia methode des couches [FAF 89]. Nous avons utilise Ia quadrature de Radau ou des 
points d'integration se situent aux fibres extremes (peaux superieure et inferieure) 
pour mieux suivre Ia progression de Ia loi de comportement au travers l'epaisseur. 
L'integration sur Ia surface de !'element est effectuee par une quadrature du type 
Hammer [BAT 90]. 

3.2 Element d'interface 

A l'instar de !'element de coque, l'equilibre de !'interface se situe dans un repere 
co-rotationnel. Que ce soit pour !'element de contact ou !'element de goujon, Ia 
forme variationnelle et sa variation sont definies par les equations suivantes lorsque 
l'on utilise un element a deux noeuds : 

WI = (ui - ui) I fl(l!2 - J!I)} = (u~) { fint} 

I1W1 = (ui- ui)[KTJ{I1uz- 11ui} = (u~)[kT]{11un} 
(u1) = (u1 VI w1) ; (uz) = (uz vz wz) ; (un) = (u1 v1 WI uz vz wz) 

[33] 

[34] 

Pour !'element de contact, nous utilisons Ia methode de penalisation pour definir 
{fi) et [K'f] lorsqu'il y a contact. Pour !'element de goujon, nous faisons !'hypothese 
que le comportement en cisaillement est independant du comportement axial. Les 
matrices { fr) et [ K'f] seront detinies a Ia section sui vante. 

Lorsque les quantites { fintl et [kT] sont definies, nous appliquons les memes 
transformations que pour !'element de coque a !'aide de [31] avec [Tt] en FLAP et 
[Tj] en FLAPI. 
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4. Lois constitutives 

4.1 A cier 

La theorie de Ia plasticite classique est utilisee pour etablir Ia loi constitutive de 
l'acier. Le critere de Von Mises est utilise : 

2 

2.. Tr[cr
1
] - cr(k) ~ 0 

J 
f = [35] 

oii [cr1] est le tenseur deviateur, cr (k) Ia limite d'elasticite courante de l'acier et k un 
parametre d'ecrouissage. La matrice elasto-plastique s'ecrit [SIM 86] : 

[Hep] = He-~(v}(v) [36] 

(v) = (~!)[H.] ; a = h- (~) {v} 

La matrice [He], de dimensions 3x3, est Ia matrice de comportement elastique en 
elasticite bidimensionnelle, definie avec !'hypothese des contraintes planes. 

L'integration de Ia loi de comportement est effectuee par un schema implicite 
[SIM 86]. Comme mentionne a Ia sous-section 3.1, nous effectuons une integration 
numerique sur l'epaisseur pour obtenir les efforts de membrane ( N} et de flexion 
(M}. 

4.2 Beton 

La loi de comportement en contraintes planes utilisee a ete developpee pour 
decrire le comportement global de structures en Mton arme [MAS 90a]. Les 
hypotheses suivantes ant ete emises pour Ia derivation de cette Ioi de 
comportement : 

1. - Modele hypo-elastique incremental en contrainte plane. 
2. - Le beton est considere isotrope jusqu'a Ia fissuration. 
3. - Apres l'amorce de Ia fissuration, Ie beton est considere comme un materiau 

orthotrope en utilisant une approche repartie pour Ia fissuration (smeared 
crack approach). 

4. - Deux fissures peuvent se former en un point dans des directions 
orthogonales et peuvent pivoter suivant Ia direction des contraintes 
principales ou des deformations principales (stress rotating ou strain 
rotating model). 

5. - Apres fissuration en tension ou ecrasement en compression, les contraintes 
sont relachees progressivement selon le niveau de deformation et le module 
tangent est mis a zero dans Ia direction associee a Ia fissure. 

6. - Les fissures peuvent se refermer. 
7.- Lorsque le beton se rompt par ecrasement en compression, Ia rupture est 

consideree selon toutes les directions. 
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8.- Apres fissuration en tension, Ia direction parallele a Ia fissure se comporte 
independamment de Ia direction pelJlendiculaire a Ia fissure. 

Selon !'hypothese 3 enoncee precedemment, le beton est globalement considere 
orthotrope. Les axes d'orthotropie sont definis par rapport au repere co-rotationnel de 
chaque element. Dans ce cas general, Ia matrice [fiepl du beton dans le repere co­
rotationnel s'ecrit : 

T 
[Hep] = [R] [H] [R] 

[37] 

__fu_ vE2 0 
l-v2 1-v2 c2 s2 cs 

[H] VE2 ...fu_ 0 : [R] = [ 8
2 c2 

c = cos e = ~] 1-v2 1-v2 
s = sine 

0 0 ~G -2sc 2sc c2-s2 

[38] 

La variable e definit l'angle entre l'axe x1 du repere co-rotationnel et l'axe qui 
supporte Ia contrainte principale cr1 ou Ia deformation principale q (stress ou strain 
rotating crack). Les differents parametres physiques E. v, G et ~ dependent de l'etat 
du beton (fissure ou non) et sont definis par Ia suite. 

4.2.1 Enve/oppe de rupture 

b ( 0.5 ft ' -0.85 f c ) 
Rupture en tension 

eq. [39] 

Figure 4. Exemple de rupture du beton 
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Le critere utilise pour decrire Ia rupture du beton dans un etat biaxial de 
contrainte est defini dans l'espace des contraintes principales selon trois zones : 
tension biaxiale, compression biaxiale et tension-compression (fig. 4). Dans Ia zone 
de compression biaxiale, le modele defini par [KUP 73] est utilise. La contrainte 
equivalente de rupture est definie par: 

Ocu = - (1+3.65a) f~ ; a = {Ql_} ~ 1.0 (cr1 > cr2) 
(1+af crz 

[39] 

ou f c est Ia contrainte de rupture en compression obtenue d'un test uniaxial (valeur 
positive). 

Dans le cas d'un etat de contrainte traction-compression, une enveloppe 
bilineaire est utilisee. Pour une valeur de a definie par [39] plus grande que act 
definie par Ia suite, nous considerons que le beton se rompt en compression : 

Uct = - 23ft 

34 fc 
[40] 

ou ft est Ia contrainte de rupture en traction uniaxiale. La contrainte limite de 
rupture est fonction de Ia droite definie par Ies points a et b sur Ia figure 4. Dans le 
cas ou a est plus petit que act. nous considerons que le beton se rompt en tension. 
La contrainte de rupture sera determinee par Ia droite reliant les points b et c de Ia 
figure 4. Dans ce cas, Ia resistance en compression dans Ia direction parallele a Ia 
fissure est reduite a .85 f c lorsque Ia fissure s'ouvre et a .6 f c Iorsque Ia fissure est 
completement ouverte. 

Finalement, dans le cas ou un point est en tension biaxiale, Ia limite de rupture 
est determinee par f 1 d'une fa~on independante dans Ia direction des deux contraintes 
principales. 

4.2.2 Loi de comportement en compression avant rupture 

Avant Ia rupture, E1 = E2 = E et p = 1 dans Ia matrice [H] definie a l'equation 
[38]. La courbe contrainte-deformation uniaxiale utilisee pour le beton en 
compression est celle proposee par [SAE 64] : 

cr = Ec E ; Esec = Ocu ; RE = __!;__, 

1 + (__!L) R£ + R~ Ecu Ecu 
Esec-2 

[41] 

Ecu est Ia limite ultime en deformation variant selon Ie rapport des contraintes 
principales, Ec est le module tangent initial (module de Young) et crcu est Ia 
resistance en compression selon l'enveloppe definie a !'equation [39]. La figure 5 
illustre cette courbe (famille de courbes) valide jusqu'a Ia rupture. Le module tangent 
E est donne par Ia relation suivante (E = dcr/dE) : 
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E = 
[42] 

Le coefficient de Poisson pour des niveaux de compression inferieurs a 75% de 
Ia limite ultime demeure a peu pres inchange mais augmente pour des niveaux 
superieurs a 75%. Le modele suivant est utilise pour definir v: 

v = Vo + (0.5- vo) + {0min)2 
(1-a) 

O"cu 

[43] 

oil O"min est Ia contrainte principale Ia plus faible et v0 le coefficient de Poisson 
initial. 

- f~ 

b 

Deformation E 
en compression 

(Fig. 7) 

Figure 5. Courbe contrainte-deformation du beton 

4.2.3 Loi de comportement en traction avant rupture 

Le module de Young pour un beton en traction est defini par le module secant 
Ec initial defini precedemment. II y a proportionnalite directe en cr et e en traction 
jusqu'a Ia rupture (Fig. 6). Le coefficient de Poisson est defini par !'equation [43]. 

4.2.4 Loi de comportement en compression apres rupture 

Lorsque !'on detecte en un point qu'il y a rupture en compression, nous 
considerons que tout le Mton en compression rupture, i.e. qu'il n'y a plus de 
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possibilite de developper des efforts dans aucune direction a ce point; ceci est 
conforme aux observations experimentales. Dans ce cas, le module de Young et le 
coefficient de Poisson sont mis a zero et le cisaillement G a Ia valeur minimale 
definie par (shear retention factor) : 

G . _ 0.1 Ec 
mm- 2(1 +Yo) 

[44] 

L'etat de contraintes present a Ia rupture est graduellement reduit (strain 
softening) tel qu'illustre sur Ia figure 5 (les contraintes dans les deux directions sont 
dirninuees). 

ecr e so 

Figure 6. Courbe contrainte-deformation du be ton non arme en traction 

O'stcr Plastification de 

dechargement-chargement 

La deformation moyenne 
atteint Ia deformation de 

d 

e STcr e STy ey em 

Figure 7. Courbe contrainte-deformation du beton arme en traction 
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La branche descendante en compression apres rupture est consideree lineaire. Le 
point a correspond a Ia limite de rupture et le point b correspond aux coordonnees 
suivantes: 

... _ 2Ec Ecu > 5" . ... _ 2Ec Ecu > 5" c.c max - - c.cu , LC max - - c.cu 
Esec Esec 

Lorsque l'on se situe sur Ia branche descendante a-b de Ia figure 5 (apres 
rupture), il est admis que si un dechargement survient en cours de resolution, celui-ci 
suit Ia droite reliant le point c de Ia figure 5 au point situe sur Ia droite a-b juste 
avant dechargement. Le point c est defini par : 

~f - 0 1 ~ · "f - " - 1.1 O"cu U - • UCU , (.... - LCU -

Ec 
La validite de ce modele a ete corroboree par des tests experimentaux [MAS 90b]. 

4.2.5 Loi de comportement en traction apres rupture 

Le comportement post-rupture en traction presenre iciest valide autant pour les 
Mtons armes que ceux non armes. Le modele tient compte du radoucissement en 
tension du a l'ouverture des fissures et du raidissement en tension entre les fissures 
du a Ia presence de l'armature. La figure 6 illustre la courbe representant le 
radoucissement pour un beton non arme et Ia figure 7 illustre Ia courbe contrainte­
deformation decrivant Ia contribution moyenne du Mton lorsque l'armature est 
presente. Cette courbe n'est pas unique et varie en fonction du ratio d'armature et de 
l'orientation des fissures par rapport a l'armature [MAS 90a]. 

Le module de cisaillement est progressivement roouit egalement a l'aide de Ia 
relation suivante lorsqu'il y a une seule fissure : 

Gcr = ~2 (~ + 1) ~ Gmin [45] 

oii O"cr est Ia contrainte de rupture en traction et E2 le module tangent dans Ia 
direction parallele a Ia fissure. S'il existe deux fissures orthogonales au meme point, 
alors Gcr = Gmin· De meme, lorsque Ia contrainte de traction perpendiculaire a Ia 
fissure atteint zero a Ia fin de Ia courbe de Ia figure 7, Ia fissure est consideree 
ouverte pleinement et Gcr = Gmin· 

4.2.6 Discretisation de /'armature 

Comme mentionne precedemment, les barres d'armature sont representees par 
des couches d'epaisseur equivalente. Chaque couche a un comportement uniaxial dans 
Ia direction des barres d'armature considerees et suit Ia loi de comportement de l'acier, 
decrite a Ia sous-section 4.1. L'orientation de I' action de l'armature se fait par rapport 
a I' axe x du repere co-rotationnel et ne change pas en cours de chargement. 
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4.3 Goujons 

Lorsque !'on utilise des goujons a !'interface acier-beton pour simuler une action 
composite totale. nous devons introduire une loi de comportement selon les 
directions tangentielle et normale. Comme mentionne precedemment a Ia sous­
section 3.2, nous avons adopte un comportement independant selon Ia direction 
normale par rapport a Ia direction tangentielle. Dans Ia direction normale, Ia rigidite 
axiale et Ia contrainte uniaxiale suivent Ia loi classique de Ia plasticite : 

[46] 

ou cr1 est Ia contrainte dans Ia configuration C1, ET le module tangent de Ia courbe 
contrainte-deformation uniaxiale, L Ia longueur du goujon et <un> les deplacements 
axiaux dans le repere co-rotationnel entre cl et c 2. Le module tangent sert a evaluer 
Ia rigidite tangente de Ia matrice [kT] : 

kn = ETAs 
L [47] 

ou As est l'aire du goujon. Dans Ia direction tangentielle, nous utilisons Ia loi de 
comportement suivante [YAM 68] : 

Q =a (1 - e-lrf) [48] 

ou a et b sont des constantes obtenues d'un test experimental et y est le deplacement 
relatif entre les deux extremites du goujon : 

[49] 

Les quantites v1, WJ et vz, wz sont les deplacements aux noeuds de !'element L2 
dans le repere co-rotationnel entre cO et c2. 

Les constantes a et b sont obtenues d'une courbe experimentale en choisissant 
deux points notes (QJ, Yl) et (Qz, yz) avec Y2 = 2yl : 

a = (QI)2 . b = _L In { QI } [50] 
2 Q1 - Qz ' Yl Q1 - Q2 

A !'aide des relations empiriques suivantes [OLL 71] : 

..9_ = ( 1 - e·0·
709

Yf
15 

; Qu = 0.5 Asc V f 'c Ec ~ fu As 
Qu 

[51] 

nous pouvons obtenir les valeurs de Q1, Qz et Y2 pour calculer les constantes a et 
b. Ces equations sont valides pour L ~ 4d ou d est le diametre des goujons. Dans 
!'equation [51] fu est Ia limite de rupture de l'acier etAs l'aire du goujon. 

A partir de Ia relation [48], nous pouvons obtenir le module tangent: 

kt = dQ = ab e-by 

dy 
[52] 



Renforcement des ponts 3 3 7 

Ce module tangent, de meme que Ia force de cisaillement agissent dans une 
direction tangente resultante dans le plan y-z. II faut done etablir selon les axes y et 
z, Ia portion de Ia force Q agissant dans chaque direction. Nous utilisons Ia relation 
de proportionnalite suivante pour etablir cette relation : 

l!.v = fty 
l!.w ftz [53] 

ou !!. v et !!. w sont les deplacements relatifs entre les noeuds 1 et 2, entre les 
configurations cl et c2, et fty et ftz Ies forces tangentielles selon les axes yet z 
dans le repere co-rotationnel. Connaissant l!.v et l!.w, ceci fixe Ia relation entre fty et 
ftz. 

[54] 

ou Q est obtenu de [48]. Ainsi, le residu et Ia matrice tangente s'ecrivent pour cet 
element: 

(fill~ = (fn fty ftz -fn ·fty ·ftz) ; {fn = As ern} [55] 

kn 0 0 ·kn 0 0 

kty 0 0 ·kty 0 

[K;] ktz 0 0 -ktz = 
kn 0 0 [56] 

sym. kty 0 

ktz 

4.4 Contact avec frottement 

Nous utiliserons les hypotheses suivantes pour etablir le modele constitutif pour 
le contact. 
1. L'interface est traite comme un milieu orthotrope, c'est-a-dire que Ie modele 

constitutif est independant selon Ia norm ale et Ia tangente. 
2. Pour le plan tangent, le comportement est isotrope et suit Ia loi donnee par Ia 

relation [53]. 
3. Les variables cinematiques fondamentales sont les deplacements relatifs entre 

les deux points en contact et suivent Ia relation suivante : 

{d~} = {M} = {M"} + {!!.l} [57] 

ou l!.d est le deplacement relatif entre les noeuds et ce entre les configurations 
c1 et c2. 
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4. Selon Ia nonnale,lorsqu'il y a contact,le comportement est purement elastique 

(L1<l = o) et Ia contrainte est proportionnelle a un coefficient de penalisation. 

5. Dans Ia direction tangentielle, Ia contrainte elastique est proportionnelle au 
deplacement elastique tangent via un coefficient de penalite lorsque le contact 
est collant. 

6. L'ecoulement plastique dans Ia direction tangentielle est du type : 

L1cl = dA. aft ou ft est le critere de plasticite tangent. [58] 
- aQt 

7. Le changement d'etat (contact-separation) a !'interface ne depend que de Ia force 
nonnale ou du deplacement relatif nonnal L1dn. 

A partir de !'hypothese 3, nous obtenons !'equation suivante qui etablit Ia 
relation entre l'accroissement des forces et l'accroissement des deplacements relatifs : 

{s;- 1
} = {L1cr} = [Rep] {L1d} [59] 

[Rep] = [H"]- !- {v} (v) ; {v} = [H"] {~} 
h acr 

[60] 

h" = jaf)[H•] I~)+ JL ~ far)(cr} 
\acr \ acr <Jeq acreq \acr [61] 

La variable creq represente Ia contrainte effective de contact et kP le module 
plastique [YAM 90]. La demiere partie de !'equation [61] represente Ia variable liee a 
I'ecrouissage [YAM 90]. 

Selon les hypotheses 1 et 4, les relations constitutives peuvent etre etablies de 
fa<;on independante dans les directions nonnale et tangentielle. 

4.4.1 Direction normale 

Le critere de contact selon Ia nonnale s'ecrit en utilisant !'hypothese 7 : 

fn =On< 0 [62] 

c'est-a-dire que si Ia force nonnale est negative, il y a contact elastique. En utilisant 
Ia methode de penalite, et selon !'hypothese 4, le critere suivant est plutot utilise : 

_ ( }I A rl O I q, = ( q,/ + kn L1dn :5 0 
dn - dn + ilUrJ :5 :::) \ 

lgl ~ 0 

dn>O :::)/q,=O 

\ g = 0 

kn = 0 

kt = 0 [63] 

ou kn et kt sont les coefficients de penalisation selon n et t, et g les forces 
tangentielles. 



Renforcement des pants 339 

4.4.2 Direction tangentielle 

Le contact entre deux solides peut etre collant ou glissant. Le passage d'un etat a 
!'autre s'etablit selon le critere de plasticite tangentielle. 

[64] 

Par exemple, pour Ia loi classique de Coulomb on a : 

O'n < 0 [65] 

ou llO est le coefficient de frottement obtenu de tests experimentaux. II a ete 
demontre experimentalement [LAB 91] [RAB 88] que le coefficient ll diminue en 
fonction du deplacement relatif entre Ies interfaces acier-beton en contact. Un 
phenomene similaire a ete observe a l'interface d'autres materiaux [PLE 85]. Cette 
degradation peut etre attribuee a plusieurs phenomenes (deformation des asperites, 
vitesse de glissement, etc.). 

Plusieurs modeles ont ete proposes pour decrire ce phenomene [KLA 85] [PAN 
85] [PLE 85]. Le critere suivant a ete retenu [CUR 84): 

ft = IQ;d - lllcrn I ~ 0 ; ll = llo e-11 ; 11 = w l~dr II~~ I: [66] 

ou w est une constante dite de degradation et doit etre evaluee experimentalement ou 
par calibration numerique. La figure 8 illustre Ia difference entre le critere de 
Coulomb et celui de )'equation [66]. 

A partir de )'equation [66], nous pouvons etablir les relations [58] et [60] en 
sachant que : 

(g. I = --/(a.i + (O"tz)
2 

[67] 

ou O'ty et O'tz sont les forces tangentielles selon les directions y et z respectivement 
dans le repere co-rotationnel; 

I af ) _ af I a Ia. I ) ar I all ) 
\ acrt - a lcrd \ acrt + all \ acrt 

{~d!'} = d ~.,. 1~:t ; d ~.,. = dA (1 + ll w I~M II) 
[68] 

[69] 

Notons finalement que dans le cas ou il y a glissement, nous avons Ia relation 
suivante qui s'applique selon Ia direction tangente : 

(kt}g = kt (1 -~) 
kt + kt [70] 

ou kt est Ie coefficient de penalite avant glissement, (kt)g celui apres glissement 
obtenu de !'equation [60] et [61], et k1P = ck1. La variable c est un coefficient petit. 
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Si c = 0, il y a glissement parfait. Dans le cas contraire, le comportement est 
similaire a l'acier avec ecrouissage. L'introduction du module plastique a seulement 
pour but de stabiliser Ia resolution numerique si necessaire. 

v .s g 
c:: 
8 O"tmax 

Degradation 

Deplacement tangentiel a !'interface 

Figure 8. Loi de frottement a /'intetface 

5. Methode de resolution 

Les non-linearites rencontrees dans !'etude a Ia rupture des ponts sont de trois 
types, soit les non-linearites geometriques (grands deplacements, instabilite), les 
non-linearites materielles (acier, beton, frottement, goujon) et le contact (contact-
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separation). Etant donne Ia presence du contact et des fortes non-linearites 
geometriques, nous avons systematiquement utilise Ia methode de Newton-Raphson 
standard avec et sans facteur de sous-relaxation a : 

[71] 

ou !!;t les deplacements a !'iteration i entre Cl et ci. A cette demiere equation, nous 
ajoutons une equation auxiliaire correspondant a Ia methode de pilotage utilisee : 

f(ui, A.i) = 0 ; A.i+t = A.;+ .:1A.; [72] 

ou A. est le parametre de charge (eq. [2]). Le pilotage a ete fait soit en deplacement 
impose ou en longueur d'arc imposee. 

6. Validation du modele numerique 

Deux exemples sont presentes afin de demontrer Ia validite du modele numerique. 
La comparaison des resultats numeriques se fera par rapport a des resultats 
experimentaux disponibles dans Ia litterature. 

Le premier exemple consiste a etudier une poutre continue a section mixte (acier­
beton) agissant en action composite totale. L'interface est modelise a l'aide 
d'elements de goujons. Cet exemple permet de valider le modele sans contact. 

Le second exemple est un pont a echelle reduite constitue de deux poutres d'acier 
sur appuis simples ou deux conditions d'interface ont ete considerees : dalle 
simplement deposee sur les poutres d'acier et dalle simplement deposee puis 
renforcee a l'aide de boulons post-contraints. Les elements de contact ont ete utilises 
pour modeliser I' interface. La deuxieme condition d'interface a perm is de valider et de 
calibrer Ia modele de frottement avec degradation. 

Notons que le comportement de plusieurs autres types de pont a ete simule [LIN 
91]. D'excellents resultats ont ete obtenus avec le modele. 

6.1 Poutre composite continue en portee double 

La figure 9 illustre Ia geometrie de Ia poutre testee experimentalement par [YAM 
72]. Cette poutre continue a deux portees egales a ete chargee avec deux charges 
d'intensite egale a mi-portee. La poutre d'acier en I a une hauteur de 152 mm et les 
ailes ont une largeur de 76 mm. Deux rangees de goujons de dimensions 9x50 mm 
sont uniformement espaces a 146 mm le long de Ia poutre. La charge ultime 
mesuree en laboratoire est de 150 kN. La rupture de Ia poutre a ete provoquee par Ia 
ruine en cisaillement des goujons, suivie par Ia rupture du beton en compression sur 
one des portees. La tableau 1 donne les proprietes mecaniques des differentes 
composantes. 

La poutre composite a ete modelisee en tenant compte de Ia double symetrie. La 
figure 9 illustre le maillage de cette poutre. Un total de 160 elements a ete utilise. 

La figure 10 illustre pour le test experimental et le test numerique, Ia deformee 
de Ia poutre et les deformations axiales dans Ia poutre d'acier a Ia fibre inferieure a 
une charge de 121 kN (les resultats sont presentes en unites imperiales). Nous 
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observons une tres bonne correlation entre les tests experimentaux et numeriques. Le 
modele numerique a predit une charge ultime de 144.3 kN, soit une difference de 3% 
par rapport au test experimental (150.2 kN). La charge ultime numerique correspond 
au demier palier de chargement au Ia convergence a pu etre obtenue. 

21 elements de goujons 
le long de Ia portee 

8 x 2 elements de coque par groupe sur Ia section 
10 groupes le long de Ia portee 

Figure 9. Poutre deportee double 

Acier 

fv =300 MPa fc = 47.6 

Es = 20400 MPa Ec= 30400 
-
h = 0.005 (ecrouissage) ft = 2.3 

a=48 kN {Eq.[50] Ecu = 0.0027 

b =2.9 (1/mm) Eq.[50] v0 = 0.2 

[mm] 

Beton 

MPa 

MPa 

MPa 

(estime) 

Tableau 1. Proprietes des materiaux pour Ia poutre continue deportee double 
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P = 12.2 tonnes P = 12.2 tonncs 

~Distance d" '"pport ga.che (pi' 
5.5 11.0 16.5 22.0 

§ -0.4~~~~---+----~----~---l~---r----~r---i 
·x 
~ -0.61---~"----l-~"'Yf----+----+--'1.\---l-----:3·-----i -'<I> 
0 -0.81---+___J~I0---1------f--+----or'flf"='--+---i 

-1.0 L _ _j __ --ilr:--o--::~R~e:':su~1ta;:;:;ts~n:u~m~e;;iri~q'::ue;:s;-f:--L-_J 
• Resu1tats experimentaux 

a) Deflexion de Ia poutre 

-o- Resultats numeriques l r""'rr---,r----;t • Resultats experimentaux 

~ E -2~~--+----+--~~~~---+----r---~--_, 
0 0 
- u ......., 

Distance du support gauche (pi) 

b) Deformation a Ia fibre inferieure de Ia poutre d'acier 

Note: 1 tonne= 9.95 kN, 1 po = 25.4 mm, 1 pi= 304 mm 

Figure 10. Resultats pour Ia poutre continu deportee double 

6.2 Pont avec dalle simplement deposee 

Plusieurs tests experimcntaux ont ete effectues sur un pont a echelle reduite, 
constitue de deux poutres d'acier W310x21 et d'une dalle de beton de 100 mm 
d'epaisseur (fig. 11). Ces tests avaient pour buts: de demontrer le role benefique du 
frottement pour Ia stabilisation des poutres contre le deversement, de tester une me­
thode de renforcement, et d'obtenir des resultats pour Ia calibration d'un modele 
d'elements finis. 
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14-------5000 ------+1:1 
a) Elevation [mm] 

p 

b) Section transversale [mm] 

le long de Ia poutre 

12 X 2 elements de coque/groupe sur Ia section 
20 groupes le long de 1a portee 

c) Maillage 

Figure 11. Pont d eche/le reduite 
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Deux tests numeriques ont ete effectues, correspondant a deux conditions 
d'interface acier-beton differentes. Dans les deux cas, les proprietes des materiaux et 
les dimensions des composantes du pont sont les memes. Le tableau 2 foumit les 
proprietes des materiaux utilises. 

Acier Beton 

fv = 335 MPa (ooutre) fc= 35 MPa 

=400 MPa (armature) ft = 3 MPa 

Es= 200000 MPa Ec= 30000 MPa 
-
h = 0.005 ( ecrouissage) Ecu = 0.0027 

Vo = 0.2 

Tableau 2.Proprietes des materiaux dupont de Ia figure 11 

Dans les deux tests, des elements de contact ont ete utilises. La seule difference 
est que dans le cas du pont renforce, des elements de barre soot introduits afin 
d'induire Ia post-contrainte. Ces elements rendent solidaires en partie les poutres et Ia 
dalle avant le debut du chargement. Les rigidites initiates pour les elements de 
contact etaient de 108 pour kn et loS pour kt. Apres separation et apres l'amorce du 
glissement, les parametres Cn et Ct (Eq. [70]) etaient de 10-6 et 10-4 respectivement. 
Le coefficient de frottement initiate utilise est de 0.5 [RAB 88] [LAB 91]. Le facteur 
de degradation rode l'equation [66] depend des proprietes de l'interface. Base sur les 
resultats de [LAB 91] et apres quelques tests numeriques, ce coefficient a ete fixe a 
0.1. 

Dans les deux cas, nous avons exploite Ia symetrie longitudinate du pont lors de 
Ia discn5tisation, etant donne que le chargement est symetrique par rapport a Ia demi­
portee. Nous n'avons pas exploite Ia double symetrie afin de permettre le dever­
sement d'une seule poutre s'il y a lieu. La figure llc) illustre le maillage utilise 
(480 elements). 

6.2.1 Resultats pour /e pont non renjorce 

Nous avons etudie dans un premier temps le pont avec la dalle simplement 
deposee avec un coefficient de frottement nul (JlO = 0), afin de demontrer l'effet 
stabilisateur du frottement dalle-poutre. La figure 12 illustre les resultats numeriques 
et experimentaux pour les deplacements transversaux et lateraux. La charge ultime 
obtenue des tests experimentaux est de 122 kN ators que celle prooite par le modele 
numerique est de 82 kN. La rupture obtenue par le modele numerique est le 
deversement d'une poutre dans le domaine elasto-plastique. 
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La courbe marquee par des carn~s blancs illustre les deplacements transversaux 
des ailes superieures et inferieures de Ia section a Ia mi-portee dupont. II y a rotation 
de Ia section correspondant au deversement. Aucune rotation similaire n'a ete 
observee pour les tests experimentaux. 

150 

30 
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Figure 12. Resultats pour le pont non renforce (J.l. = 0). 

Dans le deuxieme test, nous avons utilise un coefficient de frottement flO= 0.5. 
Le modele de Coulomb a ete utilise (ro = 0). La figure 13 illustre Ia courbe charge­
deplacement verticale d'une des poutres a Ia mi-portee et le glissement mesure aux 
appuis. La charge ultime obtenue numeriquement est de 117 kN, soit 97% de Ia 
charge ultime experimentale. Le mode de rupture est Ia plastification de Ia section 
d'acier. 

Dans cet exemple, le frottement develop¢ a !'interface n'agit que pour stabiliser 
Ia poutre contre le deversement et permet ainsi !'augmentation de Ia charge ultime 
(82 kN versus 117 kN). Aucune action composite entre les poutres et Ia dalle n'a pu 
etre developpee. II a ete observe lors de Ia modelisation numerique qu'au fur et a 
mesure que le chargement augmentait sur le pont, une grande partie de !'interface 
acier-beton perdait contact. Seule une petite zone sous les charges demeurait en 
contact, favorisant ainsi Ia stabilisation des poutres contre le renversement. D'autres 
comparaisons ont ete effectuees sur ces tests et sont disponibles dans [LIN 93]. 
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6.2.2 Resultats pour le pont renforce 
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Figure 13. Resultats pour le pont non-renforce (Jl = 0.5, w = 0.0) 
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D'aprcs Ies observations experimentales et numeriques sur le pont non renforce 
[DIO 91] [LIN 93]la zone de contact acier-beton est tres rectuite, du au decollement 
de Ia dalle en cours de chargement. Afin de mobiliser le frottement a !'interface acier­
beton pour developper une action composite partielle, le pont a echelle rectuite a ete 
renforce a !'aide de boulons post-contraints places a travers de Ia dalle de Mton et de 
!'aile superieure des poutres d'acier [DIO 91]. 

Un total de 20 boulons a haute resistance a ete utilise. La post-contrainte induite 
etait de 320 MPa etles boulons avaient 12.5 mm de diametre et Ia longueur etait de 
100 mm. La charge ultime experimentale est de 182 kN et Ie mode de rupture 
observe est Ia plastification des poutres d'acier. 

Le maillage pour ce test est le meme que celui utilise precectemment. Vingt 
elements de barre ont ete introduits pour induire Ia post-contrainte avant le debut du 
chargement. 

Deux cas ont ete consideres lors des tests numeriques. Nous avons utilise Ie 
modele de Coulomb avec 110 = 0.5 et le modele avec degradation ou w = 0.1 et 110 = 
0.5. Dans ce dernier cas, Ia charge de rupture obtenue est de 173 kN, soit 5% 
inferieure a Ia charge ultime obtenue du test experimental. Dans le premier cas, nous 
avons obtenu une charge de rupture superieure a celle experimentale. 

La figure 14 illustre les courbes charge-deplacement a Ia mi-portee pour le test 
experimental (points noirs), le test numerique avec degradation (points blancs) et le 
test numerique sans degradation des surfaces (carres blancs). II est clair, d'apres cette 
figure, que lorsqu'il y a presence de boulons post-contraints qui augmentent Ia 
surface de contact, Ie modele avec degradation des surfaces doit etre utilise pour 
predire le comportement du pont. 
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Figure 14. Cow·be charge-deplacement dupont renforce. 
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Dans le cas dupont non renforce, aucune difference n'a ete observee lorsque !'on 
utilise le modele de Coulomb ou le modele avec degradation. Ceci est dO au fait que 
les surfaces en contact sont tres petites et localisees et de plus, le frottement 
mobilise ne permet pas de developper une action composite partielle : aucune force 
de frottement n'est developpee dans le sens de Ia portee du pont 

Dans le cas du pont renforce, des forces de frottement ont ete developpees dans 
l'axe du pont localement autour des zones oil les boulons post-contraints ont ete 
installes. Ce frottement a permis de developper une action composite partielle, en 
plus de stabiliser les poutres contre le deversement. Ainsi, Ia charge ultime a pu etre 
augmentee de 117 kN a 173 kN lorsque !'on utilise des boulons post-contraints. 

7. Etude parametrique sur le renforcement 

Afin de mettre en evidence les differents parametres influen~ant Ia capacite ultime 
de ponts initialement non-composites renforces a !'aide de boulons post-contraints, 
nous avons effectue une etude parametrique. Cette technique de renforcement peut 
etre utilisee pour renforcer des ponts existants oil Ia dalle de beton repose 
simplement sur des poutres d'acier et qui ont une capacite ultime trop faible pour 
supporter les charges routieres actuelles. Ces ponts ont ete construits il y a une 
quarantaine d'annees. 

Les principaux parametres etudies sont le nombre de boulons post-contraints, le 
niveau de Ia post-contrainte et le type de chargement. Le pont utilise pour !'etude de 
ces parametres est celui de Ia figure 11, so it le pont a echelle reduite. Les proprietes 
mecaniques sont donnees au tableau 2. 

Afin de comparer les resultats, nous utilisons un parametre d'efficacite du 
renforcement, defmi par : 

Re = Pur - Puu X 100 
Puu 

oil Pur est Ia charge ultime dupont renforce par les boulons et Puu Ia charge ultime 
du pont non renforce. 

7.1 Nombre de boulons post-contraints 

Le nombre de boulons post-contraints considere par poutre etait 0, 6, 10 et 20. 
Ces bou1ons de 12.5 mm de diametre etaient uniformement distribues sur chaque 
poutre du pont. La post-contrainte dans les boulons etait de 320 MPa. Les modeles 
sont identifies par NRo, NR6, NR 10 et NR2o respectivement. Dans ce cas, nous 
comparerons les resultats avec le pont parfaitement composite, oil 40 elements de 
goujon de 12.5 mm de diametre ont ete utilises (identifies par ~0). Le modele de 
frottement avec degradation a ete utilise a !'interface oil f..lO = 0.5 et ro = 0.1. 

La mode de rupture du pont non renforce est le deversement elasto-plastique, 
alors que pour les ponts renforces le mode de rupture est Ia plastification de Ia 
section d'acier en flexion. 

Le tableau 3 presente les resultats obtenus numeriquement. Nous remarquons que 
I'augmentation de Ia charge de rupture n'est pas proportionnelle au nombre de 
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boulons post-contraints utilises. L'utilisation de 20 boulons n'augmente pas 
significativement Ia capacite ultime dupont par rapport au pont avec 10 boulons. 
Ceci est important, etant donne le coOt d'installation sur place des boulons : pour le 
double du coOt d'installation, l'augmentation de Ia capacite ultime n'est que de 7%. 

La capacite ultime obtenue avec 40 goujons correspond a Ia limite superieure qui 
peut etre obtenue pour ce pont (action composite totale). Nous remarquons qu'il y a 
un gain de 15,0% de capacite ultime pour le modele NR4o par rapport au modele 
NRw et de 11% par rapport au modele NR2o-

Modele nombre de Pu[kNJ mode de Re(%) 
boulons rupture 

NRo 0 112 -
deversement 

NR6 6 144 flexion 29 

NR10 
10 166 flexion 48 

NR2o 20 173 flexion 55 
NR40 40 192 flexion 71 

Tableau 3. Effet du nombre de boulons post-contraints 

7.2 Niveau de post-contrainte 
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"-' 

0 ~0------2~5~----~5~0------~75~----~100 
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Figure 15. Efficacite du renforcement enfonction du niveau de post-contrainte. 

Afin d'etudier l'effet du niveau de Ia post-contrainte dans les boulons, le meme 
modele que precedemment a ete utilise. Trois niveaux ont ete consideres : 0, 50 et 
100% de Ia post-contrainte precedente (320 MPa). Dans le cas ou Ia post-contrainte 
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est nulle, les boulons ne font que maintenir en contact Ia dalle de beton et les 
poutres d'acier. Cependant, en cours de chargement, dO aux non-linearites 
geometriques, une contrainte axiale peut etre induite dans les boulons. Nous avons 
utilise respectivement 6, 10 et 20 boulons post-contraints pour les trois niveaux de 
precontrainte enumeres precedemment. La figure 15 montre le pararnetre Re en 
fonction des variables precedentes. 

L'efficacite du renforcement augmente avec le niveau de post-contrainte induit 
dans les boulons. L'efficacite du renforcement est faible pour le cas avec 6 boulons 
pour 0 et 50% de post-contrainte, car nous avons obtenu un mode de rupture par 
flambage local de l'aile superieure d'une des poutres d'acier. Egalement, les boulons 
post-contraints ont plastifie. 

7.3 Type de chargement 

Le mode de chargement considere jusqu'a maintenant etait deux charges 
concentrees placees symetriquement sur le pont. Nous avons considere dans Ia 
presente etude, six charges d'intensite egale uniformement reparties le long de Ia 
portee du pont. Dans un cas, nous avons localise ces charges sur Ia ligne centrale du 
pont et dans un autre cas, les charges etaient excentrees a une distance de b/2 par 
rapport au bord du pont ou b est 1a demi-largeur de 1a dalle de beton. 

Le renforcement considere est de 0, 6 et 10 boulons post-contraints a 320 MPa 
pour le chargement centre et 0 et 10 boulons pour celui excentre. 

La figure 16a) illustre le moment maximum develop¢ a Ia section centrale pour 
le cas ou il y a deux charges et six charges reparties sur le pont. En general, le 
chargement distribue permet de developper un moment ultime superieur par rapport 
au cas ou il n'y a que deux charges. Ceci est dO au fait que les charges distribuees 
permettent de developper des forces de frottement d'une maniere plus uniforme le 
long des poutres. De meme, il a ete observe que Ia plupart des boulons post­
contraints ont plastifie pour le cas avec deux charges, alors que seulement deux 
boulons ont plastifie pour le cas des six charges distribuees. 

La figure 16b) montre les resultats pour deux charges concentriques et 
excentriques. Dans le cas ou il n'y a pas de boulons, Ia rupture survient par 
deversement elastique lorsque le chargement est excentrique. Dans le cas ou il y a 10 
boulons post-contraints, le comportement ne differe pas beaucoup par rapport au 
chargement concentrique. 

8. Conclusions 

En se basant sur Ia comparaison des resultats numeriques avec des resultats 
experimentaux, nous concluons : 

que le modele aux elements finis propose est adequat pour predire le 
comportement a l'ultime de ponts non composites et composites; 

• que lorsque nous utilisons des elements de contact en presence de boulons post­
contraints, il est primordial d'utiliser un modele de frottement avec degradation 
pour eviter de surestimer Ia capacite ultime des ponts; 

• que le frottement a !'interface acier-beton pour les ponts non-composites est 
generalement suffisant pour stabiliser les poutres contre le deversement 
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transversal. Ceci n'est pas necessairement valable lorsque les poutres sont tres 
elancees [LIN 93]. 

360 

---E 
' 
~ 300 
'-' 
<!) 

'§ 240 .::: 
<!) 
u 
.::: 
.9 180 ti 
<!) 

"' s Charge 
~ 

c 
<!) 

2 pts 6 pts 
-o- ....- 10 boulons 

E 
0 -<>- -+- 6 boulons 

::E -b- ....., Pas de boulons 

20 40 60 80 100 120 140 
Deflexion a mi-portee (mm) 

a) 2 et 6 poinls de chargemenl 

300 

E' 
~ 250 
'-' 
<!) 

til 
.b 200 Chargement .::: 
<!) 
u excentre .::: 
.9 150 rlb ti 
<!) 

"' s 100 ~ ... l-2b --l .::: 
<!) Concentr. excentr. E 
0 [] •I 10 boulons ::E 

A .. Pas de boulons 

0 
20 40 60 80 100 120 140 

Deflexion a mi-portee (mm) 

b) Charges concentriques e/ excentriques 

Figure 16. Moment versus deflexion d mi-portee pour differents cas de 
chargement. 



Rcnforcement des ponts 353 

En nous basant sur !'etude parametrique de l'efficacite du renforcement de ponts 
non-composites, nous concluons: 

• que Ia presence de boulons post-contraints augmente en tout temps Ia capacite 
ultimc de ponts initialement non composites; 
que pour un pont non renforce donne, I'efficacite du renforcement depend du 
nombre de boulons utilises et de l'intcnsite de Ia precontrainte. L'etude a 
ctemontre qu'il existe un nombre optimal de boulons lorsque !'on considere les 
coOts d'installation de ceux-ci; 

• que l'efficacite du renforcement est influencee par Ia position des charges et le 
type de chargement. Une plus grande efficacite est atteinte pour les ponts charges 
uniformement dans Ia direction longitudinale; 

Plusieurs parametres restent a etudier, dont entre autres l'effet des chargements 
cycliques sur ce type de ponts. Cependant, dans le contexte ou un pont est trop 
faible pour supporter les charges actuelles sur le reseau routier, le mode de 
renforcement propose demeure une alternative valable pour augmenter Ia duree de vic 
d'un pont existant de dix a quinze ans avant son rem placement. 
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