Application de la MEF pour 1'évaluation
et 1'étude du renforcement des ponts

du type dalle de béton

sur poutres d'acier

Mario Fafard* — Jian Jun Lin* — Bruno Massicotte **
Denis Beaulieu*

*Département de génie civil
Université Laval
Québec , Québec
Canada G1K 7P4

**Département de génie civil
Ecole Polytechnique de Montréal
Montréal, Québec

Canada H3C 3A7

RESUME. Afin de prédire la capacité ultime de ponts constitués d'une dalle de béton sur des
poutres d'acier, nous présentons un modéle d'éléments finis qui permet de modéliser la
dalle de béton, les poutres d'acier, et l'interface acier-béton. Dans les deux premiers cas,
nous ulilisons un élément de coque triangulaire a six noeuds (DLTP). Une loi de
comportement hypo-élastique qui tient compte de la fissuration et du raidissement en
lension est utilisée pour modéliser le béton. Pour lacier, nous utilisons un modéle
élastique-parfaitement plastique. L'interface béton-acier est représenté par un élément de
contact avec une loi de frottement avec dégradation des surfaces, ou par un élément de
goujon lorsque laction composite est totale. Le modéle a été validé avec des tests
expérimentaux. Dans le but d'étudier une technique de renforcement utilisant des boulons
post-conlraints, une élude paramélrique a é1é effectude.

ABSTRACT. In order to predict the 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 hypoelastic 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
experimental tests. In order to study a strengthening technique using post-stressed bolts,
a paramelric study was carried out.
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1. Introduction

En Amérique du Nord, il s'est construit dans les années 50 des ponts de courte et
moyenne portées ol la dalle de béton repose simplement sur des poutres d'acier sans
aucune liaison mécanique entre ces deux éléments (Fig. 1a). Di a ce mode de
construction, et dans le cas hypothétique ou il n'y a que des efforts de flexion, la
dalle de béton et la poutre d'acier résistent aux efforts selon leur rigidité flexionnelle
relative (Fig. 1c). Ce mode de construction limite donc la capacité portante de ce
type de ponts par rapport a un pont oll une action composite totale peut étre
développée (Fig. 1b). En fait, les ponts non-composites possedent une réserve de
résistance qui pourrait tre mobilisée si ces ponts devenaient composites.

Afin de tenir compte de 'augmentation du volume du trafic routier et des charges
1égales circulant sur les routes et autoroutes, les charges de conception actuelles sont
treés différentes des charges de conception des années 50. A titre d'exemple, au
Québec, te poids du camion normalisé utilisé aujourd'hui est de 660 kN alors qu'il
était de 215 kN dans les années 50.

/Dalle de béton N

S S SIS S S A 2 & ‘Tr’,\ ----------------- o e
Aucun goujon ﬂ : Goujons
]~~~ Poutres d'acier /: ;i

a) Pont non-composite b) Pont composite

Traction , Compression Traction, Compression

é% ,_é?

Action composite nulle  Action composite totale

c) Distribution des déformations axiales sur la section

Figure 1. Pont a section mixte acier-béton
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Pour tenir compte de cette réalité, les ingénieurs doivent évaluer la capacité
portante des ponts construits il y a une quarantaine d'années, afin de vérifier s'ils
peuvent supporter le trafic routier actuel. Deux décisions peuvent &tre prises dés que
l'ingénieur a identifié un pont trop faible soit limiter le tonnage admissible sur
celui-ci ou encore, renforcer le pont afin d'augmenter sa capacité portante.

La détermination de la capacité ultime d'un pont se base sur le calcul aux états
limites. Cette méthode nécessite la connaissance de la charge qui amene la rupture du
pont, Les méthodes de calcul utilisées actuellement se basent sur des modeles
simplifiés, le plus souvent bidimensionnels, ce qui aménent une sous-estimation de
la capacité réelle.

Cet article présente un modele tridimensionnel non linéaire basé sur la méthode
des éléments finis pour la détermination de la capacité ultime des ponts existants. De
méme, nous présentons une technique de renforcement simple qui permet
d'augmenter la capacité ultime des ponts non composites. Cette technique consiste a
placer localement des boulons post-contraints au travers de la dalle de béton et de
l'aile supérieure des poutres d'acier afin de mobiliser le frottement dalle-poutre d'acier
pour développer une action composite partielle.

La dalle de béton et les poutres d'acier sont discrétisées avec des éléments de
coque plate triangulaire 2 six noeuds DLTP [DHA 86}, [FAF 89]. Cet élément est
construit par la superposition d'un élément de plaque mince DKTP (élément de type
Kirchhoff discret [BAT 90]) et d'un élément de membrane LST (Linear Strain
Triangle).

Nous utilisons une formulation lagrangienne actualisée pour tenir compte des
non-linéarités géométriques. Le modele constitutif pour représenter le comportement
du béton est du type hypo-élastique qui tient compte de la fissuration, du
raidissement en tension (tension stiffening) et du radoucissement des contraintes
(strain softening) dans la direction orthogonale aux fissures [MAS 90a]. L'armature
est représentée par des couches d'acier d'épaisseur équivalente ayant un comportement
unidirectionnel. La loi constitutive de l'acier d'armature et des poutres d'acier est
basée sur le modele classique élastique-parfaitement plastique. _

Afin de tenir compte de l'interface acier-béton, nous utilisons un élément de
contact en petits déplacements relatifs (€l€ément 2 deux noeuds). L'hypothese des
petits déplacements relatifs est justifiée par le fait que le déplacement relatif entre
deux points initialement vis-a-vis demeure petit tout au long du processus de
chargement.

Il a ét€ démontré expérimentalement [LAB 91] [RAB 88] que la loi classique de
Coulomb pour représenter le frottement est inefficace pour simuler le comportement
de l'interface acier-béton lorsque le glissement est amorcé; il y a une détérioration de
la surface entrainant une perte de résistance. Afin de tenir compte de ce phénomene,
le frottement a été modélisée avec une 10i du type dégradation [CUR 84] [PLE 85]
qui tient compte du facteur irréversible du frottement, de la contrainte normale, du
niveau de déplacement relatif, de la contrainte tangentielle et d'un facteur
d'ajustement qui doit &tre obtenu expérimentalement,

Dans le cas oll un pont a été construit avec des goujons pour obtenir une action
composite totale, ceux-ci sont modélisés a I'aide d'un élément de cisaillement ol la
loi de comportement est basée sur la relation cisaillement-déplacement proposée par
[YAM 68].
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Afin de valider le modele numérique, des comparaisons seront effectuées avec des
tests expérimentaux. Nous utiliserons les résultats publiés par [YAM 72] sur une
poutre continue & deux portées. Cette poutre a ét€ construite avec des connecteurs de
cisaillement permettant de développer une action composite totale. Cette
comparaison permettra de valider le modele sans élément de contact.

Nous présenterons une comparaison avec des tests effectués A I'Université Laval
{DIO 91] sur un pont sans connecteurs de cisaillement (non-composite) et sur un
pont initialement non-composite et renforcé a l'aide de la technique des boulons
post-contraints. Ce dernier test nous permettra, en outre, de démontrer I'importance
d'utiliser un modele de frottement qui tient compte de la dégradation des surfaces.

Etant donné que la technique de renforcement proposée de ponts existants est peu
connue, nous terminons l'article par la présentation d'une étude paramétrique qui
permet de dégager quelques tendances pour établir un choix optimal du nombre de
boulons et du niveau de précontrainte.

2, Forme variationnelle en description lagrangienne actualisée
2.1 Equations générales

La forme variationnelle permettant d'établir I'équilibre de la structure peut étre
écrite sous la forme suivante ;

W(u. S.A)=Wa (g, 8)+ Wo (. 8)+ Wi (u, 8)- Wex (A) ]

oll W, et Wy, sont les formes variationnelles liées au travail virtuel interne des
poutres d'acier et de la dalle de béton respectivement, W est la forme variationnelle
reliéc au travail virtuel a l'interface acier-béton qui permet le couplage entre W, et

Wh. et Wex; est le travail virtuel externe. Les vecteurs U €t S sont les déplacements
et les contraintes dans chaque partie de la structure et A est un facteur de charge qui
multiplie un chargement de référence {F} appliqué sur la structure :

Weu = A {U*) (F) 2]

Dans I'équation [2], <U*> représente les déplacements virtuels de la structure
entiere.

Etant donné les non-linéarités préscntes dans la modélisation du comportement
des ponts, nous utilisons le processus itératif de résolution du type Newton-Raphson
pour obtenir la solution. Correspondant 2 la forme variationnelle [1], nous pouvons
lui associer la variation de W qui permet de générer la matrice tangente :

AW = AW, (u, Ay, S} + AWy (u, Ay, S)+ AW (u, Au, §) (3]

Que ce soit pour la dalle de béton ou pour les poutres d'acier, le travail virtuel
interne s'écrit pour les corps orientés dans la configuration courante et dans un
systéme orthogonal local (Fig. 2) [FAF 89] :

W - J ([0 o] )av 4]
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ol [o ] est le tenseur de contraintes de Cauchy et [D*(] est le tenseur virtuel de
déformation pour un champ de déplacement virtuel <u* v* w*>. Le choix d'un
systtme de coordonnées orientées permet d'utiliser un élément fini simple en
superposant les effets de membrane et de flexion.

YA

=<y

Figure 2. Repére co-rotationnel

Afin d'introduire le point de vue algorithmique, nous indiquerons par la suite la
configuration connue C! avec I'historique des contraintes et les parametres liés aux
lois constitutives, et par C2 la configuration recherchée ou une approximation de
celle-ci. Ainsi, I'équation [4] peut se réécrire en formulation lagrangienne actualisée
a chaque pas de chargement (FLAP) :

wi = j tr ([E1][s?] ) dv (5]

2
ol [S; ] est le tenseur de contraintes de Piola-Kirchhoff (PK2) dans C2 par rapport a
Clet [E*1] le tenseur de déformation virtuel de Green-Lagrange :

[si]= (g [F))[E] [] 6" 61
[F]=1+[9—%3J [+

d X1

{7]
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6= (F [p A =1 ([F ] 7+ 7<)

fof =t viwh) 5 &) = i viz)

avec [F*] = {A*] et u = u* dans la matrice [A] de I'équation [7]. Sous I'hypothése des
petites déformations, nous pouvons facilement démontrer que :

[Fl=[R][U]=[R] ; det[F]~1 9]
[st]= [o?]=[R] [¢"] [R] [10]

ot [R] est la matrice de rotation entre C! et C2. En d'autres mots, lorsque I'on
attache un référentiel localement 3 un domaine, les contraintes de Cauchy se
confondent aux contraintes de PK2 localement (repere co-rotationnel). Ceci est la
base de la théorie des corps orientés en FLAP. 1l est facile d'évaluer la matrice [R]
pour un élément triangulaire plat. Cette matrice de transformation est fonction des
coordonnées X1 de la structure.

(8]

Les autres ‘quantités apparaissant dans [5] s'obtiennent par les relations
suivantes :

[s]= [o}] + st} = (w7 (&)
o ;—([F]T[F]- 1)

"ol [F] est évalué avec les déplacements uf calculés entre C! et 2,
Correspondant & {5] nous pouvons obtenir la variation de W (pour Wy et Wp) :

(11}

AW = J tr ([AE1}[S?] ) dv + J tr ( [E1) {AS]) aV* (12]

o] LT fae] o )
fas) = (7} ag); [ae] = L (as] (50 ") )

Finalement, le travail virtuel externe s'écrit pour un chargement indépendant des
déplacements ol {fy} et {fs} sont respectivement les charges volumique et de
contour :

Wex = Ll(u') {63} dv + Ll(u‘) {6}) ds [14]
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2.2 Forme variationnelle pour les coques plates

Il est possible dans le cas des corps minces d'utiliser le tenseur de Green-
Lagrange pour la partic membrane et la théorie linéaire, et le tenseur linéaire des
déformations correspondant pour la flexion. L'hypothese sous-jacente permettant
d'utiliser une forme linéaire pour la flexion en grandes rotations est que la flexion
prend place aprés les mouvements de corps rigide (ou inversement) et que les
rotations associées 2 la flexion sont petites [FRE 78] [AKO 87] [GUO 87] [FAF
87]. Ceci permet d'utiliser le m&éme champ de déformation qu'en flexion linéaire
géométrique. La matrice de rotation [R] permet de tenir compte des grandes rotations
entre Cl et C2,

Ainsi, les déformations entre C! et C2 s'écrivent :

(B2} = fem) + o) [15]
’ L (w0 Pvon)Pw.]
E
{em}={ Vi }+ L[,y w2 [16)
| vt 2
\ Uy + Vo Vey + Wox Wy, ’
Bxx
{X} = By .
Bxy+By.x 7]

La matrice de transformation est calculée avec les derniéres coordonnées actualisées
(correspondant A C1) permettant le passage du référentiel global au référentiel co-
rotationnel. Les tenseurs définis en [13] peuvent facilement étre obtenus de [15],
[16] et [17].

2.3 Forme variationnelle de !linterface

La forme variationnelle et sa variation associée 2 l'interface sont :

W= [ )+ copor

AW = L (7') {AL} ar [19]

W= (dn dy = (db) - (da ) est le déplacement relatif dans le repre local entre deux
points situés a l'interface béton-acier, L est un opérateur linéaire et CO sont les

(18]
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forces externes appliquées a l'interface (considérée nulle par la suite). Dans le cas du
contact en petit déplacement, L, s'écrit :

{L)= [xI{v) [20]
ot [x] est la matrice obtenue de 1a loi de comportement de l'interface.

Dans le cas ol le couplage entre la dalle de béton et les poutres d'acier se fait au
travers de connecteurs en cisaillement (goujons), I'opérateur L est fonction du

modele constitutif utilisé. Ce modele sera détaillé A la section 4.
3. Discrétisation par la méthode des éléments finis

3.1 Elément de coque DLTP

w3
ex3
ey3

3

0,1 B
a 3|923

(Rotation 6,)

(Coque plate DLTP)

Figure 3. Elément de coque DLTP
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L'élément DLTP [DHA 86] est construit par la superposition d'un élément de
plaque mince DKTP (Discrete Kirchhoff Triangle Plus) basée sur la théorie de
Kirchhoff discrete [BAT 90] et de I'élément de membrane quadratique en déplacement
LST (Linear Strain Triangle). Cet élément a été développé dans le but de bien
représenter le champ de déformation dans le cas oti la coque plate est sollicitée en
membrane. Strictement du point de vue flexion, il n'y a pas d'amélioration par
rapport A I'élément triangulaire A trois noeuds DKT [DHA 86]. Cependant, dans le
domaine des ponts oii I'dme des poutres en I est sollicitée en flexion dans son plan,
il est important d'utiliser un élément performant en membrane.

Pour compléter I'élément illustré a la figure 3, nous ajoutons une partie fictive
pour la rotation 0, afin de permettre le passage du repére global au repere co-
rotationnel.

Cet élément testé en théorie linéaire [DHA 86] et en théorie non linéaire [FAF
89], a donné de tres bons résultats. Nous présentons ici I'essentiel de la forme
discrete des équations [5] et [12).

Pour la partic membrane, nous utilisons les fonctions d'interpolation classique
du triangle a six noeuds données dans plusieurs ouvrages de référence [BAT 90].

{ } &) |

(No) = (N;00N200N3)
N = (0N 00N O .. )i fud = viowiow.)
N =(0 0N O ONy... )

(21]

Pour la flexion, nous utilisons les fonctions de 1'élément DKTP [BAT 90} [FAF
89] [DHA 86] :

{ﬁx (Hy
By (HY)
Notons que les déplacements wj apparaissant dans[21] et [22] sont les mé&mes.

Nous devons interpoler le déplacement w pour évaluer le tenseur de Green-Lagrange
[16]. A partir de [21] et [22] nous obtenons la forme discréte pour W :

{Wn} ; (W) = (Wl 01 By1 w2 ws 9x3...) [22]

= b [ o (lan e ) | o o N
o) - | "It @ ;v = j ") 24
| [25]

(Bl = [BY +[Bnl
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<NU-XI) 3=§.w aA,x1 (Na,)q)

[B] = (Nv.y) ; [Bu] = Y, Ay (Nay) [26]

a=u,v,w

(Nugi) + Now,) T (i Nay) + 3y (Nans))

a=u,v,w

ol a représente respectivement u, v et w (le signe X représente la somme de vecteurs
lignes et non une somme terme a terme)

(Han)

(27]

De méme, nous obtenons la forme discrete de AW (éq. [12]) & partir de [21] et [22] :

v = () [ o] T T T
+mjwmmmﬁmmwmﬁwmmMMma

wﬁﬂmWﬂMMWJ [28)

(1) j (o dr: 2] = J [Hale ; [H) - j 2lHald 29

-2 -b/2

<
™

????%

Sex Sxy r (30}

Sxy Syy I

(Nw 3]
L (Nuw,

Notons qu'il est possible d'utiliser une variante aux équations [23] et [28] en
FLAP que 1'on nomme FLAPI. Ces deux équations sont définies dans le repere co-
rotationnel et utilisent des quantités mesurées dans o par rapport a Cl. Toutes les
variables (déplacements et coordonnées) du repere global sont transformées dans le
repére co-rotationnel par une matrice de transformation [T(X1)] fonction de Xj.
Apres évaluation de [23] et [28], nous transportons ces quantités du repére co-
rotationnel au repere global :

W]
) :
; Nl =| [ [N
!
) |
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= (o {rind = (ORI (i) = (00} (RS [31]
w = (un) k] {aun) = (WA [ faun) = (u2) [ faus) 32)

ou <Un) et (AU ) sont les variables dans le repere global.
(Un) =<U1 Vi Wi 051 8y1 6,1 Uz V2 W2 Us >

Nous pouvons utiliser a la place de la matrice [Ty], fonction des dernieres
coordonnées actualisées X1 la matrice [T;] fonction de coordonnées Xi de la
configuration la plus actuelle en cours de résolution (configuration non équnhbrée)
Ainsi nous pouvons exprimer les quantités dans C! par rapport 2 C! (description
eulérienne). Dans ce cas, la matrice [B,] est identiquement égale & [B{] dans les
équations [23] et [28]. Le passage du repere co-rotationnel au repere global se fait
pour les équations [31] et [32] avec la matrice de passage [T;] a la place de [Ty].
Ainsi en FLAPI, nous utilisons exactement la forme variationnelle basée sur la
théorie des petits déplacements fonction des coordonnées {x;}.

La matrice [Hep] apparaissant dans I'équation [29] dépend de la loi de
comportement en cause (béton ou acier). L'intégration sur I'épaisseur peut étre
effectuée numériquement 2 l'aide de la quadrature de Gauss ou Radau [FRE 78] ou par
la méthode des couches [FAF 89]. Nous avons utilisé la quadrature de Radau ol des
points d'intégration se situent aux fibres extrémes (peaux supérieure et inférieure)
pour mieux suivre la progression de la loi de comportement au travers I'épaisseur.
L'intégration sur la surface de I'élément est effectuée par une quadrature du type
Hammer [BAT 90].

3.2 Elément d'interface

A T'instar de I'élément de coque, I'équilibre de l'interface se situe dans un repére
co-rotationnel. Que ce soit pour I'élément de contact ou I'élément de goujon, la
forme variationnelle et sa variation sont définies par les équations suivantes lorsque
I'on utilise un élément 4 deux noeuds :

Wi = (u2-ui) {fi(e-w)} = () T [33]
AW; = (43 - u)[xer] {Auz - Aur} = {un) [kr] {Aun) [34]
) = fur vi wi) 5 ) = fuz va wo) 5 fug) = fur Vi Wi wp V2 wo)

Pour I'é1ément de contact, nous utilisons la méthode de pénalisation pour définir
{f1} et [xr] lorsqu'il y a contact. Pour I'élément de goujon, nous faisons I'hypothese
que le comportement en cisaillement est indépendant du comportement axial. Les
matrices {f1} et [xT] seront définies 2 la section suivante.

Lorsque les quantités {rjy} et [kT] sont définies, nous appliquons les mémes
transformations que pour I'élément de coque 2 l'aide de [31] avec {T;] en FLAP et
[T;] en FLAPL.
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4. Lois constitutives
4.1 Acier

La théorie de la plasticité classique est utilisée pour établir la loi constitutive de
I'acier. Le critére de Von Mises est utilisé :

2
f= ’\/%Tr[cl] -o(k)<0 35]

ot [o!] est le tenseur déviateur, a(k) la limite d'élasticité courante de l'acier et k un
parametre d'écrouissage. La matrice élasto-plastique s'écrit [SIM 86] :

[Hep] = He- 15 (v} (36]

b = <%£>[Hc] Ca = F-<¥>{v}

La matrice [He], de dimensions 3x3, est la matrice de comportement élastique en
élasticité bidimensionnelle, définie avec I'hypothése des contraintes planes.

L'intégration de la loi de comportement est effectuée par un schéma implicite
[SIM 86}. Comme mentionné a la sous-section 3.1, nous effectuons une intégration
numérique sur I'épaisseur pour obtenir les efforts de membrane {N} et de flexion
{M}.

4.2 Béton

La loi de comportement en contraintes planes utilisée a été développée pour
décrire le comportement global de structures en béton armé [MAS 90a)]. Les
hypothéses suivantes ont été émises pour la dérivation de cette loi de
comportement :

1. - Modele hypo-élastique incrémental en contrainte plane.

2. - Le béton est considéré isotrope jusqu'a la fissuration.

3.-  Apres I'amorce de la fissuration, le béton est considéré comme un matériau
orthotrope en utilisant une approche répartie pour la fissuration (smeared
crack approach).

4, - Deux fissures peuvent se former en un point dans des directions

orthogonales et peuvent pivoter suivant la direction des contraintes
principales ou des déformations principales (stress rotating ou strain
rotating model).

5.- Apr¢s fissuration en tension ou écrasement en compression, les contraintes
sont relachées progressivement selon le niveau de déformation et le module
tangent est mis a zéro dans la direction associée a la fissure.

6. - Les fissures peuvent se refermer.

7.- Lorsque le béton se rompt par écrasement en compression, la rupture est
considérée selon toutes les directions.
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8.- Apres fissuration en tension, la direction parallele a la fissure se comporte
indépendamment de la direction perpendiculaire  la fissure.

Selon I'hypothese 3 énoncée précédemment, le béton est globalement considéré
orthotrope. Les axes d'orthotropie sont définis par rapport au repere co-rotationnel de
chaque élément. Dans ce cas général, la matrice [Hep] du béton dans le repere co-

rotationnel s'écrit :

T (37}
[He] = [R] [H][R]
Ei VvE;
1-v? 1-v? ¢z s s 6
C = cos 38
R A A A
s = sin0
0 0 BG 2sc 2sc cP-s?

La variable 6 définit I'angle entre 1'axe x1 du repére co-rotationnel et I'axe qui
supporte la contrainte principale 61 ou la déformation principale €1 (stress ou strain
rotating crack). Les différents parameétres physiques E. v, G et B dépendent de I'état
du béton (fissuré ou non) et sont définis par la suite.

4.2.1 Enveloppe de rupture

b (0.5 fy,-0.85fc)

Rupture en tension

O = Ot
Rupture en compression

éq. [39]

Figure 4. Exemple de rupture du béton
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Le critere utilisé pour décrire la rupture du béton dans un état biaxial de
contrainte est défini dans l'espace des contraintes principales selon trois zones :
tension biaxiale, compression biaxiale et tension-compression (fig. 4). Dans la zone
de compression biaxiale, le modele défini par [KUP 73] est utilisé. La contrainte
équivalente de rupture est définie par :

w = - [1x365alf . o = (9L} < 10 [39]
o (e o)<

ol f'¢ est la contrainte de rupture en compression obtenue d'un test uniaxial (valeur
positive).

Dans le cas d'un état de contrainte traction-compression, une enveloppe
bilinéaire est utilisée. Pour une valeur de o définie par [39] plus grande que ot
définie par la suite, nous considérons que le béton se rompt en compression :

236

Oct = ;
341

(401

ou f'y est la contrainte de rupture en traction uniaxiale. La contrainte limite de
rupture est fonction de la droite définie par les points a et b sur la figure 4. Dans le
cas ou o est plus petit que o, nous considérons que le béton se rompt en tension.
La contrainte de rupture sera déterminée par la droite reliant les points b et ¢ de la
figure 4. Dans ce cas, la résistance en compression dans la direction paraligle a la
fissure est réduite a .85 f'¢ lorsque la fissure s'ouvre et a .6 f¢ lorsque la fissure est
completement ouverte.

Finalement, dans le cas ol un point est en tension biaxiale, la limite de rupture
est déterminée par f'y d'une fagon indépendante dans la direction des deux contraintes
principales.

4.2.2 Loi de comportement en compression avant rupture
Avant la rupture, E;{ = E2 = E et B = | dans la matrice [H] définie a I'équation

[38]. La courbe contrainte-déformation uniaxiale utilisée pour le béton en
compression est celle proposée par [SAE 64] :

C = Ec e ; Esee = Ocu ;i Re = £ [41]
NPT
Eseo-2

gcy est la limite ultime en déformation variant selon le rapport des contraintes
principales, E. est le module tangent initial (module de Young) et 6., est la
résistance en compression selon l'enveloppe définie & 1'équation {39]. La figure 5
illustre cette courbe (famille de courbes) valide jusqu'a la rupture. Le module tangent
E est donné par la relation suivante (E = do/de) :
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E.(1-RY)

[1+(E° -2)R5+RZ]2

ESCC

E =

[42)

Le coefficient de Poisson pour des niveaux de compression inférieurs a 75% de
la limite ultime demeure A peu prés inchangé mais augmente pour des niveaux
supérieurs 3 75%. Le modele suivant est utilisé pour définir v :

, (43]
v =vo + (0.5 - vo) + (‘;ﬂ)z (1-a)

oll Gin €St la contrainte principale la plus faible et v, le coefficient de Poisson
initial.

il ) a (Ecy,Ccu)

b

Déchargement-
chargement

I

i (€cmax:Ocmax)

1

I -

Déformation £

c(g¢,05)  encompression

(Fig. 7)

Figure 5. Courbe contrainte-déformation du béton

4.2.3 Loi de comportement en traction avant rupture

Le module de Young pour un béton en traction est défini par le module sécant
E. initial défini précédemment. 11 y a proportionnalité directe en o et € en traction
jusqu'a la rupture (Fig. 6). Le coefficient de Poisson est défini par I'équation {43].

4.2.4 Loi de comportement en compression aprés rupture

Lorsque 1'on détecte en un point qu'il y a rupture en compression, nous
considérons que tout le béton en compression rupture, i.e. qu'il n'y a plus de
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possibilité de développer des efforts dans aucune direction a ce point; ceci est
conforme aux observations expérimentales. Dans ce cas, le module de Young et le
coefficient de Poisson sont mis a zéro et le cisaillement G a la valeur minimale
définie par (shear retention factor) :

2(1 +vo)

L'état de contraintes présent a la rupture est graduellement réduit (strain
softening) tel qu'illustré sur la figure 5 (les contraintes dans les deux directions sont
diminuées).

/3 pflennmme-

Mheeecneas

m
9
th

e
cr . 168cr 8 S0

Figure 6. Courbe contrainte-déformation du béton non armé en traction

Osr A
Fissuration stabilisée
Ocr |-
OsTor - b Plastification de La déformation moyenne

I'armature 3 1a fissure  atteint la déformation de

G sty f'acier

C

Courbe de
déchargement-chargement

1 1
€ STer €Ty €y €m

0

Figure 7. Courbe contrainte-déformation du béton armé en traction
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La branche descendante en compression apres rupture est considérée linéaire. Le
point a correspond 2 la limite de rupture et le point b correspond aux coordonnées
suivantes :

-— ZEC EfC\l 2 5801! .

8C max =~

p— EC ECD 2 Secu

’ EC max =

ESCC Esec

Lorsque l'on se situe sur la branche descendante a-b de la figure 5 (aprés
rupture), il est admis que si un déchargement survient en cours de résolution, celui-ci
suit la droite reliant le point ¢ de la figure 5 au point situé sur la droite a-b juste
avant déchargement. Le point ¢ est défini par :

()'f:(),l()’cu;ﬁfzgcuzl'l&
Ec

La validité de ce modele a été corroborée par des tests expérimentaux [MAS 90b].
4.2.5 Loi de comportement en traction aprés rupture

Le comportement post-rupture en traction présenté ici est valide autant pour les
bétons armés que ceux non armés. Le modele tient compte du radoucissement en
tension dii a I'ouverture des fissures et du raidissement en tension entre les fissures
dii a la présence de l'armature. La figure 6 illustre la courbe représentant le
radoucissement pour un béton non armé et la figure 7 illustre la courbe contrainte-
déformation décrivant la contribution moyenne du béton lorsque I'armature est
présente. Cette courbe n'est pas unique et varie en fonction du ratio d'armature et de
I'orientation des fissures par rapport 4 I'armature [MAS 90a].

Le module de cisaillement est progressivement réduit également a 1'aide de la
relation suivante lorsqu'il y a une seule fissure :

Ge = E2 (9&+ 1) > Guin

4 \ox (45]

oll o est la contrainte de rupture en traction et Eo le module tangent dans la
direction parallele a la fissure. S'il existe deux fissures orthogonales au méme point,
alors G¢r = Gpin. De méme, lorsque la contrainte de traction perpendiculaire 2 la
fissure atteint zéro a la fin de la courbe de la figure 7, la fissure est considérée
ouverte pleinement et G¢; = Gpyin.

4.2.6 Discrétisation de 'armature

Comme mentionné précédemment, les barres d'armature sont représentées par
des couches d'épaisseur équivalente. Chaque couche a un comportement uniaxial dans
la direction des barres d'armature considérées et suit la loi de comportement de I'acier,
décrite 3 la sous-section 4.1. L'orientation de 'action de I'armature se fait par rapport
a l'axe x du repere co-rotationnel et ne change pas en cours de chargement.
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4.3 Goujons

Lorsque I'on utilise des goujons a l'interface acier-béton pour simuler une action
composite totale, nous devons introduire une loi de comportement selon les
directions tangentielle et normale. Comme mentionné précédemment a la sous-
section 3.2, nous avons adopté un comportement indépendant selon la direction
normale par rapport a la direction tangentielle. Dans la direction normale, la rigidité
axiale et la contrainte uniaxiale suivent la loi classique de la plasticité ;

On = 61+ ST 3 ST =Er{q 1 ){ua}t L]

ol 61 est la contrainte dans la configuration C!, ET le module tangent de la courbe
contrainte-déformation uniaxiale, L la longueur du goujon et <up> les déplacements

axiaux dans le repere co-rotationnel entre C! et C2. Le module tangent sert 3 évaluer
la rigidité tangente de la matrice [kT] :

— ETAS
kn = [47]

ol Ag est l'aire du goujon. Dans la direction tangentielle, nous utilisons la loi de
comportement suivante [YAM 68] :

Q=a(l-eM) (48]

oll a et b sont des constantes obtenues d'un test expérimental et vy est le déplacement
relatif entre les deux extrémités du goujon :

Y= '\/(Vz - V1)2 + (W2 - W])2 [49]

Les quantités vq, wy et vo, wo sont les déplacements aux noeuds de 1'élément L2
dans le repere co-rotationnel entre CO et C2,

Les constantes a ct b sont obtenues d'une courbe expérimentale en choisissant
deux points notés (Q1, v1) et (Qz, y2) avec y2 = 2y( :

az_(Q_llz_;b:;lnL) (501
2Q-Q Y1 Q-

A T'aide des relations empiriques suivantes [OLL 71] :

QQ = (1-e2M5 0 Q= 05Ae VTV E: < £ A [51]
nous pouvons obtenir les valeurs de Qj, Q2 et y2 pour calculer les constantes a et
b. Ces équations sont valides pour L > 4d ot d est le diamétre des goujons. Dans
I'équation [51] fy est la limite de rupture de F'acier et Ag l'aire du goujon.

A partir de la relation [48], nous pouvons obtenir le module tangent :
ki = Q _ ab e-bY

tT dy (52]
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Ce module tangent, de méme que la force de cisaillement agissent dans une
direction tangente résultante dans le plan y-z. Il faut donc établir selon les axes y et
z, la portion de la force Q agissant dans chaque direction. Nous utilisons la relation
de proportionnalité suivante pour établir cette relation :

Av _ By
Aw fer [53]

ol Av et Aw sont les déplacements relatifs entre les noeuds 1 et 2, entre les
configurations C! et C2, et fry et ft; les forces tangentielles selon les axes y et z
dans le repere co-rotationnel. Connaissant Av et Aw, ceci fixe la relation entre fty et

fiz.

fy=—2 . f, =f, AW 54
(Ao Av B34l
Aw

oil Q est obtenu de [48]. Ainsi, le résidu et la matrice tangente s'écrivent pour cet
élément :

(rcmx) = (fn fty fxz -fn -fty 'ftz) M (fn = As Gn) [55]

" kn 0 0 ke O O
ky 0 0 ky O
c ke 0 O -
[KT] = “ ke
sym. key
L ke |

4.4 Contact avec frottement

Nous utiliserons les hypotheses suivantes pour établir le modele constitutif pour

le contact.

1. L'interface est traité comme un milieu orthotrope, c'est-a-dire que le modale
constitutif est indépendant selon la normale et la tangente.

2. Pour le plan tangent, le comportement est isotrope et suit la loi donnée par la
relation [53].

3. Les variables cinématiques fondamentales sont les déplacements relatifs entre
les deux points en contact et suivent la relation suivante :

() 1+ lad

dif = {ad) = {ad |+ {ad (57]
01‘1l Ad e%t le déplacement relatif entre les noeuds et ce entre les configurations
CletC-.



338 Revue européenne des éléments finis. Volume 2 - n° 3/1993

4. Selon la normale, lorsqu'il y a contact, le comportement est purement €élastique

(Ad: = 0) et la contrainte est proportionnelle a un coefficient de pénalisation.

5. Dans la direction tangentielle, la contrainte élastique est proportionnelle au
déplacement €lastique tangent via un coefficient de pénalité lorsque le contact
est collant.

6. L'écoulement plastique dans la direction tangentielle est du type :

a

E)gl

Ag_p = dA ol ft est le critére de plasticité tangent. [58]

7. Le changement d'état (contact-séparation) a I'interface ne dépend que de la force
normale ou du déplacement relatif normal Ady,.

A partir de I'hypothese 3, nous obtenons I'équation suivante qui établit la
relation entre l'accroissement des forces et I'accroissement des déplacements relatifs :

(st} = {ac) = [He {Ad) (59]
i} A -l = of
(o) = (1L ()00 5 (v) = (8] E (60)
- <_a£>[H=] al, & A <95>{G,
do do| Ceq doq \do [61)

La variable 6¢q représente la contrainte effective de contact et kP le module
plastique [YAM 90]. La dernitre partie de I'équation [61] représente la variable liée &
I'écrouissage [YAM 90].

Selon les hypotheses 1 et 4, les relations constitutives peuvent étre établies de
facon indépendante dans les directions normale et tangentielle.

4.4.1 Direction normale
Le critére de contact selon la normale s'écrit en utilisant I'hypothese 7 :
fh=0,<0 [62]

c'est-a-dire que si la force normale est négative, il y a contact élastique. En utilisant
la méthode de pénalité, et selon ['hypothese 4, le critere suivant est plutdt utilisé :

fcr;,:(cn)l + knAd <0
lal 20
0 kn=20

1
do = (dy) + Ady<0=

Cn
S

ou k, et k¢ sont les coefficients de pénalisation selon n et t, et g les forces
tangentielles.

d.>0 =

fl

0 kt =0 [63]
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4.4.2 Direction tangentielle

Le contact entre deux solides peut étre collant ou glissant. Le passage d'un état &
l'autre s'établit selon le critére de plasticité tangentielle.

ft<0 [64]

Par exemple, pour la loi classique de Coulombon a:
f=]gl-iel <0

on<0 {65]

ol g est le coefficient de frottement obtenu de tests expérimentaux. Il a été
démontré expérimentalement [LAB 91] [RAB 88] que le coefficient i diminue en
fonction du déplacement relatif entre les interfaces acier-béton en contact. Un
phénoméne similaire a été observé a l'interface d'autres matériaux [PLE 85]. Cette
dégradation peut étre attribuée a plusieurs phénomenes (déformation des aspérités,
vitesse de glissement, etc.).

Plusieurs modeles ont été proposés pour décrire ce phénomeéne [KLA 85] [PAN
85] [PLE 85]. Le critére suivant a été retenu [CUR 84} :

fo=lgil-pionl <00 =poe =w|AdH||I§"—l: (6]
ol o est une constante dite de dégradation et doit étre évaluée expérimentalement ou
par calibration numérique. La figure 8 illustre la différence entre le critére de
Coulomb et celui de I'équation [66].

A partir de I'équation [66], nous pouvons établir les relations [58] et [60] en
sachant que :

lal = Vioy + (o) (67}

ol Gty et Otz sont les forces tangentielles selon les directions y et z respectivement
dans le repére co-rotationnel;

{i} _ o _[olad), o faw

J6: dla| | do du  |doe [68]

{AdP} = dN %%IL s dA = d (1 +poladP]) [69]
t

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

(k) = ki (1 ki )

k(+k:’

[70]

ou k; est le coefficient de pénalité avant glissement, (kp)g celui apres glissement
obtenu de I'équation {60] et [61], et kP = ckq. La variable c est un coefficient petit.



340 Revue européenne des éléments finis. Volume 2 - n°® 3/1993

Sic =0, il y a glissement parfait. Dans le cas contraire, le comportement est
similaire a I'acier avec écrouissage. L'introduction du module plastique a seulement
pour but de stabiliser la résolution numérique si nécessaire.

2 [
g
g
2 _
8 0'tmax F—
Dégradation
b
o
| | .
Ad; AdY Ady
Déplacement tangentiel a I'interface
Critere de Coulomb
o, I 4

Critere avec dégradation

Figure 8. Loi de frottement a l'interface

5. Méthode de résolution

Les non-linéarités rencontrées dans I'étude 2 la rupture des ponts sont de trois
types, soit les non-linéarités géométriques (grands déplacements, instabilité), les
non-linéarités matérielles (acier, béton, frottement, goujon) et le contact (contact-
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séparation). Etant donné la présence du contact et des fortes non-linéarités
géométriques, nous avons systématiquement utilisé la méthode de Newton-Raphson
standard avec et sans facteur de sous-relaxation  :

(xi] {Ad} = (R} ; ui*! = g} + o AY [71]

ol ,l,l_ll les déplacements 2 I'itération i entre C1 et Ci A cette dernitre équation, nous
ajoutons une équation auxiliaire correspondant 2 la méthode de pilotage utilisée :

f(u,A) = 0 ; A"t = Al + AN [72]

ol A est le parametre de charge (éq. [2]). Le pilotage a été fait soit en déplacement
imposé ou en longueur d'arc imposée.

6. Validation du modéle numérique

Deux exemples sont présentés afin de démontrer la validité du modele numérique.
La comparaison des résultats numériques se fera par rapport A des résultats
expérimentaux disponibles dans la littérature.

Le premier exemple consiste a étudier une poutre continue a section mixte (acier-
béton) agissant en action composite totale. L'interface est modélisé a l'aide
d'éléments de goujons. Cet exemple permet de valider le modele sans contact.

Le second exemple est un pont  échelle réduite constitué de deux poutres d'acier
sur appuis simples ot deux conditions d'interface ont été considérées : dalle
simplement déposée sur les poutres d'acier et dalle simplement déposée puis
renforcée a 1'aide de boulons post-contraints. Les éléments de contact ont été utilisés
pour modéliser interface. La deuxi¢me condition d'interface a permis de valider et de
calibrer la modele de frottement avec dégradation,

Notons que le comportement de plusieurs autres types de pont a ét€ simulé [LIN
91]. D'excellents résultats ont été obtenus avec le modele.

6.1 Poutre composite continue en portée double

La figure 9 illustre la géométrie de la poutre testée expérimentalement par [YAM
72]. Cette poutre continue a deux portées égales a été chargée avec deux charges
d'intensité égale & mi-portée. La poutre d'acier en [ a une hauteur de 152 mm et les
ailes ont une largeur de 76 mm. Deux rangées de goujons de dimensions 9x50 mm
sont uniformément espacés a3 146 mm le long de la poutre. La charge ultime
mesurée en laboratoire est de 150 kN. La rupture de la poutre a été provoquée par la
ruine en cisaillement des goujons, suivie par la rupture du béton en compression sur
une des portées. La tableau 1 donne les propriétés mécaniques des différentes
composantes.

La poutre composite a été modélisée en tenant compte de la double symétrie. La
figure 9 illustre le maillage de cette poutre. Un total de 160 éléments a été utilisé.

La figure 10 illustre pour le test expérimental et le test numérique, la déformée
de la poutre et les déformations axiales dans la poutre d'acier 2 la fibre inféricure &
une charge de 121 kN (les résultats sont présentés en unités impériales). Nous
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observons une trés bonne corrélation entre les tests expérimentaux et numériques. Le
modele numérique a prédit une charge ultime de 144.3 kN, soit une différence de 3%
par rapport au test expérimental (150.2 kN). La charge ultime numérique correspond
au dernier palier de chargement ol la convergence a pu étre obtenue.

= OJ
!‘ 3335 ‘!‘ 3335 ! 92

[mm]
3
® - s 21 éléments de goujons ( T
le long de la portée : e
: o
' ™
6,3>f]= b8
' v
’ o
//b:V// i‘
—76—1

8 x 2 éléments de coque par groupe sur la section
10 groupes le long de la portée

Figure 9. Poutre de portée double

Acier || Béton
fy =300 MPa fo=47.6 MPa
E; = 20400 MPa E. = 30400 MPa
h = 0.005 (écrouissage) ft=23 MPa
a=48 kN (Eq.[50] €cy = 0.0027
b=29 (1/mm) Eq.[50] vo=0.2 (estimé)

Tableau 1. Propriétés des matériaux pour la poutre continue de portée double
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Figure 10. Résultats pour la poutre continu de portée double

6.2 Pont avec dalle simplement déposée

Plusieurs tests expérimentaux ont été effectués sur un pont A échelle réduite,
constitué de deux poutres d'acier W310x21 et d'une dalle de béton de 100 mm
d'épaisseur (fig. 11). Ces tests avaient pour buts : de démontrer le role bénéfique du
{rottement pour la stabilisation des poutres contre le déversement, de tester une mé-

thode de renforcement, et d'obtenir des résultats pour la calibration d'un modele
d'éléments finis.
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Figure 11, Pont @ échelle réduite
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Deux tests numériques ont été effectués, correspondant 2 deux conditions
d'interface acier-béton différentes. Dans les deux cas, les propriétés des matériaux et
les dimensions des composantes du pont sont les mémes. Le tableau 2 fournit les
propriétés des matériaux utilisés.

fy = 335 MPa (poutre) fc=35 MPa
=400 MPa (armature) fy= MPa
E, = 200000 MPa_ E, = 30000 MPa
h = 0.005 (écrouissage) €y = 0.0027
vo=0.2

Tableau 2. Propriétés des matériaux du pont de la figure 11

Dans les deux tests, des éléments de contact ont ét€ utilisés. La seule différence
est que dans le cas du pont renforcé, des éléments de barre sont introduits afin
d'induire la post-contrainte. Ces éléments rendent solidaires en partie les poutres et la
dalle avant le début du chargement. Les rigidités initiales pour les éléments de
contact étaient de 108 pour k;, et 10° pour k;. Apres séparation et apres l'amorce du
glissement, les parametres c;, et ¢ (Eq. [70]) étaient de 1076 et 104 respectivement.,
Le coefficient de frottement initiale utilisé est de 0.5 [RAB 88] [LAB 91]. Le facteur
de dégradation ® de I'équation [66] dépend des propriétés de l'interface. Basé sur les
résultats de [LAB 91] et aprés quelques tests numériques, ce coefficient a été fixé a
0.1.

Dans les deux cas, nous avons exploité la symétrie longitudinale du pont lors de
la discrétisation, étant donné que le chargement est symétrique par rapport 4 la demi-
portée. Nous n'avons pas exploité la double symétrie afin de permettre le déver-
sement d'une seule poutre s'il y a lieu. La figure 11¢) illustre le maillage utilisé
(480 éléments).

6.2.1 Résultats pour le pont non renforcé

Nous avons étudié dans un premier temps le pont avec la dalle simplement
déposée avec un coefficient de frottement nul (i = 0), afin de démontrer I'effet
stabilisateur du frottement dalle-poutre. La figure 12 illustre les résultats numériques
et expérimentaux pour les déplacements transversaux et latéraux. La charge ultime
obtenue des tests expérimentaux est de 122 kN alors que celle prédite par le modele
numérique est de 82 kN. La rupture obtenue par le modele numérique est le
déversement d'une poutre dans le domaine élasto-plastique.
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La courbe marquée par des carrés blancs illustre les déplacements transversaux
des ailes supéricures et inférieures de la section & la mi-portée du pont. Il y a rotation
de la section correspondant au déversement. Aucune rotation similaire n'a été
observée pour les tests expérimentaux.

150 T 1 1
Tests expérimentaux
—e— Vertticale .
120 & —&— Latérale Aile e |
Tests numériques
—o— Verticale
90 |- —U'—I Latér:lile -
5 Aile supérieure
g
60
° ] -
30 Ja™

0
-125 -100 -75 50 -25 0 25 50 75
Déflexion a mi-portée (mm)

Figure 12. Résultats pour le pont non renforcé (i = 0).

Dans le deuxiéme test, nous avons utilisé un coefficient de frottement pg = 0.5.
Le modele de Coulomb a été utilisé (0 = 0). La figure 13 illustre la courbe charge-
déplacement verticale d'une des poutres 2 la mi-portée et le glissement mesuré aux
appuis. La charge ultime obtenue numériquement est de 117 kN, soit 97% de la
charge ultime expérimentale. Le mode de rupture est la plastification de la section
d'acier.

Dans cet exemple, le frottement développé a l'interface n'agit que pour stabiliser
la poutre contre le déversement et permet ainsi I'augmentation de la charge ultime
(82 kN versus 117 kN). Aucune action composite entre les poutres et 1a dalle n'a pu
étre développée. 11 a été observé lors de la modélisation numérique qu'au fur et &
mesure que le chargement augmentait sur le pont, une grande partie de I'interface
acier-béton perdait contact. Seule une petite zone sous les charges demeurait en
contact, favorisant ainsi la stabilisation des poutres contre le renversement. D'autres
comparaisons ont été effectuées sur ces tests et sont disponibles dans [LIN 93].
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6.2.2 Résultats pour le pont renforcé
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Figure 13. Résultats pour le pont non-renforcé (L= 0.5, w = 0.0)
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D'apres les observations expérimentales et numériques sur le pont non renforcé
[DIO 91] [LIN 93] la zone de contact acier-béton est trés réduite, dii au décollement
de la dalle en cours de chargement. Afin de mobiliser le frottement a l'interface acier-
béton pour développer une action composite partielle, le pont a échelle réduite a été
renforcé a l'aide de boulons post-contraints placés A travers de la dalle de béton et de
l'aile supérieure des poutres d'acier [DIO 91].

Un total de 20 boulons 2 haute résistance a été utilisé. La post-contrainte induite
était de 320 MPa et les boulons avaient 12.5 mm de diamétre et la longueur était de
100 mm. La charge ultime expérimentale est de 182 kN et le mode de rupture
observé est la plastification des poutres d'acier.

Le maillage pour ce test est le méme que celui utilisé précédemment. Vingt
éléments de barre ont été introduits pour induire la post-contrainte avant le début du
chargement.

Deux cas ont été considérés lors des tests numériques. Nous avons utilisé le
modele de Coutomb avec g = 0.5 et le modele avec dégradation ot w = 0.1 et g =
0.5. Dans ce dernier cas, la charge de rupture obtenue est de 173 kN, soit 5%
inférieure i la charge ultime obtenue du test expérimental. Dans le premier cas, nous
avons oblenu une charge de rupture supérieure a celle expérimentale.

La figure 14 illustre les courbes charge-déplacement 2 la mi-portée pour le test
expérimental (points noirs), le test numérique avec dégradation (points blancs) et le
test numérique sans dégradation des surfaces (carrés blancs). Il est clair, d'aprés cette
figure, que lorsqu'il y a présence de boulons post-contraints qui augmentent la
surface de contact, le modele avec dégradation des surfaces doit étre utilisé pour
prédire le comportement du pont.
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Figure 14. Courbe charge-déplacement du pont renforcé.
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Dans le cas du pont non renforcé, aucune différence n'a été observée lorsque lI'on
utilise le modéle de Coulomb ou le modele avec dégradation. Ceci est dii au fait que
les surfaces en contact sont trés petites et localisées et de plus, le frottement
mobilisé ne permet pas de développer une action composite partielle : aucune force

- de frottement n'est développée dans le sens de la portée du pont.

Dans le cas du pont renforcé, des forces de frottement ont été développées dans
I'axe du pont localement autour des zones oil les boulons post-contraints ont été
installés. Ce frottement a permis de développer une action composite partielle, en
plus de stabiliser les poutres contre le déversement. Ainsi, la charge ultime a pu étre
augmentée de 117 kN 2 173 kN lorsque l'on utilise des boulons post-contraints.

7. Etude paramétrique sur le renforcement

Afin de mettre en évidence les différents parametres influencant la capacité ultime
de ponts initialement non-composites renforcés a 'aide de boulons post-contraints,
nous avons effectué une étude paramétrique. Cette technique de renforcement peut
étre utilisée pour renforcer des ponts existants ou la dalle de béton repose
simplement sur des poutres d'acier et qui ont une capacité ultime trop faible pour
supporter les charges routieres actuelles. Ces ponts ont été construits il y a une
quarantaine d'années.

Les principaux parametres étudiés sont le nombre de boulons post-contraints, le
niveau de la post-contrainte et le type de chargement. Le pont utilisé pour I'étude de
ces parametres est celui de 1a figure 11, soit le pont A échelle réduite. Les propriétés
mécaniques sont données au tableau 2.

Afin de comparer les résultats, nous utilisons un paramétre d'efficacité du
renforcement, défini par :

R. = Pur-Puuy 100
olt Py est la charge ultime du pont renforcé par les boulons et Py, la charge ultime
du pont non renforcé.

7.1 Nombre de boulons post-contraints

Le nombre de boulons post-contraints considéré par poutre était 0, 6, 10 et 20.
Ces boulons de 12.5 mm de diametre étaient uniformément distribués sur chaque
poutre du pont. La post-contrainte dans les boulons était de 320 MPa. Les modgles
sont identifiés par NRg, NRg, NR |y et NR,q respectivement. Dans ce cas, nous
comparerons les résultats avec le pont parfaitement composite, ol 40 éléments de
goujon de 12.5 mm de diamétre ont été utilisés (identifi€s par NR4g). Le modele de
frottement avec dégradation a été utilisé 2 l'interface ot g = 0.5 et w = 0.1.

La mode de rupture du pont non renforcé est le déversement élasto-plastique,
alors que pour les ponts renforcés le mode de rupture est la plastification de la
section d'acier en flexion,

Le tableau 3 présente les résultats obtenus numériquement. Nous remarquons que
'augmentation de la charge de rupture n'est pas proportionnelle au nombre de
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boulons post-contraints utilisés. L'utilisation de 20 boulons n'augmente pas
significativement la capacité ultime du pont par rapport au pont avec 10 boulons,
Ceci est important, étant donné le coiit d'installation sur place des boulons : pour le
double du coiit d'installation, 'augmentation de la capacité ultime n'est que de 7%.

La capacité ultime obtenue avec 40 goujons correspond 2 la limite supéricure qui
peut &tre obtenue pour ce pont (action composite totale). Nous remarquons qu'il y a
un gain de 15,0% de capacité ultime pour le modéle NR4g par rapport au modele
NRjg et de 11% par rapport au modele NR»q.

P, [kN] mode de | Re (%)
rupture
P ———————
112 3 -
déversement

144 flexion 29
NR{o 10 166 flexion 48
NR3g 20 173 flexion 55
NR40 i 40 192 flexion 71

Tableau 3. Effet du nombre de boulons post-contraints

7.2 Niveau de post-contrainte
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Figure 15, Efficacité du renforcement en fonction du niveau de post-contrainte.
Afin d'étudier I'effet du niveau de la post-contrainte dans les boulons, le méme

modele que précédemment a été utilis€. Trois niveaux ont été considérés : 0, 50 et
100% de la post-contrainte précédente (320 MPa). Dans le cas o la post-contrainte
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est nulle, les boulons ne font que maintenir en contact la dalle de béton et les
poutres d'acier. Cependant, en cours de chargement, dii aux non-linéarités
géométriques, une contrainte axiale peut &tre induite dans les boulons. Nous avons
utilisé respectivement 6, 10 et 20 boulons post-contraints pour les trois niveaux de
précontrainte énumérés précédemment. La figure 15 montre le parametre Re en
fonction des variables précédentes.

L'efficacité du renforcement augmente avec le niveau de post-contrainte induit
dans les boulons. L'efficacité 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 supérieure d'une des poutres d'acier. Egalement, les boulons
post-contraints ont plastifié.

7.3 Type de chargement

Le mode de chargement considéré jusqu'a maintenant était deux charges
concentrées placées symétriquement sur le pont. Nous avons considéré dans la
présente étude, six charges d'intensité égale uniformément réparties le long de la
portée du pont. Dans un cas, nous avons localisé€ ces charges sur la ligne centrale du
pont et dans un autre cas, les charges étaient excentrées 2 une distance de b/2 par
rapport au bord du pont oi1 b est la demi-largeur de la dalle de béton.

Le renforcement considéré est de 0, 6 et 10 boulons post-contraints a 320 MPa
pour le chargement centré et 0 et 10 boulons pour celui excentré.

La figure 16a) illustre le moment maximum développé a la section centrale pour
le cas ou il y a deux charges et six charges réparties sur le pont. En général, le
chargement distribué permet de développer un moment ultime supérieur par rapport
au cas ol il n'y a que deux charges. Ceci est di au fait que les charges distribuées
permettent de développer des forces de frottement d'une manidre plus uniforme le
long des poutres. De m&me, il a ét€ observé que la plupart des boulons post-
contraints ont plastifié pour le cas avec deux charges, alors que seulement deux
boulons ont plastifié pour le cas des six charges distribuées.

La figure 16b) montre les résultats pour deux charges concentriques et
excentriques. Dans le cas ol il n'y a pas de boulons, la rupture survient par
déversement élastique lorsque le chargement est excentrique. Dans le cas ot il y a 10
boulons post-contraints, le comportement ne différe pas beaucoup par rapport au
chargement concentrique.

8. Conclusions

En se basant sur la comparaison des résultats numériques avec des résultats
expérimentaux, nous concluons :

* que le modele aux éléments finis proposé est adéquat pour prédire le
comportement & l'ultime de ponts non composites et composites;

* que lorsque nous utilisons des éléments de contact en présence de boulons post-
contraints, il est primordial d'utiliser un modle de frottement avec dégradation
pour éviter de surestimer la capacité ultime des ponts;

» que le frottement a l'interface acier-béton pour les ponts non-composites est
généralement suffisant pour stabiliser les poutres contre le déversement
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transversal. Ceci n'est pas nécessairement valable lorsque les poutres sont trés

élancées

Moment 2 la section centrale (kN-m)

Moment 2 la section centrale (kN-m)

Figure 16
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En nous basant sur I'étude paramétrique de l'efficacité du renforcement de ponts
non-composites, nous concluons :

« que la présence de boulons post-contraints augmente en tout temps la capacité
ultime de ponts initialement non composites;

+ que pour un pont non renforcé donné, l'efficacité du renforcement dépend du
nombre de boulons utilisés et de l'intensité de la précontrainte. L'étude a
démontré qu'il existe un nombre optimal de boulons lorsque I'on considere les
coiits d'installation de ceux-ci;

» que l'efficacité du renforcement est influencée par la position des charges et le
type de chargement. Une plus grande efficacité est atteinte pour les ponts chargés
uniformément dans la direction longitudinale;

Plusieurs parametres restent a étudier, dont entre autres l'effet des chargements
cycliques sur ce type de ponts. Cependant, dans le contexte ot un pont est trop
faible pour supporter les charges actuelles sur le réseau routier, le mode de
renforcement proposé demeure une alternative valable pour augmenter la durée de vie
d'un pont existant de dix 4 quinze ans avant son remplacement.
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