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Préface

Les ponts et viaducs en magonnerie sont durables, et il n’est donc pas surprenant
qu’environ 20% de tous les ouvrages d’art en Suisse soient en magonnerie de
pierre naturelle. L'examen de ces ouvrages comporte souvent la détermination de
la capacité portante d’arcs en maconnerie. Les modéles existants sont peu fiables,
leur application est souvent laborieuse et ils fournissent des résultats
généralement conservateurs.

Dans sa thése de doctorat, Mme Grandjean s'est proposée comme objectif
d’améliorer les connaissances sur le comportement structural des arcs en
maconnerie de pierre naturelle. La présente étude scientifique a été effectuée a
I'aide d'une modélisation analytique et numérique, basée sur la théorie de la
plasticité, afin de fournir un modéle d’ingénieur pour déterminer la capacité
portante de ces arcs. Une particularité concerne la prise en compte de dommages
observés et de leur effet sur la capacité portante d’ouvrages réels. Le modéle
développé est, comparé a d’autres, plus simple et transparent. Il peut étre utilisé
par l'ingénieur mandaté pour déterminer la sécurité structurale des ponts et
viaducs en magonnerie.

Par la présente thése de doctorat, Mme Grandjean apporte la preuve de sa
maitrise de méthodes scientifiques, d'une faculté de développement de modeéles
mécaniques et de son aptitude a cerner et a résoudre des problémes complexes
de maniére indépendante. Nous la remercions de son engagement et de ses
compétences.

EPFL, en janvier 2010 Professeur Eugen BrUihwiler
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Résumé

Les ponts historiques sont des structures faisant partie intégrante de notre
patrimoine culturel et qui méritent par conséquent la considération et la mise en
ceuvre des moyens permettant la préservation de leur valeur culturelle.

Diverses méthodes existent aujourd’hui pour évaluer la capacité portante des arcs
en maconnerie. Toutes présentent cependant un inconvénient de taille sous la
forme d’'un conservatisme excessif pour certaines ou d’exigences importantes en
matiére informatique pour d’autres. La présente étude propose un modeéle basé
sur les concepts de la théorie de la plasticité, transparent, rapide et simple
d’application. Il ne nécessite en outre pas de moyens informatiques importants.
Une validation sur la base de cas d’étude et d’'une comparaison des résultats
obtenus avec des valeurs attestées a, par ailleurs, prouvé la fiabilité du modéle.

Afin de prendre en compte de maniére optimale les comportements respectifs du
matériau et de la structure, le modeéle présenté dans ce travail s’articule autour
de trois niveaux d‘étude. En premier lieu, le micro-niveau s’attache a la
caractérisation et a la compréhension de la réponse de la magonnerie soumise a
un effort de compression simple. Une modélisation numérique impliquant la
représentation des deux matériaux et d’éléments d’interfaces a permis de cerner
le réle précis de chaque constituant ainsi que celui joué par |'appareillage.
L'influence de ce dernier se révéle déterminante en ce qui concerne tant le mode
de rupture que l'importance relative des caractéristiques propres a chacun des
deux matériaux constitutifs.

Le méso-niveau exploite les résultats obtenus au micro-niveau en vue de définir
le phénoméne de plastification locale d’'un arc soumis a un effort de flexion
composée. La connaissance de la courbe contrainte - déformation permet
d’établir un diagramme d’interaction moment de flexion - effort normal pour une
section donnée. Chaque point de cette courbe représente un état de sollicitation
potentiellement responsable d’'une plastification locale, sous la forme d’une rotule.

Enfin, le macro-niveau s’attache a I’étude de l'arc, en tant que structure
hyperstatique se ruinant suite a la formation successive de quatre rotules, selon
le principe exploré au méso-niveau. Le modele élaboré considére I'arc alors que
trois rotules sont déja formées. De simples réflexions sur I|'équilibre de la
structure, ainsi rendue isostatique, permettent d’obtenir une évaluation de la
capacité portante de l'arc.

Bon nombre de ponts en arc en magonnerie de pierre naturelle sont aujourd’hui
vieux de plus d'une centaine d’années et présentent certains dommages
consécutifs tant a leur grand age qu’a un manque de maintenance. Trois
dommages types communément rencontrés sur ce type d‘ouvrages ont été
recensés et incorporés au modéle précédemment établi. Leur effet sur la capacité
portante de I'arc peut ainsi étre évalué.

Le modéle développé s’intégre finalement dans une méthodologie globale
permettant I'examen des ponts en maconnerie. Celle-ci implique deux approches
simultanées et complémentaires. La premiére se base sur le modéle développé
pour fournir une évaluation quantitative de la sécurité, tandis que l'autre
comprend une appréciation qualitative du risque, fondée sur le relevé de I'état.
Cette méthodologie offre la possibilité d’un examen objectif de la structure et
permet de se prononcer sur une recommandation d’intervention.

Mots clés : ponts en arc en maconnerie de pierre naturelle, comportement de la
maconnerie, micro-niveau, macro-niveau, méso-niveau, méthode cinématique de
la plasticité, mécanisme a quatre rotules, dommages, examen, risque, sécurité
structurale

IX



Capacité portante de ponts en arc en magonnerie de pierre naturelle




Summary

Historical masonry arch bridges are an integral part of our cultural heritage and
deserve the attention and the efforts required to safeguard their patrimonial
value.

There is currently a diverse range of methods available to engineers for
evaluating the load-bearing capacity of masonry arches. The major drawbacks are
that these methods are either too conservative or computationally intensive. The
study presented here proposes a model based on the theory of plasticity. The
result is a transparent model that is both rapid and easy to use. Moreover, its
application does not involve heavy computation tools. The model is validated by
comparison with available experimental results and with the results of a widely-
recognised analysis software.

In order to take into account the material and structural behaviour of an arch in
an optimal way, the present thesis provides a new integral model divided into
three evaluation levels. At the micro-level, the response of masonry under pure
compression is used to characterise the material of an arch. At this level,
numerical models are used to describe the behaviour of natural-stone masonry.
These models distinguish between the constitutive units and mortar as well as the
unit — mortar interface. The shape and arrangement of the units have the most
influential role in defining the failure mode in comparison to the properties of
each constitutive material.

At the meso-level, the material behaviour from the preceding level is used to
define the limit for the local plastification of an arch section under combined
compression and flexure. This phenomenon is described as the formation of a
hinge. The resistance of an arch section can be expressed using the bending
moment - normal force interaction diagram based on the stress-strain curve of
the masonry material. Each point along the interaction diagram refers to a state
of stress causing the local plastification of an arch section due to the formation of
a hinge.

The macro-level focuses on the structural analysis of a masonry arch - a
structure with four degrees of indeterminacy. The arch failure corresponds to the
successive formation of four hinges defined by the yielding condition determined
at the meso-level. The analytical model developed in this study considers an arch
at the state of being a statically determinate structure - after three of the four
hinges are developed. Using the principle of equilibrium, the model calculates the
load-bearing capacity of the arch at the ultimate limit state.

A large number of existing natural-stone masonry arches include deficiencies
accumulated throughout years of service without any regular maintenance. Three
common types of deficiencies on these bridges are considered. The model is
extended to take into account their effects on the load-bearing capacity of arches.

Finally, the model developed in this study is incorporated into a global
methodology for the examination of masonry arch bridges. This methodology
implies two complementary approaches, which have to be applied parallel to one
another. The first uses the developed model and gives a quantitative evaluation
of structural security. The second includes a qualitative appreciation of the risk,
based on the condition survey of the structure. This methodology allows an
objective examination of the structure and recommendations for intervention
measures.

Keywords: natural-stone masonry arch bridges, masonry behaviour, multi-level
analysis, upper-bound theorem of plasticity, four-hinge mechanism, deficiencies,
examination, risk, security
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Zusammenfassung

Historische Bricken sind als Bauwerke integraler Bestandteil unseres Kulturerbes
und bedrfen daher der Bericksichtigung und des Einsatzes von Massnahmen, die
ihren kulturellen Wert bewahren.

Es existieren heute unterschiedliche Methoden, um die Tragfahigkeit von
Mauerwerksbogen zu ermitteln. Samtlichen Methoden zu Eigen ist jedoch der
schwerwiegende Nachteil, entweder (bermassig konservativ zu sein oder
umfangreiche Rechenressourcen zu erfordern. Die vorliegende Studie schlagt ein
auf der Plastizitatstheorie basierendes Modell vor, welches transparent, schnell
und einfach in der Anwendung ist. Zudem erfordert es keine hohe
Rechenkapazitat. Die Validierung des Modells erfolgte durch den Vergleich mit
Versuchsresultaten und Ergebnissen anerkannter Berechnungsprogramme.

Um das Material- und Bauwerksverhalten optimal abzubilden, stitzt sich das
vorgeschlagene Modell auf drei Betrachtungsebenen. Auf der Mikroebene wird das
Verhalten von Mauerwerk unter einfacher Druckbeanspruchung betrachtet. Eine
numerische Modellierung, welche die Abbildung der beiden Materialien und der
Grenzschichtelemente einschliesst, erlaubt prazise den Einfluss jedes Bestandteils
sowie den des gesamten Mauerwerksverbands zu erfassen. Der Einfluss des
letztgenannten erweist sich flir den Bruchmechanismus als massgebend im
Vergleich zur Bedeutung der Eigenschaften der beiden Ausgangsmaterialien.

Die Mesoebene nutzt die auf der Mikroebene gewonnenen Resultate, um das
Phanomen der lokalen Plastifikation eines Bogens unter Beanspruchung durch
Biegung und Normalkraft zu erklédren. Die Kenntnis der Spannungs-
Dehnungskurve ermdoglicht das Erstellen eines Momenten-Normalkraft
Interaktionsdiagramm flr einen gegebenen Querschnitt. Jeder Punkt dieser Kurve
stellt einen Spannungszustand dar, der potentiell eine lokale Plastifikation und
damit ein Gelenk erzeugen kann.

Auf der Makroebene wird der Bogen schliesslich als statisch unbestimmtes
Tragwerk untersucht, welches unter der sukzessiven Ausbildung von vier
Gelenken gemass dem auf Mesoniveau untersuchten Prinzip seine Tragfahigkeit
erreicht. Das erarbeitete Modell betrachtet einen Bogen, bei dem drei Gelenke
bereits ausgebildet sind. Einfache Gleichgewichtsbetrachtungen des nun statisch
bestimmten Tragwerks ermdglichen eine Beurteilung der Tragféhigkeit des
Bogens.

Eine grosse Anzahl von Bogenbriicken aus Natursteinmauerwerk ist heute
mehrere Jahrhunderte alt und weist spezifische Schaden aufgrund ihres hohen
Alters und mangelnden Unterhalts auf. Drei typische Schadensbilder, die
gemeinhin an solchen Tragwerken angetroffen werden, wurden erfasst und in das
zuvor erstellte Modell eingebunden, um ihre Auswirkungen auf die Tragfahigkeit
des Bogens beurteilen zu kénnen.

Das entwickelte Modell ist in eine libergeordnete Methodik integriert, welche die
Untersuchung von Bogenbriicken aus Mauerwerk erlaubt. Diese beinhaltet zwei
parallele, sich ergdnzende Ansatze. Der erste basiert auf dem entwickelten
Modell, um eine quantitative Bewertung der Tragsicherheit vorzunehmen. Der
zweite umfasst eine qualitative Risikoeinschatzung auf der Basis der
Zustandsanalyse. Diese Methodik bietet die Mdglichkeit einer objektiven
Uberpriifung und erlaubt, Empfehlungen fiir eine Erhaltungsmassnahmen
abzugeben.

Schliisselworter: Bogenbriicke aus Natursteinmauerwerk, Tragverhalten von
Mauerwerk, Mikroebene, Mesoebene, Makroebene, Kinematischer Grenzwertsatz,
Viergelenkmechanismus, Schdden, Uberpriifung, Risiko, Tragsicherheit
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Chapitre 1 : Introduction

1. Introduction

1.1. Motivations

Les ponts en arc en macgonnerie de pierre naturelle (figure 1.1) constituent encore
aujourd’hui une proportion étonnamment importante du parc des ouvrages
européens. A portée unique, pour la plupart, ils représentent environ 15 % des
ponts des Chemins de Fer Fédéraux suisses, 77 % des ouvrages ferroviaires en
France et 95 % en Italie [1.1]. Le manque de connaissances relatif tant a leur
importance patrimoniale qu'a leur mode de fonctionnement implique
malheureusement trop souvent leur négligence. Le besoin d’outils modernes et
efficaces permettant d’optimiser leur durée de service tout en respectant leur
valeur culturelle se fait par conséquent de plus en plus impérieux.

Au méme titre que des palais ou des cathédrales, les ponts anciens sont des
monuments historiques, faisant partie intégrante de notre patrimoine culturel.
Comme Vlillustre le chapitre 2 de ce travail, la richesse de leur histoire ne se
reflete pas uniquement par leur aspect extérieur, mais également par leur mode
de construction. Ainsi, les caractéristiques des ponts historiques se trouvent étre
révélatrices de modes, de courants mais également du contexte socio-
économique prévalent au moment de leur édification. Les ponts en arc en
macgonnerie sont par conséquent les précieux témoins d’époques révolues et
notre devoir est de mettre en ceuvre les moyens nécessaires au maintien non
seulement de leur condition, mais également de leur fonction et de leur utilité.

e T RN
s % o

=

Figure 1.1 : Pont de Baume les Messieurs

Trop fréguemment négligée ou mal adaptée, la maintenance dont les ponts
historiques font I'objet ne permet souvent pas une utilisation optimale et
respectueuse de la valeur culturelle de I'ouvrage. Dans la mesure ou cette
derniére réside non seulement dans leur aspect, mais également dans leur mode
de fonctionnement, les opérations de maintenance doivent autant que possible
éviter d’en faire des pieces de musée et viser a étendre leur durée de service
ainsi qu’a conserver leur mode de fonctionnement originel.
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Généralement en service depuis plus d’'une centaine d’années, les ponts en arc en
maconnerie ont incontestablement prouvé leur capacité a supporter des charges
nettement supérieures a celles considérées lors de leur édification. Ainsi, bien que
bon nombre d’entre eux présentent souvent des dommages sous la forme d’une
fissuration parfois trés étendue, ces ouvrages disposent d'une réserve de
portance conséquente dont il est crucial de tenir compte dans I'’examen, afin de
limiter au maximum, voire éviter, la mise en ceuvre d’interventions et de
préserver ainsi la valeur patrimoniale de ces édifices.

L’'atteinte de ces objectifs nécessite cependant I'emploi de méthodes d’évaluation
de la capacité portante fiables et basées sur des principes d’analyse modernes.
Comme le montre le chapitre 3 de cette étude, les méthodes actuellement
employées se basent essentiellement sur des concepts élastiques et empiriques,
dont le sur-conservatisme est reconnu, ou alors font appel a des logiciels plus
adaptés a l'objectif fixé, mais dont les résultats sont peu aisés a contrbler et
nécessitent un investissement temporel et financier souvent conséquent.

1.2. Objectifs et structure de la these

Les considérations présentées ci-dessus illustrent le besoin d'un modéle
analytique, d'application simple, permettant a I'ingénieur confronté a la question
de I'examen d’'un pont en maconnerie de pierre naturelle de déterminer, de
maniére fiable et rapide, la capacité portante de ce dernier. La crédibilité du
modeéle souhaité nécessite la prise en compte des concepts de la théorie de la
plasticité, la forte ductilité de ce type de structures ayant été établie et les
principes élastiques s’étant révélés par conséquent trop conservatifs. Une
exigence supplémentaire réside dans la transparence du modeéle, caractéristique
altérant la qualité des méthodes empiriques ou par éléments finis actuelles. Bien
que nécessitant une appréciation objective des résultats, le modéle souhaité ne
devra pas faire appel de maniére exagérée au jugement de l'ingénieur dans
I’évaluation des parameétres clés. Il devra par ailleurs tenir compte le plus
précisément possible des particularités liées a la magonnerie de pierre naturelle,
considérée en tant que matériau de construction.

A A

Le modéle présenté dans cette étude s’applique a répondre a ces besoins, en
fournissant une valeur de la capacité portante de I'arc, préalable & une étude plus
approfondie, si cette derniére est jugée nécessaire. Dans le but de considérer au
mieux le comportement global de I'arc en magonnerie, il s’articule autour de trois
niveaux, dont les principales caractéristiques sont résumées ci-dessous.

Le micro-niveau s’attache a comprendre et a définir le comportement de la
maconnerie sous un effort de compression simple. Ce dernier dépend non
seulement des propriétés mécaniques des deux matériaux constitutifs, mais
également de la maniére dont ceux-ci sont assemblés. De par leur provenance, a
caractére naturel, la pierre et le mortier de chaux impriment une forte variabilité
au comportement de la macgonnerie, dont le chapitre 4 vise a cerner les causes, a
I'aide de I'application d’'un modele numérique.

L'étude dite au méso-niveau, présentée au chapitre 5, exploite les résultats
obtenus au micro-niveau dans le but de définir les conditions de plastification
locale d’'un arc soumis a un effort de flexion composée. La connaissance du
comportement de la maconnerie permet ainsi I'élaboration d'une courbe
d’interaction représentative de la résistance en section de I'arc et dont chacun des
points représente un état de sollicitation potentiellement responsable d’une

plastification locale, sous la forme d’une rotule.

Enfin, le macro-niveau, développé au chapitre 6, considére l'arc en tant que
structure hyperstatique dont la ruine survient suite a la formation d’'un
meécanisme a quatre rotules, selon le principe exploré au méso-niveau. La
considération de Il'arc isostatique, avec trois rotules déja développées, permet
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I'application de simples réflexions sur I'équilibre et offre ainsi la possibilité
d’évaluer la capacité portante de la structure.

Trois dommages types, communément rencontrés sur des ponts en arc en
maconnerie de pierre naturelle, peuvent étre intégrés dans le modeéle ainsi
développé. Ce dernier, tel qu’il est présenté au chapitre 9, permet alors d’évaluer
la capacité portante résiduelle d’'un pont endommagé et d’apprécier la nécessité,
d’un point de vue structurel, d'implémenter des interventions de renforcement.

En raison des impératifs liés aux structures historiques présentés ci-dessus, le
modeéle développé doit impérativement s’intégrer dans une procédure d’examen
spécifique, telle que celle présentée au chapitre 10. Incluant deux approches
simultanées et complémentaires, celle proposée dans cette étude se base sur une
analyse de risque et tient compte des incertitudes relatives a la modélisation. Elle
permet ainsi d’obtenir une évaluation objective de la sécurité structurale et de se
prononcer quant a une recommandation d’intervention.

1.3. Terminologie

La constitution des ponts anciens en maconnerie fait appel & un vocabulaire
spécifique dont la définition est préalablement nécessaire afin qu’aucune
ambigiité n’altére la compréhension du lecteur (figure 1.2).

Matériau de remplissage

Corniche
I
Murs en aile
-
|
Intrados
g H ' Archivolte
|
A
-~ v 47 Bandeau
7
Culée Naissances
Figure 1.2 : Terminologie d’un pont en arc

L’'arc est constitué d’'un assemblage de voussoirs, blocs rigides, plus ou moins
précisément taillés en forme de trapéze et parfois également appelés claveaux.
La face intérieure de l'arc porte le nom d’intrados, tandis que son opposé
extérieur, généralement dissimulé, est appelé extrados. Les faces latérales
visibles de Il'arc, forment le bandeau, parfois trompeur car non conforme a la
magonnerie réellement mise en ceuvre dans la partie centrale de I'arc. La courbe
commune au bandeau et a l'extrados est parfois mise en évidence par un
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décrochement ou une moulure et porte le nom d’'archivolte. Le voussoir formant
le sommet de l'arc est appelé clé de voite (non représenté sur la figure 1.2),
tandis que la base de ce dernier est dénommée naissance et prend appuis sur
une pile ou une culée. La partie de I'arc séparant la naissance de la clé de voUte
prend parfois le nom de rein.

Les deux murs surmontant les faces latérales de I'arc sont connus sous le nom de
tympans, ou de murs de téte. lls forment avec I'arc une cuvette contenant le
matériau de remplissage et sont surmontés par la corniche. Les tympans se
prolongent par les murs en aile.

1.4. Référence

[1.1] Orban Z. (2007) UIC Project on assessment, inspection and maintenance
of masonry arch railway bridges, Proceedings of the 5™ International
Conference on Arch Bridges, ARCH’07.
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2. Les ponts en arc en magonnerie de pierre
naturelle : typologie et historique

Grace a leurs bonnes caractéristiques en matiére de durabilité, de nombreux
ponts en macgonnerie trés anciens sont parvenus jusqu’a nous et sont les précieux
témoins d’époques aujourd’hui révolues. Bien que s’appuyant toujours sur le
méme type de systéme statique, les ponts en arc historiques s’illustrent par de
grandes différences stylistiques, notamment, relatives a I'’époque de construction.
Cette variété s’exprime par l'allure des éléments structuraux, par le mode de
construction ou encore par les matériaux employés et reflete I'évolution des
connaissances techniques, mais aussi celle du contexte économique.
L’'ornementation et les fonctions connexes que I'on a attribuées au pont au cours
du temps témoignent, quant a elles, de I’évolution socioculturelle de la civilisation
responsable de I'édification.

Ce chapitre présente, dans une premiére partie, la typologie des ponts en arc en
magonnerie de pierre naturelle sous la forme d'une énumération des critéres
généralement employés pour les caractériser. Ces derniers sont représentatifs de
I’évolution des ponts en macgonnerie, depuis les débuts de [Iutilisation
systématique de l'arc, dans I’Antiquité, jusqu’au déclin de I'édification de ce type
de structures, a I’époque moderne.

Au moyen de quelques repéres historiques, la suite de ce chapitre présente un
apercu de I'évolution globale de la construction de ces ponts, mise en paralléle
avec l'avancement des connaissances techniques et le contexte historique.
L'objectif n’est toutefois pas de fournir une étude architecturale et historique
exhaustive, mais simplement d’offrir quelques clés permettant d’établir une
relation entre I'ouvrage et son environnement au moment de son édification.*

2.1. Typologie

Trois critéres sont communément utilisés en vue de caractériser I'arc en tant
qu’élément structurel. Il s’agit en premier lieu du tracé d’intrados, puis du
surbaissement et enfin de l'ouverture. Une description complete d'un arc
nécessite cependant le relevé d’autres parameétres, tels que I'épaisseur de
I’élément porteur, les matériaux mis en ceuvre ou encore I'appareillage employé.

2.1.1. Le tracé d’'intrados

Le tracé d’intrados est le principal critére déterminant I'aspect de I'arc. Ayant vu
sa forme évoluer au cours du temps, au gré des connaissances et des nécessités,
il peut étre considéré comme plus ou moins indicateur de I'’époque de
construction de I'ouvrage.

Le tracé d’intrados le plus élémentaire et le plus facile a dessiner et a construire
était celui dit en plein cintre (figure 2.2 (a)), soit formant un demi-cercle parfait.
Employé de maniére réguliere depuis I'’Antiquité jusqu'aux derniers ponts
construits au XX°™® siécle, ce tracé présentait en outre l'avantage d’une
stéréotomie facilitée par le fait que tous les voussoirs a fagconner étaient
identiques et qu’une taille parfaite de ces derniers n’était pas nécessaire a leur
ajustement. La quasi verticalité des efforts induits par I'arc aux naissances
permettait par ailleurs la réalisation de culées d’'une épaisseur plus faible que

dans le cas d'un arc surbaissé. En contrepartie, le franchissement de grandes

1 L’essentiel du contenu de ce chapitre est repris de [2.1].
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portées impliquait une forte surélévation de la partie centrale du pont, ce dernier
formant ainsi un dos d’ane génant la visibilité, et donc la circulation.

Notons encore que pour des raisons de stabilité de I'élément structurel, un
remplissage rigide a le plus souvent été placé au dessus de la partie inférieure
des reins de l'arc, permettant ainsi de considérer ce dernier comme n’étant actif
qu’a partir de la hauteur a laquelle se termine ce remplissage. Bien que
généralement dissimulée extérieurement par un bandeau simulant le demi-cercle
complet, cette caractéristique est cruciale car elle permet de considérer, d'un
point de vue structurel, la plupart des arcs en plein cintre comme en fait
Iégérement surbaissés (figure 2.1).

Figure 2.1 : Remplissage rigide placé au-dessus de la partie inférieure des reins de I'arc

Le tracé d’intrados en ogive (figure 2.2 (b)) est caractérisé par un point anguleux
en son sommet. Il est constitué de deux arcs de cercle dont I'intersection forme la
clé de voQte. Particulierement prisé a I'’époque médiévale en raison de sa
simplicité d’exécution, il offrait en outre un gabarit élevé, favorisant la circulation
fluviale, et n’induisait qu’une faible poussée horizontale sur les appuis. Quant au
fort dos d’ane résultant de ce tracé d’intrados, il ne représentait, en ce temps-Ia,
qu’un inconvénient secondaire.

Le principe de l'arc surbaissé a probablement pris sa source dans le souci de
limiter le nombre de piles a ériger en riviere, tout en maintenant un débouché
raisonnable au dessous de la structure et en évitant un dos d’ane prononcé. Les
fortes poussées horizontales induites sur les piles et culées impliquérent toutefois
pendant longtemps la réalisation d’appuis particulierement massifs. Le tracé
d’intrados surbaissé le plus élémentaire était I'arc de cercle (figure 2.2 (c)). En
dépit d’'une stéréotomie avantageuse, ce tracé formé d'une portion de cercle
présentait lI'inconvénient de n’offrir qu'un faible débouché, ce qui favorisa le
développement d’intrados plus élaborés, tels que l'ellipse (figure 2.2 (d)) ou
I'anse de panier (figure 2.2 (e)), forme obtenue en tracant la tangente a des
cercles juxtaposés en nombre impair et de rayon croissant des naissances a la
clé. Par opposition a I'arc de cercle, ces tracés offraient un débouché important
au-dessous de l'ouvrage et permettaient de limiter la poussée horizontale aux

naissances.

Par rapport au tracé en ellipse, I'anse de panier présentait un certain nombre
d’avantages : I'élaboration des épures était plus aisée et précise, la position des
normales délimitant les joints était plus facile a déterminer et le cintre plus simple
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a réaliser. Par ailleurs, 'anse de panier mettait en ceuvre un nombre limité de
courbures différentes et permettait de réaliser des groupes de voussoirs
identiques, a lI'inverse de I'ellipse pour laquelle, a I'exception de la symétrie, tous
les claveaux étaient différents. Contrairement aux formes en plein cintre ou en
ogive, la réalisation d'arcs surbaissés, plus osée, réclamait une taille et un
placement des voussoirs précis ainsi qu’une grande maitrise de la géométrie et du
tracé des épures.

(b) (c) (d)

Figure 2.2 : Intrados - a) en plein cintre, b) en ogive, c) en arc de cercle, d) en ellipse,
e) en anse de panier

Dés le XVI®™® siécle, les premiéres réflexions concernant la mécanique des arcs
permirent de mieux comprendre quelle était I'influence de la forme de ce dernier
sur les efforts qu’il transmettait. Il fut ainsi réalisé que la forme idéale d’'un arc,
soit celle permettant de n’introduire dans I’élément porteur que des efforts de
compression, correspondait a celle dite de la chainette. Ce tracé est le symétrique
de celui d’'un cable fixé aux deux naissances et sollicité par la méme charge et de
méme longueur que I'arc considéré (figure 2.3). La compréhension de ce principe
eut dés lors une incidence logique sur le tracé d’intrados choisi.

TAVOLA. E.

Figure 2.3: Analyse du déme de la Basilique Saint-Pierre de Rome par Poleni (1683-
1761), analogie du cable [2.2]
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2.1.2. Le surbaissement

Le surbaissement d’'un arc est défini comme le rapport entre la fleche h;, et
I'ouverture L (figure 2.4) :

T 1 T T~
AT

A —
h S
S = L/2 &
L [ -r'lf \\I—-/i\ﬁl
| L |
Figure 2.4 : Parameétres de calcul du surbaissement d’un arc

Bien que communément utilisée, cette définition entraine un paradoxe notable :
plus un arc parait surbaissé visuellement, plus la valeur de son surbaissement
calculée est faible... Un arc en plein cintre présente ainsi un surbaissement égal a
1/2, tandis que le record de l'arc le plus surbaissé est détenu par le Pont de
Nemours, avec une valeur atteignant 0.065. Congcu par Jean-Rodolphe Perronet
(1708-1794), cet ouvrage fut édifié entre 1795 et 1804 (figure 2.5).

Un arc peut également étre dit surhaussé, soit présentant un surbaissement
supérieur a 1/2. C’'est notamment souvent le cas des tracés d’intrados en ogive.

Figure 2.5 : Pont de Nemours (Photo : Jacques Mossot, www.structurae.de) [2.3]
2.1.3. L’ouverture

L'ouverture mesure la distance comprise entre les faces intérieures, ou parfois les
extrémités de la ligne moyenne, au niveau des naissances de l'arc. Elle est
indicatrice de 'ampleur de I'ouvrage considéré. La trés grande majorité des arcs
de ponts en macgonnerie construits au cours du temps présentait une ouverture
ne dépassant pas quelques meétres, ce qui n'empécha cependant pas, dés le
XIX®™Me siécle, la course au record de la plus grande ouverture. En ce qui concerne
les ponts en macgonnerie, en occident, il sera finalement établi par le Pont Frédéric
Auguste (ou Pont de la Paix ou encore Syratalbricke) érigé a Plauen en Saxe
en 1905, avec une ouverture atteignant 90 m (figure 2.6). La plus grande arche
jamais érigée aurait toutefois pu étre celle que Léonard de Vinci avait projetée
pour franchir la Corne d’or a Constantinople, en 1502. Constitué d'un seul arc
d’'une ouverture égale a 240 m, ce pont ne sera cependant jamais réalisé.
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Figure 2.6 : Pont  Frédéric Auguste, a Plausen (Photo: Thomas Joram,
www.structurae.de) [2.3]

2.2. Historique

2.2.1. Les premiers ponts

L’'origine des ponts semble se perdre dans la nuit des temps. Il ne reste en effet
aujourd’hui aucune trace des premiers ouvrages érigés par 'homme et on ne peut
par conséquent qu’émettre hypothéses et suppositions quant a leur aspect ou
mode de fonctionnement. Le plus vieux pont encore visible aujourd’hui semble
étre un ouvrage de type montant — linteau retrouvé a Smyrne, l'actuelle Izmir, et
qui remonterait a 850 av. J.-C.

Nomades, les premiers hommes se trouverent fréquemment confrontés a la
nécessité de franchir une riviéere ou une vallée. Se contentant probablement de
gués naturels dans un premier temps, ils purent sans doute emprunter ensuite un
tronc tombé bien a propos entre les deux rives de I'obstacle a franchir. lls
profitérent en outre certainement d’autres éléments naturels, tels que des arcs
faconnés par I'érosion ou le courant, ou des amoncellements de déchets créés
suite a un éboulement.

Mais les nécessités de la vie d’homme, qui peu a peu se sédentarisa, impliquérent
le besoin de pouvoir disposer de passages fiables, en des points clés choisis.
Ainsi, progressivement, I'homme développa le concept de ponts durables,
entierement réalisés de ses mains. Le systéme statique le plus élémentaire
élaboré fut probablement un simple linteau de pierre appuyé sur des
amoncellements pierreux, prémices des premiéres piles. Celles-ci évoluérent peu
a peu vers un systeme de pieux de bois foncés dans le lit de la riviéere et formant
un batardeau qui pouvait ensuite étre rempli de caillasse.

Le choix du matériau employé dépendait avant tout des ressources locales
disponibles. Néanmoins, les propriétés mécaniques et les possibilités de mise en
ceuvre relatives a chaque matériau entraient également en ligne de compte.
Ainsi, si les qualités mécaniques du bois rendaient ce matériau idéal pour un
systeme statique en montant — linteau, ce n’était pas le cas de la pierre, dont la
faible résistance en traction impliquait des portées trés restreintes et donc la
nécessité de réaliser un grand nombre de piles. Il fallut en outre attendre le
développement d’outils permettant la taille de la pierre pour que I’homme
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s'affranchisse de I'inconvénient lié a la recherche de plaques ou de blocs fagconnés
par la nature et présentant des dimensions suffisantes. Dés ce moment, la trés
bonne durabilité de la pierre, alliée a de nouveaux systémes statiques sollicitant
le matériau essentiellement en compression, démocratisérent son emploi en
construction.

On ne sait exactement de quand date la premiére utilisation d’'un mortier pour lier
les pierres d’'une maconnerie. Il a néanmoins été démontré que les Egyptiens s’en
servaient déja au 111°™® millénaire avant notre ére.

Des systéemes mixtes comprenant des appuis en matériaux pierreux surmonteés
d'un platelage en bois ont probablement également été développés de maniére
assez précoce. On imagine en outre, des ponts faits de lianes tressées et
attachées sur les deux rives, prémices des ponts-rubans actuels.

2.2.2. Les premiers arcs

La premiére idée d'un arc comme élément de franchissement d’'un espace résulte
probablement, a nouveau, de l'observation de la nature. On peut en effet
fréguemment observer des arcs naturels faconnés par I'érosion (figure 2.7) ou
suite a un amoncellement de matériaux pierreux placé en équilibre précaire.

Structure essentiellement sollicitée par des efforts de compression, l'arc était
parfaitement adapté pour étre érigé dans un matériau présentant une faible
résistance a la traction, tel la pierre ou la brique. Par rapport a une structure en
montant — linteau comme celles généralement utilisées jusqu’alors, I'arc
permettait une augmentation notable de la portée et de la capacité portante,
essentiellement grace a une meilleure utilisation des capacités mécaniques des
matériaux.

a

Les Sumériens semblent avoir été les premiers, au IV*™ millénaire av J.-C., &
faconner des éléments — en l'occurrence probablement des briques de terre
crue — de maniere a ce que leur assemblage par juxtaposition forme un arc
stable. Bien que maitrisé par de nombreuses civilisations (Egypte, Moyen Orient,
Grece), l'arc clavé ne connut une utilisation massive, en tant qu’élément de

construction, qu’a partir de 800 av. J.-C., époque a laquelle les Etrusques en
généralisérent le procédé dans leur architecture (figure 2.8).

Figure 2.7 : Arc naturel (Utah, USA) [2.4] Figure 2.8 : Arc étrusque, a Falerii
Novi [2.4]

10
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2.2.3. Evolution

S’étendant de I'’Antiquité jusqu’au XX*™ siécle, la construction des ponts en arc
en maconnerie a évolué au gré des époques. Chaque ouvrage présente des
caractéristiques, telles que le tracé d’intrados, l'allure des avant- et arriére-becs
ou encore les éléments décoratifs, qui sont plus ou moins évocatrices de I'époque
de sa construction. Les paragraphes suivants présentent une bréve vision de
cette évolution, telle qu’elle a pu étre observée en Europe.

2.2.3.1. Les ponts de I’Antiquité (396 av. J.-C. a
476) 2

Les multiples conquétes des Romains leur permirent de s’approprier les savoirs et
techniques des peuples soumis, pour ensuite les développer et les exploiter
massivement. C’est ainsi, grace a leur victoire définitive sur les Etrusques au
IVé™® siécle av. J.-C., que les Romains acquirent le savoir-faire nécessaire a
I’édification des arcs clavés. lls en firent I'un des principaux éléments structurels
de leur architecture et le diffusérent peu a peu a travers toute la Rome antique.

Conscient que le maintien de I'ordre et la diffusion de la culture romaine a travers
un territoire qui ne cessait de s’'agrandir passait nécessairement par
I’établissement et la préservation de voies de communication efficaces et
utilisables en permanence, les Romains firent de la construction des routes et des
ponts I'une de leurs priorités. Leur forte consommation d’eau impliquait en outre
la construction de longs aqueducs dont le tracé comportait inévitablement de
nombreux ponts.

Les ponts romains sont généralement des ouvrages robustes et imposants,
auxquels leurs constructeurs s’efforcérent toujours d’appliquer des principes de
simplicité, d’économie, de rapidité d’exécution et surtout de fonctionnalité. Les
ponts n’étaient en effet pas considérés comme des oeuvres a caractéere
esthétique, mais uniquement comme des ouvrages purement utilitaires. Aucun
élément décoratif ne venait les orner et, si on y détecte un soin du détail
incontestable, celui-ci ne résultait que de considérations liées a la qualité et a la
durabilité de I'ouvrage. L’édification d’'un pont n’en demeurait pas moins un
symbole de puissance et de richesse et son financier s’assurait ainsi de laisser son
nom a la postérité.

Bien que possédant le savoir-faire nécessaire pour ériger des arcs surbaissés, les
Romains n’en firent que trés rarement usage, se bornant a n’édifier que des arcs
en plein cintre, probablement en raison de la simplicit¢é et de la rapidité
d’exécution de ces derniers. Suffisamment larges pour permettre un trafic aisé (4
a 8 m), les ponts romains étaient généralement supportés par des arcs d’'une
ouverture inférieure a 15 m et ceci afin de limiter le dos d’ane. Maitrisant I'art de
I’établissement des fondations en riviere, notamment grace au traité de Vitruve,
ils ne craignaient pas I'édification des nombreuses piles résultant de cette
configuration. Celles-ci présentaient généralement des avant-becs triangulaires et
des arriére-becs rectangulaires, ou également triangulaires.

Les plus grands ouvrages étaient généralement montés a sec, ce qui réclamait un
soin particulier dans la taille des blocs et leur assemblage. Les Romains avaient
en outre pour habitude de solidariser les voussoirs au moyen d’éléments de
liaison internes en bois ou en métal et dont le rble était de prévenir 'ouverture
des joints suite a un éventuel mouvement d’ensemble de la structure. La plupart
des ponts romains étaient cependant en bois, la maconnerie étant réservée aux

2 Les repéres temporels évoqués dans les sous-titres de ce chapitre ne sont gu’indicatifs. lls
correspondent a des événements historiques choisis arbitrairement comme indication d’'une phase de
transition entre deux époques représentatives du point de vue de la construction des ponts en arc.
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ouvrages d’'importance, en général édifiés en milieu urbain et que I'on voulait
symboles de puissance et de pouvoir.

Les arcs étaient érigés successivement, chaque pile étant suffisamment massive
pour résister a la poussée induite par I'un des deux arcs, sans que la contrebutée
de Il'autre ne soit nécessaire a I'équilibre de Il'ouvrage. Un tel mode de
construction permettait une économie considérable sur le cintre, support réalisé
par une triangulation d’éléments de bois et nécessaire au soutien de l'arc qui
n'est stable gqu'une fois la clé de volte mise en place. Celui-ci, dont la
construction réclamait un savoir-faire propre et un investissement considérable,
était alors déplacable et réutilisable d’un arc a I'autre. Le méme souci d’économie
conduisit les ingénieurs romains a construire leurs arcs par anneaux indépendants
juxtaposés parallelement, comme ce fut par exemple le cas au Pont du Gard
(figure 2.9).

Les ponts érigés a cette époque sont ainsi le reflet de la société romaine. lls
témoignent d’une organisation sans faille, dont I'efficacité était I'une des clés de
la puissance.

Pendant de longs siécles, le savoir-faire permettant le dimensionnement des
ponts en arc se limita a des regles empiriques déduites de I'’expérience transmise,
de I'observation et de quelques essais plus ou moins fructueux. Ces relations,
fournissant des rapports entre les principales dimensions de I'arc (ouverture,
fleche et épaisseur) et des appuis (épaisseur, hauteur), n’avaient cependant pas
valeur de normes absolues et chaque constructeur était libre de les modifier sur
la base de sa propre expérience et des conditions particulieres a I'ouvrage
concerné. Transmises essentiellement par bouche a oreille, leur diffusion fut
certainement assurée par l'important systéme de voies de communication et par
I'organisation centralisée de I'Empire romain. Il résultait de I'application de ces
regles empiriques un dimensionnement trés conservateur, grace auquel de
nombreux ouvrages anciens sont aptes, encore aujourd’hui, a supporter des
charges bien plus importantes que celles auxquelles ils étaient soumis lors de leur

construction.

Figure 2.9 : Pont du Gard (Photo : Nicolas Janberg, www.structurae.de) [2.3]

2.2.3.2. Les ponts du Moyen Age (476 a 1453)

Avec le déclin de 'Empire romain, I'entretien des routes et aqueducs devint de
plus en plus difficile et fini par étre totalement négligé. Les invasions barbares,
qui succédérent a la chute de Rome, instaurérent un climat peu propice a la

12
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construction d’édifices durables ou a la maintenance d’ouvrages existants. Ainsi,
les ponts édifiés pendant le Haut Moyen Age furent vraisemblablement des
ouvrages de bois, bon marché et rapidement construits. Tous ont aujourd’hui
disparus.

La chute de I'Empire carolingien précipita I'Europe dans le systéme féodal
consistant en un morcellement des territoires en petits fiefs indépendants,
soucieux autant de se protéger des derniéres invasions barbares que de disputer
une terre a son voisin. Il en résulta, a nouveau, un contexte peu propice a
I’établissement de voies de communication durables et il faudra attendre le X1°™®
siécle pour voir I'Eglise prendre en charge le développement d’'un systéme routier,
et par conséquent I'édification de ponts, en vue de favoriser le pélerinage.

L'absence totale d’organisation administrative centralisée et de financement
institutionnalisé, ainsi que les fréquents conflits, induisirent de grosses difficultés
dans l'aboutissement des grands projets. Ainsi, il était fréquent que la
construction des ponts soit interrompue pour cause de guerre ou de manque de
moyens financiers et les chantiers s’éternisaient généralement sur plusieurs
dizaines d’années.

Deux typologies distinctes se retrouvent nettement sur les ouvrages du Bas
Moyen Age : d’'un c6té les ponts marqués par les symboles religieux (figure 2.10)
et de l'autre ceux a caractére défensif (figure 2.11). Les premiers, édifiés par
I’'Eglise sur les chemins de pélerinage, étaient fréguemment surmontés d’une
chapelle ou d’'une croix, tandis que les seconds étaient dominés par des tours de
garde et garnis de herses, d’archéres, de machicoulis et parfois d’'une travée en
pont levis. Ces ouvrages fortifiés incarnaient la puissance de la cité, leur vocation
étant souvent d’avantage d’impressionner d’éventuels envahisseurs que de
protéger la ville en cas de combat. lls devinrent donc objets de fierté et on les
retrouve fréquemment illustrant le nom ou les armoiries d’'une cité médiévale.

Figure 2.10 :  Pont St-Bénézet, a Avignon (Photo : Nicolas Janberg, www.structurae.de)
[2.3]

Généralement en plein cintre ou en ogive, lI'arc des ponts médiévaux était
souvent mis en évidence par une archivolte moulurée ou un bandeau en retrait.
Les difficultés rencontrées a cette époque lors de [I'édification des piles
conduisaient & en minimiser le nombre, ce qui, conjugué avec le type de tracés
d’'intrados employé, avait pour conséquence un fort dos d’ane. Chacun des appuis
était concu comme une culée, c'est-a-dire capable de reprendre I'entier de la
poussée horizontale induite par un arc, ce systéeme permettant d'une part les
interruptions prolongées du chantier et évitant d’autre part I'effondrement
complet du pont en cas de rupture de I'une des travées.
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Figure 2.11 :  Pont Valentré, a Cahors

La chaussée des ponts médiévaux était généralement étroite, de maniere a
faciliter la défense de l'ouvrage et la perception du péage, systématiquement
prélevé a cette époque, comme une contrepartie a la sécurité qu’offrait le pont
pour la traversée. Les piles étaient généralement munies de puissants avant- et
arriere-becs triangulaires ou rectangulaires (ou encore parfois en amande).
Fréguemment prolongés jusqu’a la hauteur de la chaussée, ceux-ci formaient
ainsi autant de refuges pour les piétons et marquaient fortement la verticalité de
I'ouvrage, effet encore rehaussé par I'absence de corniche. A I'exception de
symboles religieux ou éventuellement des armoiries du seigneur local, les ponts
du Moyen Age étaient dépourvus de décorations. Pour faciliter la circulation
fluviale, les ponts de cette époque présentaient en outre fréeQquemment une arche
dite « mariniére », soit dont la fleche était plus haute.

D’'une maniére générale, les ponts du Bas Moyen Age offrent une impression de
robustesse et de sobriété. Plus pittoresques que les ponts romains, ils sont
empreints d’'une certaine fantaisie, reflet d’'une organisation sociale bien plus
aléatoire que sous I'Empire romain, marquée par les multiples conflits et la forte
influence de I'église.

Avec la fin du Moyen Age et I'étiolement progressif du systéeme féodal, un pouvoir
plus centralisé, permettant une institutionnalisation des financements de grands
projets, s’organisa. Parallélement, le commerce se développa et le pont, point de
passage obligé, devint un lieu d’achalandage idéal. Des marchands
commenceérent a s'y installer avec leur étal mobile, avant d'y aménager, petit a
petit, des boutiques permanentes, puis finalement d'y élire domicile, au-dessus
de leur échoppe. Les ponts urbains, tels le Ponte Vecchio de Florence (figure
2.12), se virent donc peu a peu couverts de maisonnettes.
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Figure 2.12 :  Ponte Vecchio, a Florence (Photo : Bodil Anderson, www.structurae.de) [2.3]

a

Progressivement redécouvertes a partir du IX*™ siécle, les régles de
dimensionnement empiriques étaient toujours la seule et unique base permettant
la réalisation des ponts au Moyen Age. Elles se transmirent ensuite de génération
en génération, de maitre a apprentis et, la plupart du temps, de bouche a oreille
tout au long de I'’époque médiévale. Les regles de construction en général,
faisaient alors l'objet de secrets jalousement gardés et ne se transmettaient
qu’entre personnes de la méme corporation. Le contexte politico-économique du
moment ne favorisant pas la transmission des savoirs, I'enrichissement possible
des connaissances ne fut que faible et essentiellement dO aux voyages
qu’entreprenaient les maitres d’ceuvre.

2.2.3.3. Les ponts de la Renaissance (1453 a 1779)

Outre des améliorations administratives, la disparition progressive du systéme
féodal permit la restauration d’'un climat pacifigue et d'une certaine stabilité
politique. Les vocations religieuses et militaires des ponts médiévaux furent peu a
peu abandonnées et I'accroissement du trafic imposa d’une part la destruction de
nombreuses chapelles et tours de gardes, mais aussi la transformation des arcs a
intrados en plein cintre ou en ogive en des tracés surbaissés, permettant
I'atténuation du dos d’ane.

La Renaissance vit éclore un mouvement architectural remettant radicalement en
question la culture médiévale et se dirigeant vers la recherche d’'un caractére plus
antique. Parallelement, se dessinait une nouvelle conception de l'urbanisme. Les
ponts des cités étaient, au début de la Renaissance, encore couverts d’échoppes,
coutume en outre favorisée par la reprise économique. Peu a peu cependant,
I'idée d’'un fleuve purificateur comme élément d’embellissement de la ville fit son
chemin. Les premiers décrets visant la démolition de ces maisons, par ailleurs
insalubres, datent du début du XVII1°™ siécle. Il faudra toutefois attendre jusqu’au
XVIII®™ siécle pour que cette pratique disparaisse totalement.

Enfin considérés comme des ceuvres architecturales faisant partie intégrante de la
ville, les ponts de la Renaissance étaient richement ornés de corniches
moulurées, d’archivoltes, de modillons sculptés, etc. Par opposition aux ponts
meédiévaux, I'’horizontalité était, en outre, a nouveau mise en évidence (figure
2.13). Bien que ralentie, une évolution stylistique similaire pourra étre constatée
dans les campagnes.

Dés le XIV®™ siécle déja, les maitres d’ceuvre commencérent & ériger des arcs
surbaissés, dont la construction était plus ardue, notamment en raison des
poussées horizontales plus importantes, mais qui permettait une économie de
matériau conséquente et atténuait le dos d'ane. En dépit des difficultés
d’élaboration qu’il représentait, le tracé d’intrados en ellipse sera longtemps
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A

préféré a celui en anse de panier qui ne sera adopté qu’'a partir de la fin du
XVIIE™e siécle.

Le souci d’améliorer les conditions de trafic impliqua également la modification de
nombreux ponts médiévaux que I'on élargit au moyen de porte-a-faux et dont on
diminua la valeur du surbaissement des arcs en modifiant le tracé d’intrados.

Figure 2.13 :  Pont neuf, a Paris

Grace aux améliorations administratives, les projets de ponts pouvaient étre
mieux définis. Les chantiers se poursuivaient généralement sans interruption
jusqu’au terme, le financement de [Il'ouvrage étant généralement assuré.
Parallelement, les premiers traités de construction résumant les principales régles
empiriques de construction furent publiés, permettant ainsi une diffusion massive
des connaissances. La création d’institutions, telle que I’Académie d’Architecture
en France, contribua également a la transmission facilitée de I'information.

La Renaissance est connue comme une période d’intense recherche culturelle et
scientifique. Bien que Léonard de Vinci se soit déja préoccupé du fonctionnement
des arcs clavés, ce n’est qu'au XVII®™ siécle que le monde de la science
s’'intéressera réellement a la mécanique des structures. Le fonctionnement des
arcs pourra &tre considéré comme maitrisé dés la fin du XVIII®"® siécle.
Néanmoins, l'application des théories qui en découle ne sera pas continue,
certains aspects des recherches étant périodiqguement « oubliés », puis
redécouverts plus tard par d’autres savants. Par ailleurs, I'emploi des régles
empiriques perdurera encore pendant plusieurs dizaines années.

2.2.3.4. Les ponts de I’Epoque Moderne (1779 a nos
jours)

L’époque de la révolution industrielle va marquer un tournant dans la construction
des ponts. Bien que connu et exploité en construction depuis plusieurs
millénaires, le travail du métal s’était longtemps limité a des interventions locales
sous la forme de tirants ou de goujons. La raison en était son co(t prohibitif pour
une utilisation a grande échelle. Le développement que connut la sidérurgie a la
fin du XVIII®™ siécle, et qui devint I'un des principaux facteurs de la révolution
industrielle, permit la réalisation du premier pont entierement métallique (en

I'occurrence en fonte), I'lronbridge, a Coalbrookdale, en 1779.

L'élaboration des matériaux métalliques restant cependant onéreuse, la
construction de ponts en maconnerie perdura encore longtemps et connut
quelques raffinements d’ordre structurel. Ainsi, avec le tracé en plein cintre, celui
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en anse de panier restait le plus prisé, I'ellipse et I'arc de cercle n’étant employés
qu’épisodiquement. La volonté de toujours surbaisser davantage les arcs
conduisit les concepteurs de ponts a tracer des anses de panier non plus sur la
base de trois, mais de cing cercles, voir plus encore.

Techniquement, une innovation d’importance fut introduite par Jean-Rodolphe
Perronet (1708-1794). Jusqu’alors, chaque pile était congue comme une culée, a
savoir capable de reprendre et transmettre a la fondation I'entier de la poussée
introduite par un arc. Cette derniére était d’autant plus importante que les tracés
d’intrados étaient toujours plus surbaissés, impliquant la nécessité d’édifier des
piles massives qui entravaient fortement I'’écoulement et provoquaient une
accélération du courant au passage du pont, augmentant ainsi fortement le risque
d’affouillement des piles. Perronet le premier osa tenir compte de la présence de
I'arc adjacent, qui exerce une poussée symétrique et donc capable d’équilibrer,
tout au moins en partie, celle appliquée par I'arc sur une pile. Bien que logique,
cet avancement ne fut toutefois possible que grace au contexte politique et
économique favorable, qui garantissait un déroulement du chantier rapide et sans
interruption.

A partir du XIX®™ siécle, le développement du chemin de fer nécessita
I’édification de nombreux ponts qui, pour la plupart, furent encore réalisés en
maconnerie. Mais la construction métallique poursuivait son évolution et de plus
en plus d’ouvrages furent érigés selon un systéme comprenant des poutres a
treillis métalliques appuyées sur des piles de maconnerie. Un grand nombre de
ces ouvrages seront cependant ultérieurement remplacés par des ponts en arcs
en maconnerie, lorsque le poids des nouvelles locomotives a vapeur, puis
électriques, excédera la capacité portante des treillis métalliques en place.

Le passage au XX*™ siécle verra la réalisation des derniers grands projets de
ponts en maconnerie. Généralement constitués d’'un arc de grande portée entouré
d’arcs secondaires et surmonté de tympans évidés, ces ouvrages spectaculaires
établiront les records de portées de ce type de ponts. Un bel exemple est le pont
réalisé a Luxembourg par Paul Séjourné (1851-1939), maitre en la matiéere, entre
1889 et 1904 (figure 2.14).

Ces grands projets sonnerent toutefois le glas de la construction des ponts en
maconnerie. Rapidement, le béton, redécouvert et popularisé grace a la
fabrication des ciments artificiels, permit [I'édification d’ouvrages plus
économiques. Présentant des propriétés mécaniques trés similaires a celles de la
maconnerie, le béton fut employé, dans les premiers temps, pour réaliser des
ouvrages en arc, fréguemment parementés de pierre. L'invention du béton armé
et I'amélioration des techniques de fabrication de I'acier, rendant ce matériau
financiéerement plus accessible, permirent ensuite le développement de systémes
structuraux différents, grace a des propriétés mécaniques améliorées, en
particulier en traction. Dés lors, ces matériaux supplantérent rapidement la
maconnerie dans le domaine de la construction des ponts.

Aujourd’hui, la réalisation d'un pont en maconnerie n’est plus envisageable en
raison du prix qu’elle représenterait. Bien que bénéficiant de propriétés de
durabilité exceptionnelles en comparaison de celles des matériaux modernes, la
magonnerie ne pourrait étre employée de maniére rentable dans la construction
actuelle qu’en cas de garantie d’'une durée de service de l'ouvrage de plusieurs
siécles. Les prévisions d’évolutions du trafic n’étant en aucun cas ni fiables, ni
méme disponibles, a ce terme, I'emploi de la magonnerie se borne aujourd’hui a
I'entretien et a la restauration d’ouvrages existants.
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Figure 2.14 :  Pont Adolphe, Luxembourg
2.3. Références

[2.1] Grandjean A. (2005) Histoire des ponts en arc, de I’Antiquité a la
Renaissance, Projet de master, EPFL — ENAC — MCS, 103 p.

[2.2] Heyman J. (1972) Coulomb’s Memoir on Statics. An Essay in the History
of Civil Engineering, Imperial College Press, 212 p.

[2.3] http://fr.structurae.de/
[2.4] http://en.wikipedia.org

2.4. Références complémentaires >

[2.5] Bennett D. (2000) Les ponts : histoire et technique, Eyrolles, Paris,
232 p.

[2.6] Berger R. (1975) D’une rive a l'autre ou les ponts de la Suisse, Editions
André Eiselé, Lausanne, 142 p.

[2.7] Bernard-Gely A., Calgaro J.-A. (1994) Conception des ponts, Presses de
I’Ecole Nationale des Ponts et Chaussées, Paris, 360 p.

[2.8] Bessac J.-C., Journot F., Prigent D., Sapin C., Seigne J. (1999) La
construction en pierre, Collection Archéologiques, Errance, Paris, 174 p.

[2.9] Bolliger S. (2003) Roémische Briicken in der Schweiz, Les chemins et
I’histoire, Publication Viastoria — Centre pour I'histoire du trafic, Berne,
pp. 16-21.

[2.10] Browne L. (1996) Les Ponts : Chefs-d’ceuvre de l'architecture, PML, 80 p.

[2.11] Delacrétaz P. (1990) Fribourg jette ses ponts, Ketty & Alexandre,
Chapelle-sur-Moudon, 126 p.

3 Bien que non citées dans le texte, les références dites complémentaires sont susceptibles d’apporter
un supplément d’information au lecteur.

18



Chapitre 2 : Typologie et historique

[2.12]

[2.13]

[2.14]

[2.15]
[2.16]

[2.17]

[2.18]

[2.19]
[2.20]

[2.21]
[2.22]

[2.23]

[2.24]

[2.25]

[2.26]

[2.27]

[2.28]

[2.29]

[2.30]

[2.31]
[2.32]

[2.33]

[2.34]

Delacrétaz P. (1991) Vieux ponts du pays de Vaud, Ketty & Alexandre,
Chapelle-Vaudanne (sur Moudon), 142 p.

Demeude H., Escudero P. (2003) Ponts de Paris, Flammarion, Paris,
159 p.

van Deputte J. (1994) Ponts de Paris, Sauret / Paris-Musées, Paris,
230 p.

Dupré J. (1998) Les ponts, Kbnemann, Cologne, 128 p.

Ecole — Atelier de restauration, Centre historique de Léon (1999) Taille
de la pierre : guide pratique, Eyrolles, Paris, 215 p.

Fabre G. J. J. (2001) Le pont du Gard, l'aqueduc antique de Nimes,
Equinoxe, Barbentane, 95 p.

Fellmann R. (1992) La Suisse Gallo-Romaine, cinqg siecles d’histoire,
Payot, Lausanne, 470 p.

Fiches J.-L. (2001) Le pont du Gard, Editions du patrimoine, Paris, 64 p.

Gaillard M. (1982) Les quais et ponts de Paris, CEP Editions Moniteur,
Paris, 205 p.

Graf B. (2002) Bridges that changed the world, Prestel, 128 p.

Grattesat G. (1982) Ponts de France, Presses de I’Ecole Nationale des
Ponts et Chaussées, Paris, 294 p.

Guyon M. (2000) Les fondations des ponts en France, Monique Mergoil,
Montagnac, 253 p.

de Kalbermatten G., Biner J.-M. (1991) Ponts du Valais, Pillet, Martigny,
262 p.

Kurrer, K.-E. (2008) The history of the theory of structures: From arch
analysis to computational mechanics, Ernt & Sohn, Berlin, 848 p.

de La Hire, P. (1695) Traité de mécanique ou l'on explique tout ce qui
est nécessaire dans la pratique des arts & les propriétés des corps
pesants lesquelles ont un plus grand usage dans la physique, Imprimerie
Royale, Paris, 492 p.

Lambert G. (1999) Les ponts de Paris, Collection Paris et son Patrimoine,
Action Artistique de la Ville de Paris, Paris, 240 p.

Leonhardt F. (1981) Ponts, Presses Polytechniques et Universitaires
Romandes, Lausanne, 307 p.

Malissard A. (1994) Les Romains et l'eau, Realia / Les Belles Lettres,
Paris, 342 p.

Mesqui J. (1986) Le pont en France avant le temps des ingénieurs,
Picard, Paris, 303 p.

Mesqui J., Repérant D. (1998) Les vieux ponts, Arthaud, Paris, 143 p.

Montens S. (2001) Les plus beaux ponts de France, Bonneton, Paris,
199 p.

Murray P., Stevens M. A. (1996) Living Bridges: The inhabited bridge,
past, present and future, Prestel, 157 p.

Office Fédéral des Routes (2003) Les chemins historiques du canton de
Vaud, Inventaire des voies de communication historiques de la Suisse
(IVS), Berne, 52 p.

19



Capacité portante de ponts en arc en magonnerie de pierre naturelle

[2.35]

[2.36]
[2.37]

[2.38]

20

Prade M. (1986) Les ponts, monuments historiques, Brissaud, Poitiers,
431 p.

Prade M. (1990) Ponts remarquables d’Europe, Brissaud, Poitiers, 428 p.

Rohn A. (1926) Les ponts de Fribourg, Conférence faite en assemblée
générale de la 107°™° session annuelle de la SHSN a Fribourg, le 29 aolt
1926, Buchler, Berne, 24 p.

Vergara L., Tomasella G. M. d. (2001) Reconnaitre les styles
architecturaux, de la préhistoire a l'architecture contemporaine, Vecchi,
Paris, 165 p.



Chapitre 3 : Etat de l'art

3. Etat de l'art

La présente étude ayant pour sujet global I'établissement d’'une méthode de
détermination de la capacité portante des arcs en magonnerie, ce chapitre,
consacré a la description de I'état de la recherche, se concentre sur I'apercu des
méthodes de dimensionnement et de vérification existantes. Des références
concernant des aspects plus particuliers de cette recherche peuvent étre trouvées
dans les différents chapitres constituant ce travail.

3.1. Les réegles empiriques

Pendant des siécles, le dimensionnement des ponts en maconnerie ne s’est basé
que sur des principes empiriques. Se transmettant de génération en génération et

de bouche a oreille, ces régles se sont pour la plupart perdues, puis ont été
redécouvertes et modifiées, au gré de I'expérience des batisseurs.

Le présent paragraphe n’a pas pour but d'établir une liste exhaustive de ces
principes empiriques, la plupart ne nous étant par ailleurs pas parvenues, mais
simplement d’illustrer au moyen de quelques exemples, le type de rapports ayant
conduit au dimensionnement des principaux éléments constitutifs d’'un pont en
arc en maconnerie (tableau 3.1). Les références répertoriant ces régles dont nous
disposons aujourd’hui sont, pour I'essentiel, les premiers traités de construction
des ponts, publiés au XIX*™ siécle. On peut néanmoins supposer que les
principes qui y sont décrits sont cohérents avec ceux employés antérieurement.

Ces regles empiriques permettaient la déduction des dimensions des principaux
éléments structuraux, les uns relativement aux autres, au moyen de relations
simples. Il en existe ainsi concernant la forme de I'arc, I'épaisseur de ce dernier a
la clé et aux naissances, les dimensions des fondations, celles des culées et des
piles ou encore donnant l'ouverture en fonction des dimensions de la vallée a
franchir [3.1]. De multiples exemples de ces régles empiriques peuvent étre
trouvés dans les anciens traités de construction des ponts [3.1] et ont été
résumés par Proske [3.2] et Corradi [3.3]. lls ne sont par conséquent pas
reproduits dans leur intégralité ici.

Tableau 3.1 : Exemples de régles empiriques [3.1-3.4]

Régle de ... Expression Parameétres
Dupuit e = kVL e : épaisseur de l'arc
L : ouverture de I'arc
k : paramétre fonction du matériau utilisé
Huste e = aVp e : épaisseur de l'arc
o : parametre fonction du matériau utilisé
p : courbure de l'arc
Croizette- e =k; + kaVp e : épaisseur de l'arc
Desnoyers ki, k2 : paramétres fonction du type de pont (routier, ferroviaire)
p : courbure de l'arc
Gay L=0.2H L : ouverture de l'arc
H : hauteur de la vallée
Séjourné P =0.1.L + 0.04-H | P : épaisseur de la pile en téte
L : ouverture de I'arc
H : hauteur de la vallée
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En dépit de l'apparition des premiéres théories concernant la mécanique des
structures, publiées dés la fin du XVII®™ siécle, I'usage de ce type de principes
empiriques va subsister encore longtemps, favorisé par les difficultés liées a une
modélisation analytique correcte de ce type de structure. Ainsi, dans les années
1950 encore, une directive britannique recommandait la vérification des ponts en
maconnerie sur la base des résultats d’'un essai de charge. Si la déflexion a la clé
ne dépassait pas une valeur donnée, la sécurité présentée par I'ouvrage pouvait
alors étre considérée comme garantie [3.5].
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Figure 3.1 : Régles empiriques préconisées par Alberti en 1450 [3.2 ; 3.6]

3.2. La théorie de Ia ligne des pressions *

Les courants de pensées émergeant a la Renaissance influencérent de maniére
capitale la construction des ponts. Ces changements sillustrent par
I’'ornementation, mais se détectent également par le choix du tracé d’intrados. La
recherche d’un raffinement esthétique particulier dans la géométrie donnée a l'arc
conduisit ainsi les grands esprits de cette époque a amorcer les premiéres
considérations concernant les implications de ces choix sur le dimensionnement
des éléments constitutifs de l'ouvrage. La compréhension mécanique, puis
mathématique, du fonctionnement d’'un arc devint alors I'un des principaux sujets
de réflexion de la fin du XVII°™ siécle et tous les grands noms s’y intéressérent.

Léonard de Vinci (1452-1519) en fut l'un des premiers. Il élabora ainsi une
machine visant a répondre a l'une des principales questions nécessaires a
I’élaboration d’un pont, a savoir quelle est la poussée horizontale exercée par l'arc
aux naissances (figure 3.2). Il fut, en outre, le premier a considérer I'arc comme
résultant de l'assemblage de voussoirs indépendants et non plus comme un
élément homogéne continu.

4 La bréve retranscription de I'historique des méthodes d’évaluation de la capacité portante des arcs
en macgonnerie, entre les premiers développements et I'apparition des théories élastiques, présentée
ici résulte essentiellement de I'étude des ouvrages de Kurrer [3.7], Heyman [3.8] et Timoshenko [3.9]
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i

Figure 3.2 : Machines imaginées par Léonard de Vinci dans le but de mesurer la
poussée horizontale exercée par un arc sur ses appuis [3.10]

Bien que probablement connue antérieurement, l'affirmation selon laquelle la
forme idéale d’'un arc consiste en l'inversion de celle que prendrait une corde de
méme longueur, suspendue entre ses appuis et chargée identiquement, ne sera
publiée gu’'en 1675, par Robert Hooke (1635-1703). En 1697, le britannique
David Gregory (1659-1708) établit la premiére tentative d’expression
mathématique de la chainette et comprit alors intuitivement que les arcs dont le
tracé d’intrados s’éloigne de cette forme résistent grace a leur épaisseur.
L’éguation mathématique de la chainette sera déterminée en 1704, par Jakob
Bernoulli (1654-1705) grace au calcul différentiel et intégral.

En dépit des travaux précoces de Léonard de Vinci, il faudra attendre la toute fin
du XVI1*™ siécle pour que la premiére réelle théorie des arcs en macgonnerie soit
publiée. Avec pour but de valider les principes empiriques utilisés jusqu’alors,
Philippe de La Hire (1640-1718) y préconisa pour la premiére fois d’inverser le
polygone funiculaire des charges et relia ce dernier & la notion de ligne des
pressions. Sa théorie se basant toutefois sur I'hypothése de Il'absence de
frottement entre les voussoirs, elle ne donna pas de résultats satisfaisants. En
dépit de cette erreur, la théorie de La Hire, puis celle résultant des améliorations
apportées par Bernard Forest de Bélidor (1697/1698-1761), fournissaient des
résultats proches de ceux obtenus par I'application des régles empiriques et
furent universellement reconnues en Europe. Différentes modifications leur furent
peu a peu apportées, mais il faudra cependant attendre le milieu du XVIINI®™®
siécle et la mise au point, par Charles de Coulomb (1736-1806) entre autres, de
la théorie du frottement sec, pour que cette caractéristique puisse étre introduite
dans la théorie des arcs en magonnerie.

Les progrés en matiére de méthode de détermination de la capacité portante des
arcs en macgonnerie connurent alors une période de stagnation, en raison
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notamment de I'absence de considération du mécanisme de ruine dans la théorie.
Les recherches se concentrérent alors sur I'établissement de la ligne des
pressions pour des cas de charge donnés. L'infinité de position d’équilibre, et donc
de ligne des pressions, possibles rendait alors ce probleme insoluble, a moins
d’admettre une série d’hypothéses, pénalisant, par ailleurs, la validité des
meéthodes élaborées.

En 1730, Pierre Couplet (?-1743) fut le premier a ne pas baser sa théorie des
arcs en macgonnerie sur une ligne des pressions admise, mais sur un mécanisme
de ruine observé. Les essais menés par Augustin Hyacinthe Danyzy (1698-1777)
en 1732, puis par Boistard (?-?) en 1800, confirmérent par ailleurs le mode de
ruine considéré par Couplet. En admettant par hypotheése un frottement infini
entre les voussoirs, une résistance en compression du matériau illimitée et
I'absence de résistance a la traction pour la macgonnerie, ce dernier posa les
fondements des théories plastiques modernes qui seront élaborées plus de deux
siécles plus tard.

L'étape suivante consista a combiner les approches par la ligne des pressions et
celle par le mécanisme de ruine. Le premier a y parvenir fut Méry (?-?), en 1840.
En se basant sur les résultats de la campagne d’essais menés par Boistard, il
développa une méthode graphique de détermination de la ligne des pressions
portant son nom et qui sera massivement utilisée pendant plusieurs dizaines
d’années.

Fs

Y5

Figure 3.3 : Exemple d’épure de Méry pour un cas symétrique [3.11]

3.3. Les méthodes élastiques

En 1821, Claude-Louis-Marie-Henry Navier (1785-1836) établit les bases de la
théorie de I'élasticité et I'appliqua aux arcs en maconnerie. Les équations qui en
résultéerent n'avaient cependant que rarement de solution et de nouvelles tables
de dimensionnement furent établies.

En 1858, William Rankine (1820-1872) coupla la notion de ligne des pressions
avec la théorie élastique et parvint a la conclusion que la résultante de I'effort
appliqué, et par conséquent la ligne des pressions, devait rester dans la portion
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centrale de I'arc. Il en résulta un principe, bien connu aujourd’hui sous le nom de
regle du tiers central.

L'italien Carlo Alberto Castigliano (1847-1884) fournit, dés 1879, une méthode
basée sur la théorie de I'élasticité qui fit date et fut a la base de nombreux
développements futurs [3.12]. Se basant sur I'’équation de I’énergie minimale de
déformation, cumulée avec celles résultant de I'équilibre, la méthode de
Castigliano permettait de calculer la position de la ligne des pressions, et donc
I’état de contraintes s’établissant dans un arc en macgonnerie. Lorsque cette
derniére sortait du tiers central, le matériau, théoriquement soumis a un effort de
traction, était alors considéré comme fissuré et donc inefficace. Un nouveau calcul
de la ligne des pressions, tenant compte de la section localement amincie, était
alors effectué et les zones en traction résultant retirées. Le calcul se poursuivait
ainsi, de maniére itérative, jusqu’a l'atteinte de la contrainte admissible en
compression [3.13].

Parfaitement maitrisée par des ingénieurs tels Emil Mdrsch (1872-1950) ou Paul
Séjourné (1851-1939), la théorie élastique sera a l'origine du dimensionnement
des derniers grands ponts en magonnerie érigés en Europe.

Les essais menés par le professeur Pippard, en 1936, avec pour objectif de mieux
comprendre le comportement réel d’'un arc en magonnerie et d’en identifier les
modes de ruine, marquéerent un nouveau jalon dans I'étude des arcs en
maconnerie [3.14] (figure 3.4). Reéalisées sur des arcs bi-articulés, ces
expérimentations permirent a Pippard de confirmer les observations de
Castigliano, a savoir que sous faible charge, I'arc en maconnerie dont les appuis
sont infiniment rigides se comporte comme un élément élastique continu. Une
augmentation de la charge implique alors une diminution locale de la section
efficace. Pippard poursuivit cependant le raisonnement et introduisit pour la
premiére fois la notion de rotule, apparaissant lorsque I'épaisseur de la section
tend vers zéro. Il établit ainsi la correspondance entre une excentricité de la ligne
des pressions trop importante et I'apparition d’une telle rotule. Pippard constata
en outre que dans le cas des arcs bi-articulés, la formation de deux d’entre elles
était nécessaire a la rupture totale de I’élément, identifiant ainsi le mécanisme de
ruine a quatre rotules.

Figure 3.4 : Essais effectués par Pippard [3.14]
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Sur la base de ces essais et de la théorie de Castigliano, Pippard établit une
nouvelle méthode élastique permettant d’évaluer la charge ultime supportée par
un arc en maconnerie. Considérant un modeéele d’arc bi-articulé d’'une largeur
unitaire, elle permettait de déterminer la contrainte agissant dans une section
d’arc sous charges de service et de la comparer a une contrainte admissible. La
sollicitation limite ainsi calculée était ensuite augmentée d’'un facteur de sécurité
adéquat. Une restriction sur la contrainte de traction sollicitant la section était en
outre introduite, en vue de limiter la fissuration et d’assurer ainsi un bon
comportement en service [3.5]. La contribution d’éléments additionnels, tels que
les tympans et le remplissage, était négligée. Pippard établit, grace a sa
méthode, une série de tables de dimensionnement qui furent longtemps utilisées.

Depuis lors, diverses études se sont attachées a modifier les méthodes de
Castigliano et Pippard, permettant notamment d’exploiter les moyens
informatiques disponibles de nos jours [3.15].

Les modeles basés sur la théorie élastique présentent I'avantage de fournir des
indications quant aux contraintes et déformations sollicitant I'arc et de permettre
une analyse de ce dernier en service. Toutefois, leur inadéquation avec le
comportement du matériau et de la structure observé [3.16], allié a I'aspect
fastidieux de leur application, implique que ce type de modéles tend peu a peu a
étre abandonné au profit des méthodes plastiques ou par éléments finis.

3.4. Les méthodes semi-empiriques

La complexité des théories élastiques a en outre favorisé le développement de
méthodes semi-empiriques, simples et rapides d’application, généralement
conservatrices, mais dont la validité est aujourd’hui discutée. Deux d’entre elles
sont présentées ci-dessous.

3.4.1. La méthode MEXE

La méthode MEXE (Military Engineering Experimental Establishment) a été
développée durant, et juste apres, la seconde guerre mondiale par des ingénieurs
britanniques dans le but de vérifier, de maniére simple et rapide, la portance
d’anciens ouvrages au passage d’engins militaires. Basée sur un amalgame entre
la théorie élastique de Pippard [3.14] et une série d’observations effectuées sur
des ouvrages en service, elle requiert I'admission d’'un certain nombre
d’hypothéses restrictives, touchant au chargement, au tracé d’intrados, au
systéeme statique, au surbaissement ou encore a I'état de conservation de
I'ouvrage. Une série d’abaques permet ensuite la détermination d'une charge
axiale dite « provisionnelle », en fonction de I'ouverture de I'arc, de I'épaisseur de
ce dernier et de celle de remplissage a la clé. Cette valeur doit finalement étre
révisée au moyen d'un certain nombre de facteurs de modification atténuant
I'implication des diverses simplifications admises dans la méthode.

Adaptée pour un usage civil dans les années 1960, cette méthode connait encore
de nos jours un grand succés en raison de sa simplicité d’application et du fait
qu’elle fournit dans la majorité des cas — mais pas toujours ! [3.13 ; 3.17-3.19] —
un résultat conservatif. Cette méthode est néanmoins aujourd’hui critiquée par de
nombreux experts et vue comme insuffisante a une évaluation adéquate de la
capacité portante des ponts en magonnerie.

Un grand nombre de critiques lui sont aujourd’hui adressées [3.20], parmi
lesquelles I'absence d’informations quant aux hypothéses considérées, la
négligence de certains parameétres, tels que la résistance en compression de la
maconnerie, I'absence de considération d’'une interdépendance des facteurs de
modifications, la trop forte implication de la hauteur de remplissage et surtout la
grande sensibilité du résultat aux divers facteurs de modification, dont
I’évaluation est entierement laissée au jugement de I'ingénieur.
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Par ailleurs, le niveau de restriction du domaine d’application de la méthode
implique que son utilisation se borne a des situations trés précisément définies et
que son emploi pour des cas inadaptés peut conduire & des résultats totalement
erronés [3.21]. L'usage de MEXE requiert par conséquent une grande expérience
et une vision claire de ses limites est primordiale [3.19].

Un certain nombre de versions modifices de MEXE ont été développées depuis
lors [3.22]. Leur but est généralement de limiter l'influence des facteurs de
modifications. Ces méthodes souffrent néanmoins toujours d'un manque de
transparence et de trop grandes limitations quant a leur domaine d’application.

En résumé, MEXE est certainement une méthode économique et simple
d’application, mais dont I’ « obscurité » implique la nécessité de rester tres
prudent [3.22]. Il est par conséquent conseillé de n’utiliser MEXE que lors d’'une
premiére étape de I'examen d’un ouvrage, celle-ci étant ensuite a compléter par
des investigations plus fiables [3.22 ; 3.23]. Basée sur des concepts élastiques,
les résultats qu’elle fournit peuvent, en outre, étre trop conservateurs. Il peut
étre par conséquent considéré que MEXE est aujourd’hui dépassée et que la
nécessité d’'une nouvelle méthode basée sur les concepts de la plasticité,
transparente, économique et simple d’application, est impérieuse.

3.4.2. La méthode FILEV

Moins connue et plus récente que MEXE, la méthode FILEV a été établie par
Marin-Caro, Martinez et Ledén [3.2; 3.24] sur la base de la modélisation
numérique d'un grand nombre de ponts en arc en macgonnerie. Elle permet
d’obtenir une évaluation de la charge limite uniquement sur la base de critéres
géométriques, tels I'épaisseur et l'ouverture de I'arc. Tout comme MEXE, son
domaine d’application est strictement limité par des critéeres géométriques et
relatifs au relevé de I'état. L'opacité des parameétres empiriques, sur lesquels
repose entierement la méthode, rend toute extrapolation aléatoire, voire
dangereuse, et la méthode FILEV souffre, au final, de défauts semblables a ceux
reprochés a MEXE.

3.5. Les méthodes basées sur I'analyse limite

Dés les années 1950, la (re)découverte des concepts de dimensionnement
plastiques, plus simples d’application que les méthodes basées sur la théorie
élastique, offrit une nouvelle opportunité au calcul des ouvrages en macgonnerie.
Associés a l'analyse limite, ils présentent le grand avantage de se baser
uniquement sur I'état ultime de la structure, ce qui, dans le cas d’éléments
hyperstatiques comme les arcs en maconnerie, simplifie grandement le calcul
[3.16].

La description des méthodes par analyse limite nécessite au préalable I'étude des
différents modes de rupture décelés sur des arcs de ponts en maconnerie.

3.5.1. Modes de rupture des arcs en magonnerie

Le mode de ruine des arcs en maconnerie le plus fréquent et le plus facilement
détectable est celui qui transforme I'élément structurel en un mécanisme, suite a
I'apparition de rotules [3.22; 3.25; 3.26] (figure 3.5). Ces derniéres
apparaissent consécutivement a I'application d’'un moment de flexion induisant un
décalage de la ligne des pressions vers l'intrados ou I'extrados de Iarc.
L'apparition de la quatrieme d’entre elles transforme la structure en un
mécanisme instable, synonyme de la ruine.

27



Capacité portante de ponts en arc en macgonnerie de pierre naturelle

Figure 3.5 : Le Prestwood Bridge, juste avant son effondrement par la formation d‘un
mécanisme a quatre rotules [3.26]

Toutefois, bien que le mécanisme a quatre rotules soit le mode de ruine le plus
souvent identifié, d’autres peuvent intervenir. La rupture dite par « snap-
through » a été identifiée expérimentalement [3.27 ; 3.28] et survient apres la
formation de trois rotules, lorsque la ligne des pressions tend a étre tangente a
I'intrados aux naissances. Il s’en suit un brusque changement de la géométrie de
I'arc, puis son effondrement, la section située sous la charge tendant a passer au-
dessous de la ligne liant les naissances de I'arc (figure 3.6). Pour des raisons
évidentes liées a la géométrie, ce mode de ruine est plus probable dans le cas
d’arc surbaissés [3.29 ; 3.30].

a) b)

Figure 3.6 : Ruine d’un arc par snap-through [3.29] - a) schéma, b) Torksey Bridge
[3.27]

Grace a I'important coefficient de frottement inhérent a la maconnerie, la ruine
d’'un arc par cisaillement est généralement admise comme étant extrémement
rare et a, de ce fait, le plus souvent été ignorée dans l'analyse de leur capacité
portante [3.8 ; 3.31-3.33].

Dans le cas d’arcs surmontés d’une mince couche de remplissage, le risque d’une
rupture locale par poingonnement d’'une charge ponctuelle devrait étre examiné,
tout au moins lorsque la structure est fortement endommagée [3.22]. Ce type de
rupture n’est cependant généralement pas considéré dans les méthodes
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d’évaluation de la capacité portante et doit étre évalué au cas par cas, lorsque la
situation le réclame.

Bien que l'arc soit une structure essentiellement soumise a des efforts de
compression, le risque d’'une rupture uniquement due a cette sollicitation est
considéré comme pratiguement nul [3.31-3.33]. La résistance en compression
intervient, par contre, conjointement avec la formation d’'un mécanisme ou
I'apparition d'une rupture par snap-through, lorsque la surface résiduelle
d’application de I'effort de compression est réduite, suite au développement des

rotules.

Qu’elles soient locales ou globales, des ruptures impliquant des éléments
constitutifs des ponts en maconnerie autres que l'arc, sont en outre fréquentes.
Parmi les plus souvent citées, remarquons en particulier I'effondrement de I'un
des tympans suite a un mauvais entretien et a la poussée du remplissage, ou
encore l'affouillement de la fondation d’'une pile.

3.5.2. La méthode de base de Heyman

Les premiéres suggestions d’utilisation de la théorie de la plasticité pour les arcs
en maconnerie datent des années 1950 [3.34 ; 3.35]. C’est toutefois Jacques
Heyman, alors professeur a I'Université de Cambridge qui, en se basant sur les
observations de Pippard concernant I'apparition de rotules lorsque la ligne des
pressions s’éloigne suffisamment de I'axe de l'arc, va développer la premiére
analyse limite pour les arcs en maconnerie [3.31 ; 3.32].

Sa théorie [3.33] se base sur I'application aux arcs en maconnerie, de I'analyse
plastique développée pour les structures métalliques. Elle implique, pour
hypothése principale, que ce type de structures se ruine par la formation d’un
mécanisme a quatre rotules, a laquelle il ajoute les trois principes de base
suivants :

. la magonnerie a une résistance en compression infinie
. aucun effort de traction ne peut étre transmis au travers des joints
- aucun glissement relatif entre les blocs n’est possible

Bien que non conservatrice, la premiére hypothése se justifie par le trés faible
niveau de contraintes régnant dans les arcs, au regard de la résistance en
compression de la magonnerie (un ou deux ordres de grandeur de différence,
selon Kurrer [3.7]).

Le second principe se situe, quant a lui, du cété de la sécurité. Bien qu’une
certaine résistance a la traction existe et devrait étre considérée pour une analyse
parfaitement rigoureuse, la négliger dans le cas d’'une vérification est considéré
comme une hypothése admissible dans le cas d’anciennes magonneries [3.20].

Le troisieme postulat se justifie par le coefficient de frottement relativement
important de la maconnerie, généralement évalué entre 0.6 et 0.72, ainsi que par
diverses observations expérimentales [3.31].

La conséquence directe de la considération de ces hypothéses est que la
résultante de I'effort intérieur au sein de l'arc est toujours une compression,
perpendiculaire a la section. Il en résulte une concentration de la fissuration
localement, puis la formation de rotules entre deux voussoirs adjacents (voir
chapitre 5). La ruine globale de I'arc survient alors suite au développement d’un
nombre suffisant de ces articulations pour transformer la structure en un
meécanisme (voir chapitre 6).

Les trois postulats de Heyman garantissent en outre la possibilité d’appliquer les
théoréemes fondamentaux de I'analyse limite aux arcs en maconnerie. Le premier
d’entre eux, dit statique, prend la forme générale suivante [3.36] :
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Toute charge limite obtenue a partir d’une distribution licite des efforts intérieurs,
est inférieure ou égale a la charge limite réelle.

Ce théoréme implique que dans le cas de structures faites d’un matériau ductile,
le seul respect des conditions statiques d’équilibre et de plasticité fournit une
solution forcément du coté de la sécurité, la cinématique pouvant étre violée.
Dans le cadre des arcs en maconnerie, I'implication de ce théoreme peut étre
traduite de la maniéere suivante [3.33] :

Un arc est stable si l'on peut trouver une ligne des pressions statiquement
admissible, dont le tracé se situe entierement & lintérieur de [larc et ne
s‘approche pas suffisamment de lintrados ou de ['extrados pour induire
I"écrasement du matériau en plus de trois points.

Outre le fait appréciable de fournir une borne inférieure de la solution, la
puissance de ce théoréme réside dans le fait qu’il n’est pas nécessaire de
déterminer la ligne des pressions réelle, ce qui est fort avantageux dans le cas de
structures hyperstatiques comme l'arc en maconnerie. En effet, prouver qu’il
existe une possibilité d’établir une ligne des pressions répondant aux critéres
précités suffit a garantir la stabilité de I'élément. Une fois une telle ligne
déterminée, un processus itératif permet d’évaluer la capacité portante de I'arc

considéré.

Le second théoreme fondamental de I'analyse limite, dit cinématique, peut, d’'une
maniére générale, étre exprimé par la forme suivante [3.36] :

Tout multiplicateur limite obtenu a partir d’une cinématique licite est supérieur ou
égal au vrai multiplicateur.

L'implication directe de ce théoréme est que la capacité portante d’'une structure
calculée sur la base du respect des seules conditions cinématiques de
compatibilité et de plasticité est surestimée, la violation de la condition statique
de plasticité ne placant pas le résultat obtenu du c6té de la sécurité. Dans le
cadre de I'analyse des arcs en maconnerie, ce théoréme pourrait prendre la forme
suivante [3.33] :

Un arc devient instable lorsque le chargement en équilibre auquel il est soumis
transforme la structure en un mécanisme cinématiquement admissible.

Fournissant, quant a lui, une borne supérieure de la solution, ce théoreme
implique d’admettre a priori la position des rotules et de réviser celle-ci par
itérations successives pour trouver leur configuration critique, correspondant a la
valeur minimale de la borne supérieure ainsi déterminée.

L'application de ces principes aux arcs en macgonnerie permit a Heyman de
déterminer I’épaisseur nécessaire au maintien de la ligne des pressions dans I'arc,
et donc a la reprise d’'une sollicitation donnée [3.33 ; 3.37]. Le rapport entre
I’épaisseur minimale nécessaire et I'épaisseur réelle de I'arc peut dés lors étre
interprété comme un facteur de sécurité, qualifié par Heyman de géométrique.

Outre les trois hypothéses fondamentales présentées ci-dessus, la méthode de
base développée par Heyman implique certaines simplifications, telles notamment
I'absence de considération des effets dus au remplissage. La méthode nécessite,
en outre, un double processus itératif, permettant la détermination d’'une part de
la configuration critique des rotules, et d’autre part de la position déterminante de
la charge appliquée.

3.5.3. Les méthodes dérivées

Un grand nombre de méthodes ont été développées sur la base des principes
établis par Heyman. Celles-ci tendent généralement soit a révoquer une ou
plusieurs des hypothéses de base de la méthode, soit a considérer certains effets
ignorés dans le concept de base de Heyman.
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a

Ainsi, les méthodes modernes basées sur le mécanisme a quatre rotules
considerent généralement des propriétés mécaniques plus élaborées, en
particulier en ce qui concerne la résistance en compression qui n’est dés lors plus
admise infinie [3.18 ; 3.20 ; 3.38-3.41]. D’autres modeles se sont par contre
attachés a révoquer I'hypothése concernant le frottement entre les voussoirs et
considerent une possibilité de glissement entre ces derniers [3.42 ; 3.43].

Les effets du remplissage, représentés sous la forme d’'une poussée s’exercant
contre une portion donnée de I'arc lorsque ce dernier se déforme, ainsi qu'une
certaine diffusion de la charge a travers ce matériau sont en outre généralement
intégrés aux méthodes actuelles de détermination de la capacité portante des
arcs en maconnerie [3.18 ; 3.44-3.46]. Certaines d’entre elles sont en outre
capables de considérer l'effet d'un éventuel endommagement de l'arc, tel un
manque local de matériaux [3.19] ou encore une séparation des rouleaux

Figure 3.7 : Exemple d’une naissance d’arc de pont constitué de quatre rouleaux
concentriques [3.48]

En raison de I'aspect fastidieux des processus itératifs, les méthodes modernes
basées sur le mécanisme a quatre rotules sont de plus en plus souvent
implémentées dans des programmes informatiques [3.16 ; 3.39 ; 3.45; 3.49-
3.51].

En 1978, Livesley introduisit le concept consistant a diviser I'arc en un certain
nombre de blocs rigides, connectés par des joints sans épaisseur et sans
résistance a la traction. Toutes les combinaisons possibles des déplacements
virtuels compatibles avec les lois cinématiques du systéme de blocs rigides sont
alors considérées dans sa méthode. Les processus itératifs y sont, en outre,
remplacés par une résolution utilisant la programmation linéaire, la fonction
objective étant la maximisation de la charge soumise a des contraintes résultant
de l'application des équations d’équilibre au premier ordre [3.52].

Ce type d’analyse conduisit plus tard Gilbert et Melbourne a développer une
méthode basée sur I'optimisation linéaire et sur I'’équilibre successif de chaque
voussoir, considérés comme des blocs rigides [3.44]. Implémenté dans un
programme informatique, ce modéle a donné naissance au logiciel RING,
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largement utilisé aujourd’hui pour la détermination de la capacité portante des
arcs en magonnerie (voir chapitre 7) [3.53].

Les méthodes basées sur le mécanisme a quatre rotules sont difficilement
adaptables pour une extension aux ponts multi-portées, le mécanisme de ruine
développé dans ces cas impliquant d’autres éléments structuraux que l'arc lui-
méme, tels que les piles ou les portées adjacentes. Certains s’y sont néanmoins
essayeés, citons par exemple Hughes [3.54] ou encore Gilbert, via le logiciel RING
[3.53].

Des tentatives d’extension tridimensionnelle des méthodes basées sur le
meécanisme a quatre rotules ont en outre été relevées [3.55].

3.6. Les méthodes numériques

La complexité et I'aspect fastidieux des problemes liés aux arcs en maconnerie de
pierre naturelle ont rapidement conduit les chercheurs & se tourner vers les
éléments finis, dont la facilité d’application peut cependant étre parfois

trompeuse.

A l'inverse des méthodes basées sur le mécanisme, les éléments finis sont en
mesure de fournir I’état de contrainte sollicitant I’'arc en fonction de I'historique de
chargement et permettent la prise en compte de différents modes de rupture,
notamment celui par snap-through. L’'intégration de lois constitutives complexes
est possible et I'effet bénéfique apporté par les tympans et les murs en aile peut
étre introduit, grace aux modéles tridimensionnels [3.56].

L’'influence positive du matériau de remplissage sur la capacité portante peut étre
prise en compte selon deux approches. La premiére comprend un ensemble de
dans la seconde, le remplissage est discrétisé en un maillage d’éléments finis
bidimensionnels liés a I'arc [3.57 ; 3.59 ; 3.60].

Les modéles par éléments finis permettent en outre de considérer I'état de
conservation effectif de I'ouvrage. Il est cependant parfois difficile de traduire
dans le modele le dommage constaté in situ.

Les modéles par éléments finis développés ces derniéres années sont multiples
[3.57-3.59 ; 3.61]. lls permettent l'incorporation d'un trés haut degré de
sophistication. Toutefois, un certain nombre de difficultés ont été relevées. Il a
ainsi été noté que les conditions de bord étaient parfois ardues a déterminer
[3.16] ou encore que des probléemes de convergence survenaient suite a la

considération d’'un matériau sans résistance a la traction [3.59 ; 3.60].

En raison des propriétés inhérentes au matériau, une analyse élastique-linéaire
n’est clairement pas valable dans le cas de la magonnerie et il est primordial
qu'un programme d’éléments finis tienne compte des non-linéarités, tant
géométriques que matérielles [3.18]. Le temps de calcul et la puissance
informatique nécessaires peuvent alors rapidement prendre des proportions
importantes [3.15]. Par ailleurs, selon certains auteurs [3.44 ; 3.47], les
incertitudes liées aux propriétés des matériaux et aux détails constructifs internes
rendent I'application de ces méthodes dangereuse en raison de leur sensibilité a
de tels paramétres. Une procédure de validation du modéle est par conséquent
primordiale.

Les programmes d’éléments finis permettent la modélisation de la magonnerie
comme un composite fait de blocs de pierre entourés de mortier (voir § 4.3.1)
[3.62-3.65]. Les ressources nécessaires a I'application de tels modéles sont
cependant trés importantes et leur utilisation est souvent restreinte a I'étude
d’éléments isolés de petite taille. Il est dés lors souvent préféré de considérer la

macgonnerie comme un continuum. La caractérisation du comportement du
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matériau dans ce cas n’est cependant pas immédiate et nécessite une étude
particuliére (voir chapitre 4).

En résumé, la puissance et les possibilités offertes par les modéles par éléments
finis actuels rendent ces derniers incontournables dans l'analyse des ponts
anciens. Les programmes ainsi réalisés permettent une modélisation précise et
fiable, du moment que I'utilisateur qui les emploie dispose des connaissances et
du recul nécessaires. Ainsi, une attention particuliere doit étre portée a la
validation de tels modéles et I'application paralléle d’'une méthode analytique
constitue vraisemblablement le meilleur moyen d’adopter une ceil critique sur les
résultats obtenus.

3.7. Les études expérimentales

Quelques études expérimentales, ayant pour objectif général la validation de
divers modéles d’évaluation de la capacité portante des arcs en macgonnerie, ont
été publiées dans la littérature. La majorité d’entre elles est relative a des essais
menés en laboratoire sur des modéles réduits d’arcs, le plus souvent réalisés en
brique [3.13; 3.21, 3.66-3.74]. Bien que trés instructifs quand a Ila
compréhension globale du comportement de ce type de structures, les résultats
obtenus doivent cependant parfois faire I'objet d’'une certaine réserve en ce qui
concerne la considération des effets d’échelle et la prise en compte des divers
composants influencant le comportement de l'arc, tels que le matériau de
remplissage ou les tympans.

Des ponts en arcs en magonnerie de pierre naturelle ont fréequemment été soumis
a des essais sous charges de service, en vue de mesurer leur comportement
statique et / ou dynamique. Ces derniers renseignent de maniére optimale sur le
fonctionnement de ce type d’ouvrages et permettent une vérification de leur
comportement en service. lls n'offrent cependant que peu d’indications quand a la
réponse de I'ouvrage a I'approche de I'état limite ultime [3.75-3.81].

Dans les années 1980, le Transport and Road Research Laboratory (Crowthorn,
UK) a testé jusqu’a la ruine une série de ponts existants. Bien que pas toujours
menés de maniére trés rigoureuse, ces essais sont une précieuse source de
renseignements quand au comportement a I'état limite ultime des ponts anciens
en maconnerie de pierre naturelle. Les résultats obtenus sont, par conséquent,
encore fréquemment utilisés aujourd’hui comme moyen de validation des
modéles d’évaluation de la capacité portante de ce type d'ouvrages [3.26-3.28 ;
3.82-3.85].

Les méthodes d’essais non destructives sont de plus en plus souvent employées
dans le cadre de I'examen des ponts anciens [3.86-3.92]. Les plus fréquemment
utilisées, telles par exemple que le géoradar, offrent en particulier la possibilité de
déterminer la géométrie interne de la structure, telle que I’épaisseur de I'arc, des
tympans ou des parements porteurs des piles, tout en préservant de maniéere
absolue l'intégrité de I'ouvrage.

3.8. Conclusions

A I'heure actuelle, les méthodes les plus courues en matiére d’évaluation de la
capacité portante des arcs en maconnerie font presque toutes appel a la théorie
du mécanisme ou aux éléments finis. En raison de leur aspect fastidieux, de leur
conservatisme et des divergences observées par rapport au comportement réel
de la maconnerie, les méthodes élastiques ont tendance a étre abandonnées.

A

Les modeéles basés sur le mécanisme a quatre rotules sont avantagés par leur
simplicité d’application et par leur transparence, qui autorise un contréle plus
détaillé des résultats obtenus que ne le permettent les éléments finis. Ces deux
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types de modeéles n’en demeurent pas moins complémentaires, leurs avantages
respectifs se complétant pour offrir un moyen d’analyse le plus fiable possible.
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Chapitre 4 : Etude au micro-niveau - Loi constitutive pour la magonnerie de pierre naturelle

4. Etude au micro-niveau - Loi constitutive
pour la maconnerie de pierre naturelle

4.1. Introduction

Toute analyse structurelle doit nécessairement étre basée sur une solide
connaissance du comportement des matériaux mis en ceuvre. La macgonnerie est
un matériau hétérogéne et anisotrope au comportement complexe. Formée de
deux types d’éléments constitutifs au comportement et au role tres différents, sa
réponse face a une sollicitation est fonction non seulement des caractéristiques de
ses constituants mais également de la maniére dont ceux-ci sont assemblés
(I'appareillage).

L'étude présentée dans ce chapitre est dite au micro-niveau et a pour objectif
I'analyse du matériau & une échelle suffisamment faible pour en déduire
I'influence de I'hétérogénéité. Les différentes conclusions déduites de ce travail
permettront une modélisation objective du comportement de la maconnerie,
considérée cette fois comme un matériau homogeéne, et qui pourra étre exploitée
lors de I'’étude des niveaux supérieurs.

Les construction en magonnerie sont généralement congues comme des
structures poids et sont donc essentiellement sollicitées par des efforts de
compression. En effet, si la maconnerie présente un bon comportement sous un
effort de compression, elle ne résiste que trés faiblement face a une sollicitation
de traction, présentant une résistance face a ce type d’effort généralement égale
a5 a7 % de la résistance en compression [4.1]. Ainsi, bien que certains auteurs
affirment que la prise en compte de la résistance en traction de la macgonnerie est
nécessaire pour calibrer de maniére précise un modele, elle est plus
généralement négligée, et ce dans un souci de conservatisme en vue d’une
vérification structurelle [4.2].

A l'aide d’'une série d’essais, Page [4.3] a démontré que la résistance d’'une
maconnerie bien appareillée dépendait de I'orientation de I'effort par rapport aux
joints d’assises. Il est toutefois généralement admis qu’un calcul analytique peut
s’effectuer par vérification séparée de la sollicitation en compression simple et de
celle en cisaillement, pour laguelle il est admis que la magonnerie suit une loi de
Coulomb [4.4].

De nombreux essais de compression simple ont été effectués sur de la
maconnerie. lls révélent que sous un effort de compression, la maconnerie
présente une premiére phase linéaire se prolongeant environ jusqu’au tiers de la
force maximale, suivie d’'un comportement non linéaire a I'approche de cette
derniére [4.1 ; 4.5]. Cette phase est ensuite suivie d’'un domaine non linéaire
post-pic dont I'étendue dépend des matériaux constitutifs et de I'appareillage
[4.6 ; 4.7-4.21] (figure 4.1). La phase post-pic reste cependant difficile & obtenir,
tant expérimentalement que numériquement, et n’est que rarement donnée
[4.22].
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Figure 4.1 : Courbe contrainte - déformation type pour la magonnerie

Les normes européennes se contentent généralement de donner une évaluation
empirique conservatrice de la résistance en compression. Le module d’élasticité
est quant a lui donné en proportion de la résistance [4.23 ; 4.24]. Au vu du
comportement non linéaire de la maconnerie précédemment évoqué, ces
informations sont toutefois insuffisantes pour une compréhension approfondie du
comportement de la maconnerie. Par ailleurs, la considération d’une phase post-
pic permet de rendre compte de maniére plus adéquate de I'état de contrainte
réellement présent dans la section a la rupture.

Quelques formules analytiques décrivant la courbe contraintes-déformations de la
magonnerie sous compression simple ont été développées [4.17-4.19 ; 4.25-
4.31]. Elles sont toutefois généralement le plus souvent relatives a des
magonneries de brique. Outre le comportement des unités totalement différent de
celui de la pierre, I'appareillage d’'une maconnerie de pierre naturelle n’est que
rarement aussi régulier que celui d’'une macgonnerie de brique. Ces relations ne
peuvent donc en aucun cas étre admises sans vérification comme étant valables
pour une macgonnerie de pierre.

Ainsi, en dépit des essais effectués sur des éléments de maconnerie, de
nombreuses interrogations demeurent quant au comportement de la maconnerie
sous un effort de compression. Notamment, I'influence réelle des caractéristiques
mécaniques des matériaux constitutifs ainsi que celle de l'appareillage restent
incertaines et mal comprises. Le caractére « naturel » et donc aléatoire des
constituants, et ainsi I'extréme difficulté liée a la reproduction des caractéristiques
des essais, impliquent qu’un modéle numérique simulant ces derniers est sans
aucun doute le moyen le plus adapté pour évaluer l'influence des parameétres
précités. Un tel modele devra toutefois étre calibré au moyen de résultats
expérimentaux.

Ce chapitre débute par une présentation des matériaux constitutifs d'une
maconnerie de pierre de taille ainsi que de leurs propriétés et fonctions
respectives. Le modéle numérique employé pour simuler le comportement de la
macgonnerie sous un effort de compression simple est ensuite présenté. Le
chapitre se termine par les conclusions qu’un tel modéle permet de tirer quant au
comportement de différentes maconneries et a l'influence de divers paramétres
relatifs aux matériaux constitutifs.
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4.2. Matériaux constitutifs

La maconnerie est traditionnellement constituée d’éléments rigides, en pierre ou
en brique, liés par un mortier aux faibles propriétés mécaniques. La maconnerie
dite « séche », a savoir constituée d’éléments simplement imbriqués les uns avec
les autres, sans l'aide d’'un mortier, est un cas particulier dont I'étude sort du
cadre de ce travail.

Les paragraphes suivant fournissent une description des matériaux constitutifs de
la maconnerie. Cet exposé a pour but de permettre de mieux cerner leur
comportement en vue d’'une meilleure compréhension de leurs roles respectifs au
sein d’'une maconnerie. Il illustre en outre le caractére naturel et donc variable qui
les qualifie, impliquant la présence fréquente de discontinuités locales, sous la
forme par exemple d’'une microfissuration ou d’une insertion de matériaux plus
faibles.

4.2.1. La pierre

4.2.1.1. Types employés en Suisse

Avec le bois et la boue, la pierre est I'un des plus anciens matériaux de
construction. Les types de pierre les plus divers ont été utilisés, certains ont
cependant rapidement été destinés a I'ornementation et les principales roches
employées en construction des ponts en Suisse sont le gres, le calcaire, le
granite, le marbre et I'ardoise.

En raison des implications statiques, et particulierement en ce qui concerne l'arc,
la construction des ponts nécessitait I'emploi de matériaux de bonne qualité.
Outre les propriétés mécaniques, d’autres critéres entraient en ligne de compte
dans le choix de la pierre utilisée, tels que la facilité de taille ou encore les
possibilités d’approvisionnement. Il était en effet trés rare d’'importer une pierre
sur une longue distance en vue de la réalisation d’'un pont. L'inspection des
carriéres avoisinant le lieu de la construction a I’époque de la réalisation fournit
souvent une bonne indication quant a la pierre employée et permet d’éviter le
recours aux essais de laboratoire pour en évaluer les principales caractéristiques
meécaniques.

A la veille de la premiére guerre mondiale, la Suisse comptait encore plus d’un
millier de carriéres en exploitation. Aujourd’hui, on n’en dénombre plus que 64 en
activité [4.32]. Beaucoup de carrieres disposant de gisements trop limités,
souvent difficiles a exploiter ou trop éloignés des principales voies de
communication, n’étaient rentables que pour une utilisation locale et ont cessé
leur activité dans le courant du XX*™ siécle.

Une liste des carrieres en activité en 1996 et de celles fermées dans le courant du
XX®™M€ siécle figure en annexe 1.

4.2.1.2. Origines et classification

Chaque roche est un assemblage naturel et unique de minéraux en diverses
proportions. Les propriétés tant mécaniques que chimiques mesurées sur une
roche n’ont donc qu’un caractére local et aucune classification n’est absolue. La
plus connue est basée sur l'origine géologique de la roche et distingue trois
groupes principaux :

. Les roches magmatiques ou ignées : Elles sont le produits de la
consolidation de magmas, tant a la surface qu’en profondeur de la crolte
terrestre. Parmi les roches magmatiques communément utilisées en
construction, citons le granite et le basalte (figures 4.2 et 4.3).
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Figure 4.2 : Granite de Campascio (CH) Figure 4.3 : Nero Assoluto (basalte,

Figure 4.4 : Molasse de Berne (Greés, Figure 4.5 : Calcaire de Lagern (CH)

[4.33] Zimbabwe) [4.33]

Les roches sédimentaires : Elles sont constituées a partir de 'accumulation
de produits d’origine organique et / ou provenant de la dégradation
d’autres roches présentes a la surface de la crolte terrestre. Transportées
par I'eau et le vent, ces particules meubles se déposent ensuite en strates,
puis se solidifient généralement sous I'action de leur propre poids pour
former des roches. Dans le domaine de la construction, les principales
roches sédimentaires exploitées sont le gres et le calcaire (figures 4.4 et
4.5).

CH) [4.33] [4.33]
- Les roches métamorphiques : Elles résultent de la transformation de
roches préexistantes (magmatiques, sédimentaires ou déja
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métamorphiques) sous Il'influence conjointe de la pression et de la
température au sein de la crolte terrestre. Parmi les roches
métamorphiques utilisées en construction, le marbre, le gneiss et le
schiste sont les plus communes (figures 4.6 et 4.7).
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Figure 4.6 : Cristallina Colombo Scuro Figure 4.7 : Granite de Maggia (Gneiss,
(Marbre, CH) [4.33] CH) [4.33]

4.2.1.3. Principales propriétés mécaniques

La pierre est un matériau rigide et résistant dont les propriétés peuvent égaler,
voir dépasser, celles d’'un bon béton.

Les roches, et en particulier celles d’origine sédimentaire, sont des éléments
anisotropes et hétérogénes présentant des strates. Connue des constructeurs
depuis des siécles, cette caractéristique implique une direction préférentielle pour
la résistance en compression et le module d’élasticité optimaux, a savoir celle
perpendiculaire aux strates. Il est sous-entendu dans la suite de ce chapitre que
la résistance en compression est évaluée perpendiculairement aux strates, alors
que celle en traction I'est transversalement a ces derniéres.

De par son caractére naturel et son origine, la pierre montre fréquemment des
défauts tels que des veines, des inclusions ou une microfissuration qui sont
autant de zones de faiblesse potentielles, susceptibles de réduire localement les
propriétés mécaniques du matériau.

Les valeurs des -caractéristiques mécaniques des pierres de constructions
répertoriées dans la littérature sont par conséquent trés variables et couvrent un
domaine plus ou moins large selon les cas. Globalement, on observe
généralement un comportement élasto-fragile de la roche sous une sollicitation de
compression uniaxiale. Notons encore que les conditions d’essai, et en particulier
le confinement latéral et le niveau d’imbibition du matériau, peuvent
considérablement influencer les résultats obtenus.

L'annexe 2 résume les principales caractéristigues mécaniques des pierres de
construction et d’ornementation. L'’examen d’une telle liste permet de constater
une certaine corrélation entre les résistances en compression, en traction et le
module d’élasticité. Les divers types roches utilisés dans le domaine de la
construction en Suisse peuvent par conséquent étre divisés en quatre catégories,
selon leurs propriétés mécaniques. Cette classification, correspondant plus ou
moins a celle proposée par la norme allemande DIN 1053-1 [4.23], figure en
annexe 3.
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4.2.2. Le mortier

4.2.2.1. Origines et classification

Un mortier est un mélange d’eau, de liant et d’agrégats dont le diametre, par
opposition a ceux incorporés a un béton, est inférieur a 8 mm.

Les mortiers sont généralement différenciés selon le type de liant les composant.
Résultant d’'une technique déja maitrisée durant I’Antiquité, les mortiers de chaux
sont les seuls employés pour lier des maconneries érigées avant le XIX*™ siécle.
La possibilité de fabriquer des fours capables de monter plus haut en température
a, des cette époque, permis la fabrication de ciment qui composent depuis les
mortiers, soit partiellement, soit totalement.

La chaux dite aérienne est obtenue par calcination de pierre calcaire pure
(CaCO3) a une température d’environ 900°C. Cette opération, également
nommeée « décarbonatation », entraine la formation d’oxyde de calcium (CaO), ou
chaux vive, et est accompagnée d’'un fort dégagement de gaz carbonique et d’'une
importante perte de poids :

CaCO, — CaO + CO, (4.1)

Matériau instable, hydrophile et agressif pour les matiéres organiques, la chaux
vive subit ensuite une extinction (ou hydratation) par I'eau. Fortement
exothermique, cette réaction entraine la formation d’hydroxyde de calcium
(Ca(0OH),) essentiellement, connu sous le nom de chaux éteinte :

CaO + H,0 — Ca(OH), (4.2)
Suivant la quantité d’eau de gachage utilisée, la chaux éteinte peut se présenter
sous la forme de pate ou de poudre. Elle constitue le liant utilisé dans la
fabrication du mortier. Mélangé avec l'eau de gachage, elle fait prise par
carbonatation, soit par réaction avec le gaz carbonique contenu dans

I'atmosphére. Il en résulte du carbonate de calcium, chimiquement équivalent au
calcaire initialement employé, et de l'eau :

Ca(OH), + CO, — CaCO, +H,0 (4.3)

Cette réaction achéve le cycle de la chaux aérienne, représenté sur la figure 4.8.

CO2

Pierre calcaire
Carbonate de calcium
CaCO3

Chaux vive
Oxyde de calcium

Mortier frais

Chaux éteinte
Hydroxyde de calcium
Ca(OH)2

Chaleur
Figure 4.8 : Cycle de la chaux aérienne [4.34]
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Dans la plupart des cas, toutefois, le calcaire employé n’est pas pur, mais
contient diverses impuretés telles des marnes ou des argiles, riches avant tout en
silicates, mais contenant également des extraits d’aluminium et de fer. La
calcination d’'un tel calcaire permet la fabrication d’'une chaux dite hydraulique,
dans laquelle le calcium se combine avec les impuretés pour former des silicates,
des aluminates et des ferro-aluminates de calcium :

CaCoO, + SiO, — 2Ca0, SiO, (4.4)
CaCO, + Al,0,,Fe, 0, — 3CaOAl,0,,4Ca0Al,O,Fe,O, (4.5)

Au contact de l'eau, lors de I'extinction, mais surtout lors du géachage, ces
composés forment des hydrates insolubles qui conférent au liant un caractére
hydraulique. En ce qui concerne, les silicates de calcium, la réaction impliquée est
la suivante :

2(2Ca0, Si0,) + 5H,0 — 3Ca0,2Si0, 4H,0 + Ca(OH), (4.6)

Ainsi, alors qu'une part de I'oxyde de calcium résultant de la calcination est
employée pour former ces hydrates insolubles, le restant réagit avec I’eau pour
constituer de I’hydroxyde de calcium, de maniére semblable aux processus décrits
pour la prise aérienne. Le phénomeéne de prise hydraulique du mortier de chaux
est donc toujours accompagné d’'une réaction de prise aérienne plus ou moins
importante.

Le taux d’'impureté contenu dans le calcaire est donc corrélé avec la part de prise
hydraulique du mortier. Plus cette derniere est importante par rapport a la part
de prise aérienne, plus la résistance est élevée et le temps de prise faible. La part
de prise hydraulique d’'un mortier de chaux caractérise également sa capacité a
faire prise sous I'eau.

En 1820, Vicat établit un indice dit d’hydraulicité des chaux permettant de classer
ces derniéres selon leur type de prise, sous la forme du rapport entre le taux
d’'impureté et le taux de chaux vive [4.34] :

Impureté _ SiO, + Al,O; +Fe,0,4

B Chaux vive CaO + MgO @1
Tableau 4.1 : Types de chaux [4.34]
Pourcentage Indice Temps de prise
T h ) . L : .
ype de chaux d'impureté d'hydraulicité approximatif
Aérienne 0-5% 0-0.1 Plusieurs années
Faiblement hydraulique 5-8% 0.1-0.16 Plusieurs mois
Moyennement hydraulique 8-15% 0.16 - 0.3 Plusieurs mois
Hydraulique 15-20 % 0.3-04 Quelques mois
Eminemment hydraulique 20 - 30 % 0.4-0.5 1-2mois

La prise hydrauligue de la chaux peut également étre obtenue par I'ajout
d’éléments dits pouzzolaniques qui, comme les argiles, sont riches en silice,
alumine et oxydes de fer. Egalement connu depuis [I'Antiquité, [I'effet
pouzzolanique était a l'origine obtenu par l'adjonction au mortier de chaux
aérienne, de cendres volcaniques ou de brique finement pilée. Aujourd’hui, I'effet
pouzzolanique est produit par I'ajout d’éléments artificiels riches en silice, alumine

et oxyde de fer.

Le type et les proportions de sable employés comme agrégats ainsi que les
quantités et la qualité de I'eau de gachage, influencent également les propriétés
meécaniques, le temps de prise et la durabilité du mortier obtenu. De nombreuses
recherches sont aujourd’hui menées dans le but de mieux comprendre l'influence
respective des divers composants d’'un mortier, en vue d’établir la composition
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d’'un mortier la plus adaptée pour la restauration de macgonneries anciennes
[4.35-4.50].

La calcination de la pierre calcaire a plus haute température (1450°C) provoque
la formation de nodules vitrifiés qui rendent la pierre non réactive a l'eau. Le
broyage de cette derniére est alors nécessaire pour activer la faculté de prise du
matériau lorsqu’il est mis en contact avec I'eau, aucune extinction n’intervenant
dans le processus. Ce matériau porte le nom de ciment naturel. Les mortiers
réalisés avec ce type de liant présentent cependant un certain nombre
d’'inconvénients liés a leur forte rigidité et leur imperméabilité, induisant de
nombreux problémes de durabilité pour la maconnerie. Ainsi, en dépit de
caractéristiques mécaniques et de durabilité propres plus élevées que celles d’'un
mortier de chaux, [l'utilisation des mortiers de ciment en restauration est
aujourd’hui proscrite au profit de mortiers dits mixtes ou batards, dont le liant
résulte d’'un mélange de chaux hydraulique et de ciment. Les propriétés de tels
mortiers dépendent évidemment des proportions relatives des composants.
Globalement, les caractéristiques mécaniques et de durabilité du mortier obtenu
sont considérablement améliorées sans pour autant que la rigidité et
I'imperméabilité du mélange n’altérent la magonnerie.

4.2.2.2. Caractéristiques mécaniques

Globalement et par opposition aux mortiers de ciment, les mortiers a base de
chaux sont essentiellement caractérisés par une forte porosité, de faibles
propriétés mécaniques et une importante ductilité. Comme précédemment
évoqué, les caractéristiques mécaniques des mortiers sont cependant fortement
dépendantes de leur composition et sont généralement établies sur la base
d’essais ou des indications des fabricants. En I'absence de tels renseignements,
une évaluation de l'ordre de grandeur de la résistance en compression et du
module d’élasticité des mortiers en fonction du type de liant employé est possible.

Néanmoins, outre [l'incertitude des caractéristiques mécaniques liées a la
composition du mélange, I'dge de ce dernier semble étre un critéere d'une
importance capitale [4.50]. En raison des échanges avec I'atmospheére
nécessaires pour la prise des mortiers de chaux aérienne, celle-ci peut s’étendre
sur plusieurs mois, voire plusieurs années dans le cas d’'un élément structurel
épais [4.51]. Bien que plus rapide, la prise des mortiers hydrauliques ou
pouzzolaniques nécessite encore plusieurs mois, tandis que celle des mortiers de
ciment est plus rapide. Quant aux mortiers mixtes, le temps de prise dépend de
la composition du mélange. Ainsi des valeurs de résistance en compression d’un
mortier de chaux mesurées a 28 jours, comme c’est généralement le cas, ont
toutes les chances de montrer une résistance inférieure a celle réellement
associée a un mortier agé de plusieurs siécles.

A l'image des essais effectués sur des échantillons de béton, I'effet de taille n’est
pas négligeable. Ainsi, la fiabilité des essais effectués sur un mortier de chaux ne
pourrait théoriquement étre assurée que dans le cas d’échantillons prélevés sur
site historique et d’une taille suffisante pour éviter les effets de bords liés a la
mise en charge. Il va sans dire que de telles conditions ne se rencontrent pour
ainsi dire jamais.

Par ailleurs, les conditions de coulage et de prise du mortier testé sont également
trés influentes. En effet, les moules métalliques dans lesquels sont généralement
coulés les échantillons de mortier destinés a étre testés ne permettent aucune
évacuation de I'eau, comme c’est le cas dans une maconnerie réelle. En outre,
I'absorption d’une part de I'eau de gachage par les unités est également négligée
dans le cas d’échantillons moulés [4.52]. Le rapport eau / liant relatif a ces
derniers est donc plus élevé que celui d’'un mortier mis en ceuvre dans une
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maconnerie, ce qui induit une réduction des qualités mécaniques et de la
durabilité du mortier [4.53].

Si la rigidité du mortier est inférieure a celle de la pierre, comme ce devrait étre
le cas, I'expansion empéchée du mortier par les unités, dans le cas d’'une
maconnerie bien appareillée, implique que ce dernier est en outre soumis a un
état d’autocontrainte triaxial [4.54] (figure 4.9). Des essais de compression
triaxiale effectués sur des échantillons de mortier ont révélé qu'un confinement
latéral du matériau permettait de considérer une augmentation non négligeable
de sa résistance en compression [4.55].

Figure 4.9 : Etat de contrainte tridimensionnel dans une maconnerie bien appareillée
[4.54]

Les conditions d’essais réalisés sur échantillons de mortier doivent donc étre
examinées et les valeurs obtenues prises avec un certain recul, voire corrigées
empiriquement. Ainsi, Schubert [4.49] considére que la résistance en
compression simple d’'un mortier au sein d’'une maconnerie peut étre admise
comme étant 1.5 fois supérieure a celle mesurée sur échantillon.

Une certaine corrélation entre les valeurs de résistance en compression simple et
celles du module d’élasticité peut logiguement étre supposée et les considérations
présentées ci-dessus pour la résistance en compression s’appliquent logiguement
également au module d’élasticité.

Le tableau 4.2 présente les résistances en compression et en traction, ainsi que le
module d’élasticité, évalués pour différents types de mortier, répertoriés selon le
liant les composant. En raison des multiples paramétres influencant ces
propriétés, les valeurs mentionnées ne peuvent étre considérées que comme
indicatives et moyennes.
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Tableau 4.2 : Propriétés mécaniques indicatives des différents types de mortiers
Résistance en . Module
. . Résistance en . L
Type de mortier compression tracti N/mm? d'élasticité
[N/mm?] raction [N/mm<] [N/mm?]
Mortier de chaux aérienne 05-3 0.3-0.7 1000 - 3000
Mortier de chaux hydraulique 1-6 1-15 3000 - 5000
Mortier de chaux pouzzolanique 1-6 1-15 3000 - 5000
Mortir mixte 4-15 1-3 3000 - 8000
Mortier de ciment 10 - 20 2-4 6000 - 9000
4.2.3. La macgonnerie
4.2.3.1. Définition

La maconnerie est un matériau composite, formé d'un assemblage d’unités
rigides et résistantes, les blocs de pierre, liées par une matrice aux propriétés
mécaniques plus faibles.

Les unités assument la fonction d’éléments résistants. De par leur forte rigidité
relativement au mortier, elles attirent la majeure partie des efforts. Bien que
souvent considérés comme inertes, les blocs de pierre interagissent
physiquement, voir chimiquement avec le mortier, ce qui peut influencer tant la
durabilité que le comportement mécanique de la maconnerie.

Le mortier mis en ceuvre dans une maconnerie, tout au moins en ce qui concerne
les bons appareillages, ne devrait, a priori, pas assumer de fonction porteuse
directe. Son rble théorique se borne a assurer une liaison entre les unités et a
éviter les concentrations de contraintes qui pourraient naitre aux points de
contact directs entre deux unités. Un mortier composé de maniére adéquate est
moins rigide que la pierre, ce qui lui permet dabsorber une partie des
déformations imposées auxquelles sera soumise la maconnerie. Il doit en outre
étre suffisamment perméable pour assurer I'évacuation de [I’humidité
éventuellement contenue dans la magonnerie et qui, sinon, s’échapperait par les
unités, entrainant de potentiels dommages pour ces derniéres.

Une magonnerie peut toutefois étre montée « a sec », a savoir sans mortier,
comme ce fut le cas pour de nombreux ouvrages antiques tels que I’Aqueduc de
Ségovie ou le Pont du Gard. La réalisation d’'une telle magonnerie réclame
cependant une taille parfaite des éléments et un soin particulier dans la mise en
ceuvre.

4.2.3.2.

A I'échelle pres, un paralléle peut étre tiré entre le béton, formé de granulats
noyés dans une matrice cimentaire, et la maconnerie, constituée de blocs de
pierre liés au mortier. Ainsi, les observations réalisées au sujet de l'interface
entre les granulats et la matrice cimentaire d’'un béton peuvent étre extrapolées
au cas de celle entre les unités et le mortier. Cette zone d’interface, large de
quelques dizaines de microns dans le cas du béton, présente des propriétés
affaiblies par rapport & I'ensemble de la matrice, en raison d’'une porosité
supérieure. Celle-ci est la conséquence de deux mécanismes distincts. En premier
lieu, une couche d'eau se dépose a la surface des granulats qui sont
généralement humidifiés avant leur mise en ceuvre. Le rapport eau / liant ainsi
augmenté altére localement les propriétés de la matrice en augmentant sa
porosité [4.56]. Bien que les mécanismes de prise soit différents suivant le type
de liant employé, il est généralement reconnu que le rapport eau / liant altére
également les propriétés meécaniques d’'un mortier de chaux [4.53]. Le second
mécanisme d’altération de la zone d’interface, dans le cas du béton, implique

Interface pierre — mortier
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I'effet de mur créé par les granulats qui empéchent la croissance et
I’enchevétrement normaux des cristaux [4.56]. Cette observation s’applique
également a la macgonnerie de pierre naturelle.

En raison de ses mauvaises caractéristiques, cette zone d’interface agit souvent
comme un plan de faiblesse, siege de I'amorce des fissures [4.52]. Celles-ci vont
ensuite se propager, d’'une amorce a l'autre, de préférence en traversant le
mortier, dont les propriétés mécaniques sont faibles par rapport a celles de la
pierre. Néanmoins, on ne peut exclure la possibilité d'une fissuration de cette
derniére, en raison d’'une possible faiblesse locale de la pierre suite & un défaut ou
a la configuration imposée par I'appareillage.

Les mécanismes de liaison entre deux matériaux comme la pierre et le mortier
sont complexes, et constituent un point critique de toute modélisation du
comportement de matériaux composites. Encore mal connue dans le cas de la
maconnerie de pierre naturelle, la résistance d’adhérence entre un mortier de
chaux et de la brique est estimée entre 0.3 et 0.9 N/mm? [4.52]. Dans le cas de
la pierre, cette adhérence serait d'ordre chimique, mais surtout mécanique
[4.57].

Des essais ont révélés que la rugosité de la surface de I'unité était un parameétre
important concernant la résistance d’adhérence : une surface lisse et polie facilite
en effet la formation d’'un film d’'eau d’'une part [4.56] et ne permet pas une
bonne imbrication du mortier dans la pierre d’autre part [4.58]. Il a également
été démontré que la résistance de liaison augmentait avec I'hydraulicité du
mortier. Ainsi, un mortier de ciment offre une résistance d’adhérence bien
meilleure qu’un mortier de chaux [4.59 ; 4.60]. En outre, une bonne ouvrabilité
du mortier permet d’améliorer les caractéristiques de linterface [4.61] et la
qualité de la mise en ceuvre est un point d’'une importance cruciale.

4.2.3.3. Appareillage

L'appareillage d’'une maconnerie définit la maniere dont les blocs sont assemblés
et est, par conséquent, corrélé a la taille de ces derniers, a I'épaisseur des joints
et a I'imbrication de Il'assemblage. L’appareillage influe fortement sur les
caractéristiques mécaniques de la maconnerie et sa considération dans toute
modélisation du matériau est primordiale. Une maconnerie présentant les
meilleures caractéristiques mécaniques est constituée de blocs précisément taillés
et dont les joints perpendiculaires a I'effort principal de compression forment une
assise continue, tandis que ceux qui y sont paralléles sont régulierement décalés
a chaque assise. Une telle maconnerie présente des joints fins et est dite de
pierre de taille (figure 4.10). Les maconneries dites de blocage ou cyclopéennes
(figure 4.11) sont constituées de blocs généralement non taillés, noyés dans une
matrice de mortier et présentent de tres faibles propriétés mécaniques. Entre ces
deux cas extrémes, tous les appareillages intermédiaires sont possibles.

-
2 |

Figure 4.10 : Exemple de maconnerie de Figure 4.11: Exemple de magonnérie
pierre de taille cyclopéenne
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A I'exception des quelques termes communément admis précités, il n’existe a ce
jour ni définition, ni terminologie universellement admises pour qualifier
I'appareillage d’'une maconnerie. Celle adoptée dans la Recommandation suisse
SIA V 178 [4.24] (voir également [4.62]) est indicative et figure en annexe 4.

L’établissement de critéres plus précis pour la définition de I'appareillage d’une
maconnerie en vue d’une classification corrélable avec les propriétés mécaniques
de la magonnerie est néanmoins nécessaire. Le premier d’entre eux peut étre la
quantification du pourcentage relatif de surface apparente des matériaux
constitutifs : une importante quantité de mortier implique des propriétés
meécaniques affaiblies en raison de joints épais et d’'une mauvaise imbrication des
unités.

Un second critére de classification des appareillages peut étre définit relativement
a la continuité des assises. Il se rattache indirectement a la qualité de la taille des
unités. Quatre catégories d’appareillages, corrélables avec les propriétés
meécaniques de la maconnerie, ont été définies selon ces deux critéres. Elles
figurent en annexe 5.

4.3. Modélisation numérique

4.3.1. Généralités

Différentes stratégies de modélisation de la magonnerie existent. Elles se
distinguent d’'une part, par leur niveau de complexité et d’autre part par I'objectif
qu’elles visent a atteindre.

Les macro-modeéles

Ce type de modele considére la maconnerie comme un matériau homogéne
anisotrope. Le mortier et la pierre ne sont pas distingués explicitement et des
caractéristiques moyennes relatives au matériau, admis continu, sont estimées
(figure 4.12 (b)).

Les macro-modeles consistent, par conséquent, en une simplification qui a pour
implication de ne pas permettre de localiser une potentielle fissuration dans les
zones de faiblesse connues de la maconnerie. Ce type de modélisation présente
toutefois les avantages d’'une part, de permettre un calcul analytique et d’autre
part, d’alléger les ressources informatiques nécessaires en cas de calcul
numeérique. De tels modeles ne peuvent par conséquent s’appliquer que dans le
cas d’éléments structuraux a grande échelle, pour lesquels une représentation
des effets de déformation, de concentration de contrainte et de fissuration locaux
n’influent pas le comportement global de I'’élément considéré. Les macro-modeles
ont donc une orientation avant tout axée sur I'application aux ouvrages.

Les micro-modéles détaillés

A linverse, les micro-modeles dits détaillés représentent chacun des deux
composants avec ses caractéristiques mécaniques et géomeétriques propres. Les
zones d’interface entre les unités et le mortier de joint peuvent également étre
modélisées, en tant que plans de faiblesse potentiels (figure 4.12 (d)).

Ces modeéles incarnent la maniére la plus détaillée, et donc la plus compliquée, de
reproduire la macgonnerie. lls offrent I'avantage de permettre une représentation
la plus exacte possible du matériau et sont I'outil adéquat pour en comprendre le
comportement local. lls offrent en outre la possibilité de modéliser précisément
des portions d’éléments structuraux, pour lesquels les effets locaux liés aux
matériaux distincts et a I'appareillage ne peuvent raisonnablement étre négligés.
Les inconvénients des micro-modeles sont essentiellement liés d’'une part a la
quantité de données initiales relatives aux matériaux constitutifs et a leur
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interaction nécessaires pour un fonctionnement fiable du modeéle, et d’autre part
a la lourdeur informatique qui en découle.

Les micro-modeéles simplifiés

Une alternative permettant de modérer les inconvénients liés tant aux micro-
modeles détaillés qu’aux macro-modeles a été trouvée sous la forme des micro-
modéles dits simplifiés. Ces derniers ne représentent pas les joints de mortier,
mais uniquement les unités séparées par des éléments d’interface, agissant
comme plans de rupture préférentiels et lieu de concentration des non-linéarités.
Les unités sont représentées avec un volume étendu de maniére a respecter la
géomeétrie de I'’élément et sont souvent admises comme ayant un comportement
élastique-linéaire (figure 4.12 (c)).

Ces modeles présentent une bonne alternative dans le cas d’'une maconnerie bien
appareillée, pour laquelle le volume de mortier relativement a celui de la pierre
est faible. L’approximation ainsi réalisée est acceptable, pour autant que les
propriétés de l'interface soient correctement représentées et que la prise en
compte des effets de I'appareillage sur le mode de rupture ne soit pas nécessaire.
Leur avantage réside donc essentiellement dans leur demande restreinte en
ressources informatiques. Aucune stratégie ne prime donc systématiquement sur
les autres, la meilleure option dépendant des objectifs fixés et du cas étudié. La
majorité des modeles présentés dans la littérature sont toutefois du type micro-
modéle simplifié [4.63] ou macro-modeéle [4.64 ; 4.65].

a)

b)

c) d)

Figure 4.12 : a) Maconnerie de pierre de taille, b) Macro-modéle, c) Micro-modéle
simplifié, d) Micro-modéle détaillé [4.6]
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4.3.2. Description du modele utilisé

Le logiciel DIANA 9.2 posséde un modele développé par Lourenco et Rots [4.66]
permettant de représenter la macgonnerie sous la forme d’'unités élastiques
linéaires et d’éléments d’interface spécialement concus pour simuler I'interface
brique — mortier (modéle « Combined Cracking — Shearing — Crushing » [4.67]).
Ces éléments sont adaptés pour modéliser la fissuration, le glissement et
I’écrasement survenant le long des interfaces entre le mortier et la brique [4.68],
sous la forme d’un micro-modeéle détaillé ou simplifié.

La modélisation des interfaces proposée nécessite cependant un grand nombre de
données initiales relatives a I'interaction entre les matériaux en présence et dont
la valeur est tres difficilement appréciable a priori (énergie de rupture en traction
et en compression, cohésion, angle de frottement interne, angle de dilatance,
coefficient de frottement résiduel, contrainte de confinement pour une dilatance
nulle, coefficient de dégradation, etc.) [4.67]. Bien qu’une étude de la littérature
permette d’en obtenir I'ordre de grandeur, les indications récoltées concernent le
plus souvent une maconnerie de brique ne sont pas suffisantes pour mesurer la
réelle influence des propriétés propres des deux matériaux constitutifs. En
conséquence, une modélisation fiable repose sur la nécessité d’effectuer des
essais préalables sur I'assemblage pierre — mortier concerné afin d’évaluer les
caractéristiques nécessaires au fonctionnement du modéle [4.52]. Avec pour
objectif I'’évaluation de I'influence respective des matériaux en présence sur la loi
constitutive, une telle campagne expérimentale serait considérable et sort du
cadre de ce travail. Pour ces raisons, le modéle d’interface proposé par DIANA 9.2
a été abandonné.

Dans le but de mesurer I'importance réelle des éléments d’interface, un modéle
représentant uniquement les unités et le mortier, modélisés de maniére a pouvoir
subir une fissuration en traction ou un écrasement en compression, a dans un
premier temps été élaboré. Les résultats obtenus ont cependant rapidement
montré que la modélisation des interfaces est nécessaire [4.69].

Un nouveau modeéle a donc été élaboré. Notre choix s’est porté sur un micro-
modele détaillé, de maniere a ce que son application soit valable pour différents
types d’appareillage. Les unités et le mortier, modélisés par des éléments
continus pouvant se fissurer en traction ou s’écraser sous un effort de
compression, sont séparés par des éléments d’interface, résistant au frottement
et susceptibles de se fissurer en traction.

Les paragraphes suivants décrivent la modélisation adoptée pour la pierre, le
mortier et les interfaces.

4.3.2.1. Pierre et mortier

Le modele élaboré doit permettre a la fissuration amorcée dans les interfaces de
se propager au travers des éléments adjacents. Dans la mesure ou les éléments
d’interface entourent les unités mais ne forment pas un réseau communiquant
complet, la modélisation d’'une potentielle fissuration dans les éléments continus
est nécessaire. Une fissuration dans la pierre, bien que relativement rare, ne peut
cependant étre formellement exclue.

Les unités de pierre et le mortier ont donc été représentés selon un modéle
prédéfini dans DIANA 9.2 et dénommé « Total Strain Crack Model ». Ce dernier
permet la description du comportement en traction et en compression du
matériau concerné sur la base de lois constitutives. Les relations contrainte -
déformation sont alors évaluées dans la direction principale du vecteur
déformation (« Coaxial Stress — Strain Concept »). Prévu pour s’appliquer aux
analyses a I'état limite de service (ELS) et a I’état limite ultime (ELU) de cas ou la
rupture est essentiellement gouvernée par la fissuration ou I’écrasement du
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matériau, ce modeéle est connu pour sa bonne adaptation a I’étude des éléments
en béton armé [4.67].

Les éléments choisis pour modéliser la pierre et le mortier sont quadrilatéraux a
quatre nceuds, linéaires, en contraintes planes (« Q8MEM » [4.67]). lls sont
basés sur I'interpolation linéaire et sur l'intégration de Gauss.

Les caractéristiques relatives a la pierre et au mortier, nécessaires au
fonctionnement du modéle numérique, sont présentées ci-dessous.

Comportement en compression

Un certain nombre de courbes contrainte — déformation applicables au modéle
Total Strain Crack et proposant différents types de comportement pré- et post-pic
sont prédéfinies dans DIANA 9.2 [4.67]. La possibilité d’introduire la courbe
voulue point par point est cependant retenue, tant pour la modélisation du
mortier que pour celle de la pierre. Les résultats de nombreux essais de
compression simple, menés sur des échantillons de pierre et de mortier, peuvent
étre consultés dans la littérature [4.70-4.78] (pierre) et [4.54 ; 4.79-4.86]
(mortier). L'examen de ces sources nous a permis d’élaborer une courbe
contrainte — déformation type pour chacun des deux matériaux concernés et pour
laquelle il a été admis gqu’elle peut étre esquissée sur la base de quelques points,
définis relativement a la résistance f. et au module d’élasticité E.

Les caractéristiques admises pour le tracé de cette courbe, respectivement pour
la pierre et le mortier, sont représentées sur la figure 4.13.
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fa=fonosy - — — — — — — — — — — —r—
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| (108%)|

Eq Efin
(100%) (116%)

a)
f. (100%)
fefin (95%)
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E¢ Efin ’
b) (100%) (300%) (400%)

Figure 4.13 : Courbes contrainte - déformation types en compression, admises dans le
modéle numérique - a) pour la pierre, b) pour le mortier
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Comportement en traction

Bien plus faible que la résistance en compression, la résistance en traction de la
pierre et du mortier est néanmoins suffisante pour ne pas étre négligée dans un
modéle tel que celui considéré ici. Elle y est représentée, pour les deux matériaux
concernés, par une courbe prédéfinie dans DIANA 9.2 [4.67], admettant un
softening de forme exponentielle. Les parameétres a introduire, soit la résistance
et I'’énergie de rupture en traction, ont été établis sur la base d’'une étude
bibliographique des essais publiés [4.87-4.93] La courbe contrainte — déformation
type admise pour ces deux matériaux est représentée sur la figure 4.14.
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|
|
|
I
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Figure 4.14 :  Courbe contrainte — déformation type admise pour le comportement de la
pierre et du mortier en traction [4.67]

t

Autres parameétres

Aux caractéristiques de traction et de compression mentionnées ci-dessus et
nécessaires au fonctionnement du modéle, s’ajoute le coefficient de Poisson,
également évalué sur la base d'une recherche bibliographique [4.77 ; 4.81 ;
4.94-4.98].

Les caractéristigues mécaniques nécessaires a la modélisation de la pierre et du
mortier sont résumées dans le tableau 4.3.

4.3.2.2. Interfaces

En I'absence d’indications précises quand aux propriétés et comportement de
I'interface, un simple modéle simulant le comportement en traction (rupture en
mode 1) et en cisaillement (rupture en mode Il) de ces zones de faiblesse est
employé. Il est admis que I’écrasement de I'interface en compression ne constitue
pas un critére de rupture et est par conséquent ignoreé.

DIANA 9.2 propose un modéle de comportement de l'interface basé sur le concept
de la résistance au frottement de Coulomb et y integre en outre un critére de
fissuration en traction (modele « Friction » [4.67]). Celle-ci apparait par
conséquent dés que la compression n’est plus suffisante pour empécher un
glissement ou dés que la résistance en traction de l'interface est dépassée. Cette
derniére peut étre évaluée sur la base de quelques essais figurant dans la
littérature [4.47 ; 4.52 ; 4.58-4.59 ; 4.99-4.100], mais leur faible nombre laisse
cependant planer une certaine incertitude quant a la précision des valeurs
adoptées. La phase adoucissante du comportement de l'interface étant par
ailleurs considérée comme peu prononcée, elle est négligée.

Les données a introduire dans le modéle comprennent la rigidité normale et
tangentielle de l'interface. En I'absence d’indications concernant ces parameétres,
les valeurs initiales proposées par Lourenco [4.66] peuvent étre admises, et ce en
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dépit du fait qu’elles concernent une maconnerie de brique. Un ajustement sera
par conséquent nécessaire.

La cohésion de l'interface pierre — mortier dans une magonnerie n’est encore que
faiblement documentée. Les valeurs généralement considérées sont comprises
entre 0 et 0.45 N/mm? [4.100-4.103]. Sur indication du manuel d’utilisation de
DIANA 9.2 [4.67], une valeur de 0.35 N/mm? sera considérée ici.

Le coefficient de frottement interne est généralement admis égal a environ 0.6
dans le cas d’'une interface brique — mortier [4.100-4.101]. Dans le cas d'une
maconnerie de pierre naturelle, la recommandation SIA V 178 [4.24] (voir
également [4.62]) avance cependant la valeur de 0.72, qui sera adoptée ici.

Les informations quant & la tangente de I'angle de dilatance admissible dans ce
genre de cas sont également relativement rares. Une valeur comprise entre O et
0.6 est habituellement admise [4.33 ; 4.66]. Cette derniere, considérée dans
I'exemple du manuel d’utilisation de DIANA 9.2 [4.67], sera prise en compte ici.

Les caractéristiques relatives a l'interface nécessaires au fonctionnement du
modéle sont résumées dans le tableau 4.3.

Tableau 4.3 : Caractéristiques nécessaires a la modélisation de la pierre, du mortier et
des interfaces

Caractéristiques mécaniques Caractéristiques mécaniques
nécessaires ala modélisation de la pierre nécessaires a la modélisation de
et du mortier I'interface
Courbe contrainte - déformation Rigidité normale et tangentielle
Résistance a la traction Résistance a la traction
Energie de rupture en traction Cohésion
Coefficient de Poisson Coefficient de frottement

Les éléments d’interface choisis (« L8IF » [4.67]) sont des éléments a deux fois
deux nceuds, délimités par deux lignes dans une configuration bidimensionnelle.
lls sont basés sur une interpolation linéaire.

4.3.2.3. Modéle

Un modele bidimensionnel a ainsi été élaboré. Les maillages considérés pour une
maconnerie de pierre de taille et une maconnerie cyclopéenne sont représentés
sur la figure 4.15. lls sont ensuite soumis a un calcul statique non linéaire.

a) b)

Figure 4.15 : Maillages pour des maconneries — a) de pierre de taille, b) cyclopéenne
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4.3.2.4. Cas étudié

En vue de valider le modéle élaboré, une comparaison avec des résultats d’essais
est indispensable. Les publications fournissant une courbe contrainte —
déformation complete, avec comportement post-pic, sont cependant peu
nombreuses [4.7-4.8]. Celle de Binda et al. [4.6] avait pour but de tester des
éléments de murs a trois couches, soit présentant une maconnerie de blocage
contenue entre deux parement de pierre de taille (figure 4.16). Ces couches ont
été testées séparément. La maconnerie de blocage s’apparentant a une
magonnerie cyclopéenne, ces essais offrent l'avantage de représenter le
comportement respectif de maconneries réalisées avec les mémes matériaux
constitutifs, mais appareillées de maniére totalement différente, Il'une
appartenant a la catégorie 1, la seconde a la catégorie 4, selon la classification
précédemment établie (voir annexe 5). Les essais effectués par Binda et al.
serviront par conséquent de cas d’étude en vue d’une calibration du modeéle
numeérique.

T8

0

[mm]

Figure 4.16 :  Schémas des échantillons testés en couches séparées par Binda et al.

[4.6]

Deux types de pierre ont été mis en ceuvre dans les essais effectués par Binda et
al. 1l s’agit d’'un grés et d’'un calcaire, dont les propriétés mécaniques respectives
ont été testées par les auteurs et permettent de placer ces matériaux
respectivement dans les catégories 2 et 1, selon la classification précédemment
établie (voir annexe 3).

Les maconneries testées ont été liées au moyen d'un mortier de chaux
hydraulique du commerce. Les essais de compression sur la magonnerie ayant été
effectués alors que le mortier était 4gé de 75 a 172 jours, une résistance
moyenne de ce dernier sur cette période de temps a été considérée. Notons
cependant que dans le cas de la maconnerie de pierre de taille, des
caractéristiques mécaniques plus élevées ont été considérées pour le mortier, en
raison du confinement que les unités appliquent aux joints.

La résistance en traction du mortier n’a pas été directement mesurée par Binda et
al., mais déduite de la résistance en flexion, admettant que la résistance face a ce
type d’effort est généralement 1.5 fois plus élevée que celle face a une
sollicitation de traction directe [4.6].

Les caractéristigues mécaniques des matériaux employés sont résumées dans le
tableau 4.4. Certaines d’entre elles sont fournies par Binda et al. [4.6] (en blanc),
alors que d’autres ont été extrapolées sur la base d’'une étude bibliographique des
propriétés mécaniques de matériaux semblables (en gris).
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Tableau 4.4 : Propriétés mécaniques des matériaux utilisés par Binda et al. [4.6] ou
admises
- - - Energie de
Résistance en Module Coefficient de | Résistance en
. Al ) : rupture en
compression d'élasticité Poisson traction :
traction
f. [IN'mm?] E [N/mm?] v [ f, [N/mm?] Gy [3/m?
Calcaire 20.6 9475 0.1 1.8 30
Gres 104.2 18218 0.19 5.4 50
Mortler / Maponnerle de 12 5000 013 15 300
pierre de taille
Mortler’/ Maconnerie 9 4000 0.13 15 300
cyclopéenne

Les caractéristiques admises pour l'interface pierre mortier sont résumées dans le
tableau 4.5.

Tableau 4.5 :  Propriétés admises pour l'interface dans le modéle numérique
Cohésion Coefficient de Tangent_e de l'angle Rigidité normale ngldl_te
frottement de dilatance tangentielle
c [MPa] ni tan ¢q [-] Ky [N/mm?] ks [N/mm?]
0.35 0.72 0.6 75 3000

Notons que s’il est possible de reproduire aisément et de maniere précise
I'appareillage d’'une maconnerie de pierre de taille, il n’en va pas de méme en ce
qui concerne une maconnerie cyclopéenne. La modélisation des cas associés a
cette derniére n’a donc pas pour vocation d’apporter un éclairage précis sur le
comportement local de I'’échantillon testé, puisqu’il n’y a aucune garantie que les
deux cas comparés soient semblables.

Remarquons ensuite que les essais menés sur la magonnerie de pierre de taille ne
représentent pas exactement le cas d’'une maconnerie réelle dans laquelle la
fissuration peut soit suivre le joint, soit traverser les unités. Or les échantillons
testés par Binda et al. ne comprennent, sur deux des assises, qu’'un seul et
unique bloc, que la fissure verticale qui se développera suite a I'application de
I'effort de compression devra obligatoirement traverser (figure 4.16). Le mode de
rupture est ainsi « forcé » et n’est pas obligatoirement représentatif d’'un cas réel.

Afin de diffuser la force appliquée le plus uniformément possible, des plaques
métalliques ont été placées au-dessus et au-dessous des échantillons testés par
Binda e/ al. Dans le but de minimiser le confinement apporté par ces plagues en
téte et en pieds d’échantillon, une couche de téflon a été placée entre la
maconnerie et le métal [4.6]. Il est cependant raisonnable de considérer que
I'efficacité de cette derniére est limitée et qu'une certaine entrave demeure. Ces
éléments ont été incorporés dans le modéle numérique et la couche de téflon a
été représentée par des éléments d’interface de frottement du méme type que
ceux employés pour simuler I'interface entre la pierre et le mortier.

Bien que le modéle élaboré soit bidimensionnel, les résultats qu’il fournira seront
comparés a ceux obtenus suite a des essais évidemment tridimensionnels. Ce
choix, dicté par la simplicité d’'un modele 2D, est admis comme valable en raison
de la quasi absence d’'imbrication des blocs transversalement au mur. 1l est donc
supposé que la majorité de la dégradation de I'’élément surviendra dans le plan
étudié.
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4.3.3. Observations sur le comportement de la
macgonnerie

4.3.3.1. Distribution des efforts

Maconnerie cyclopéenne

La modélisation numérique permet de suivre le cheminement préférentiel des
contraintes de compression. On constate ainsi qu’elles tendent & s’orienter d’'une
maniére la plus directe possible dans la direction de I'effort appliqué, tout en
étant attirées par les plus gros blocs dont la rigidité est supérieure. Elle se
concentre en outre préférentiellement aux angles vifs de ces derniers, voire sur
leurs cbtés, conformément aux observations de la mécanique de la rupture. Les
zones de mortier reliant les angles vifs des blocs sont par conséquent également
plus fortement sollicitées (figure 4.17).

Le transit des efforts de compression résulte donc de la répartition spatiale des
blocs et implique des déviations locales au moyen d’efforts de traction
transversaux. La figure 4.18 représente schématiquement ce méme phénomeéne,
observé au sein d’'un béton. Pour une faible sollicitation, ces efforts de traction
sont peu élevés et environ proportionnels aux efforts de compression. lls
augmentent avec la sollicitation appliquée et ont pour conséquence I'ouverture de
fissures plus ou moins paralléles a la direction de I'effort appliqué. La diffusion
spatiale de I'effort est dés lors entravée par ces ruptures successives, initiées aux
interfaces mais qui se propagent rapidement au reste de I’élément.

D @ Min

Q@D

Figure 4.17 : Cheminement des contraintes Figure 4.18 : Schéma des efforts de

| Max

de compression dans la traction naissant entre les
maconnerie cyclopéenne granulats d’un béton [4.104 ;
4.105]

Macgonnerie de pierre de taille

La continuité des matériaux permet une répartition des contraintes de
compression plus uniforme que dans le cas de la magonnerie cyclopéenne, témoin
d’'une meilleure utilisation des matériaux en présence. En raison de ses faibles
caractéristiques mécaniques relativement a celles de la pierre, le mortier subit
une importante déformation, qui se traduit rapidement par l'atteinte de sa
résistance en compression.
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La propagation d’'une fissure centrale résultant de I'effort de traction transversal
consécutif a l'application de la compression (effet Poisson) autorise une petite
flexion des blocs autour du joint central. Cette derniére induit une concentration
des efforts de compression dans la zone verticale centrale de I’échantillon (figure
4.19).

| Min

I Max

Figure 4.19 : Cheminement des contraintes de compression dans la magonnerie de
pierre de taille

4.3.3.2. Propagation de la fissuration

Maconnerie cyclopéenne

L’étude de la propagation de la fissuration dans la magonnerie cyclopéenne révéle
le cheminement des efforts et peut étre mise en paralléle, & I’échelle prés, avec
celui se mettant en place dans le béton.

Ainsi, a I'image de ce qui a été observé entre les agrégats et la matrice dans le
béton, la zone d’interface entre les blocs de pierre et le mortier présente des
propriétés mécaniques affaiblies ainsi qu’'une microfissuration consécutive au
retrait du mortier lors de la mise en ceuvre d'une part, et a l'action des
contraintes d’ordre thermique ou hydrique d’autre part [4.47 ; 4.104]. La zone
d’interface est par conséquent la localisation préférentielle de I'amorce de la
fissuration. Celle-ci résulte des efforts transversaux qui naissent suite a
I'application de la sollicitation de compression. En raison de la forte rigidité des
plus gros blocs, les interfaces entourant ces derniers sont les plus sollicitées et,
comme le prédit la mécanique de la rupture, c’est aux angles vifs, siéges de
concentrations de contraintes, qu’apparait prioritairement la fissuration (figure
4.20). Elle tend ensuite a se propager par la jonction entre les différentes
amorces et a s’orienter parallélement dans la direction de I'effort appliqué.

Comme c’est le cas au sein du béton, les blocs de pierre assument également une
fonction d’entrave a la fissuration. Un bloc est ainsi susceptible de stopper la
propagation d’une fissure, ou tout au moins de la freiner en obligeant cette
derniére a contourner ou a traverser I'élément rigide (figure 4.21). La survenance
de I'un ou l'autre de ces scénarios dépend des propriétés de l'interface, elles-
mémes liées a celles des matériaux constitutifs, et de l'orientation du bloc par
rapport a celle de la propagation de la fissure. Ainsi le premier cas (figure 4.21
(a)), rare pour une maconnerie de pierre naturelle, n'est susceptible de se
produire que si la fissure se développe perpendiculairement au bloc qu’elle
rencontre et que ce dernier est parfaitement adhérent a la matrice qui I’entoure.
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Quant a I'apparition du second (figure 4.21 (b)) ou troisieme scénario (figure 4.21
(c)), elle dépend de I’énergie nécessaire a la propagation de la fissure, et donc de
I’énergie requise pour vaincre la résistance d’adhérence entre le bloc et le mortier
par rapport a celle exigée pour la rupture en traction de I'élément rigide. En
outre, plus l'orientation de [Il'interface sera paralléle a la sollicitation de

compression, plus l'effort de traction résultant contribuera a I'ouverture de
I'interface, et donc au développement de la fissure contournant le bloc.

e oL

QD& wl

Ej& D c)

Figure 4.20 : Début de la fissuration dans Figure 4.21: Influence d’un granulat sur la
la maconnerie cyclopéenne propagation de la fissuration
au sein du béton [4.104]

Selon les observations effectuées sur le béton, la propagation de la fissuration
doit conduire a la formation de lamelles verticales, dont la ruine successive est
responsable du softening du matériau. Dans le cas présent, la rupture survient
avant la formation compléte de ces lamelles.

Maconnerie de pierre de taille

Conformément a ce qui a été décrit ci-dessus, la propagation de la fissuration
dans une maconnerie de pierre de taille peut soit traverser les unités, soit les
contourner, selon les propriétés de l'interface et des constituants. Dans le cas
présent, en raison de la présence de deux assises constituées chacune d’un
unique bloc continu, la fissuration se voit forcée de traverser ceux-ci et la
possibilité d’'un mode de rupture impliquant une propagation de la fissure suivant
alternativement les interfaces des joints verticaux et horizontaux est ignorée.

Les premieres traces de fissuration apparaissent a l'interface entre les unités et le
joint vertical central, |I& ou le confinement diG a la présence des plaques
métalliques placées en téte et en pied d’échantillon n’agit plus. La propagation se
poursuit ensuite par les interfaces des autres joints verticaux, avant d’impliquer le
mortier, puis les blocs de pierre. En raison de I'entrave due a la présence des
plagues métalliques aux extrémités de I'’échantillon, la fissuration n’est pas libre
de se développer sur toute la hauteur de ce dernier, mais est stoppée a mi-
hauteur des assises extrémes (figure 4.22). L’augmentation de la charge
provoque l'ouverture progressive de la fissure et par conséquent la concentration
des contraintes de compression dans la partie centrale de I’échantillon.
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Figure 4.22 : Evolution de la propagation de la fissuration avec l'augmentation de la
sollicitation dans I’échantillon de magonnerie de pierre de taille

Dans le modéle numérique, I'introduction d’une rigidité tangentielle des interfaces
relativement haute (3000 N/mm?) est nécessaire afin de provoquer I'apparition de
cette fissure continue, avant I’écrasement des matériaux en compression. Cette
rigidité implique également I'apparition d’'une certaine fissuration de la pierre
dans les zones directement en contact avec les joints horizontaux, et ce de
maniere relativement précoce.

L'étude de la propagation de la fissuration permet de mesurer l'importance de
I'appareillage et de confirmer la validité des critéres choisis pour la caractérisation
de ce dernier (annexe 5). D'une part, la présence d’assises continues assure la
perpendicularité des joints par rapport a I'effort de compression principal, ce qui
force soit le développement d'une rupture par cisaillement des interfaces
horizontales, soit la propagation de la fissure a travers la pierre. Ces deux
meécanismes réclament un apport d’énergie supérieur pour la propagation de la
fissure a celui de l'ouverture de [l'interface par traction. Les maconneries
présentant des assises continues fournissent par conséquent une entrave a la
progression de la fissuration plus importante. D’autre part, une proportion de
blocs de pierre importante par rapport a celle de mortier augmente la probabilité
pour une fissure de se heurter a un élément rigide et accroit la part de rupture
des interfaces en cisaillement par rapport a celle en traction, ce qui améliore ainsi
les qualités mécaniques de la magonnerie.

4.3.3.3. Modes de rupture

Maconnerie cyclopéenne

Avec l'augmentation de la force appliquée et la propagation de la fissuration,
I’échantillon de maconnerie cyclopéenne atteint la ruine a la suite d'un
écrasement local du mortier, entrainant le déséquilibre de I'’élément (figure 4.23).
Dans le cas de ce type de maconnerie, la proportion de mortier est en effet
suffisante pour qu’une rupture locale conduise a la ruine totale de I’échantillon. En
d’autres termes, la taille des pierres ne leur permettant pas d’assurer I'équilibre
de I'élément aprés avoir atteint I'inefficacité du mortier, ce dernier domine

logiguement le comportement de I'’échantillon.

Il est cependant probable que la considération d'un confinement latéral
retarderait cet écrasement local et que le développement des lamelles observé
dans le cas du béton serait alors possible, conduisant & une résistance et une
ductilité supérieures.
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Au vu du mode de rupture largement dominé par I'écrasement, et accessoirement
par la fissuration du mortier, les caractéristiques de frottement et la rigidité
tangentielle de I'interface n’ont qu’une influence négligeable sur le comportement
de I’échantillon de macgonnerie cyclopéenne.

Le caractére local de la rupture implique en outre qu’'une comparaison directe
avec les essais menés par Binda et al. n’est pas possible. Ces derniers ont en
effet observé une fissuration plus étendue, dont le développement a été possible
grace a l'absence d’écrasement local du mortier (figure 4.24). Le mode de ruine
obtenu peut donc étre qualifié de précoce en raison de la configuration des blocs
a la base de I'’échantillon.

La ruine d’'une telle maconnerie est donc trés largement liée aux caractéristiques
du mortier, mais n’implique que dans une moindre mesure celle de la pierre. Par
conséquent, seule une faible résistance peut étre considérée dans ce cas.

!
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Figure 4.23 :  Mode de ruine de Figure 4.24 :  Fissuration juste avant la
I"échantillon de ruine - a) selon le modéle
macgonnerie numérique, b)
cyclopéenne expérimentalement [4.6]

Maconnerie de pierre de taille

La maconnerie de pierre de taille présente des joints de mortier horizontaux et
continus qui agissent comme une couche de faiblesse dans le modéle numérique.
Ce dernier rapporte par conséquent une rupture prématurée de I’échantillon due a
la ruine par écrasement des joints de mortier horizontaux et ce pour une valeur
de résistance a la compression bien plus faible que celle attendue [4.24] (voir
également [4.62]). Ce résultat équivaudrait a admettre que le comportement
d’'une maconnerie de pierre de taille est entierement gouverné par celui du
mortier constituant les joints d’assise.

D’un point de vue physique, il semble cependant que la rupture en compression
de cette couche n'implique pas celle d’'une maconnerie bien appareillée pour
laquelle le bon positionnement des blocs maintient une position d’équilibre sans
que le mortier ne soit nécessaire. On en veut pour preuve les maconneries
montées a sec, pour lesquelles la taille des blocs exigée est au moins aussi bonne
que celle mise en ceuvre dans les meilleurs appareillages, et ou l'absence de

66



Chapitre 4 : Etude au micro-niveau - Loi constitutive pour la magonnerie de pierre naturelle

mortier n’altére pas la stabilité. Ces constatations confirment la fonction non
porteuse du mortier dans les maconneries de pierre de taille.

Il est par conséquent raisonnable d’admettre qu’aprés son écrasement en
compression, le mortier se transforme en un matériau non cohésif, apparenté a
un sable, que le confinement appliqué par les unités maintient dans sa position
initiale. Ce nouveau matériau est dés lors capable de continuer a transmettre un
effort de compression d’'un bloc a un autre, ce qui permet a la maconnerie de
résister a une sollicitation bien supérieure a celle nécessaire a I’écrasement du
mortier.

Une maniére simple d’'introduire ce phénoméne dans le modéle numérique
consiste a considérer qu’apres son écrasement et son domaine adoucissant, soit
au terme de la courbe contraintes — déformations admise, une seconde phase de
comportement est considérée, sous la forme d’'une courbe équivalente a celle
d'un sable. Confiné, un tel matériau est capable de transmettre une force
considérablement plus élevée qgu'un mortier ou méme que la pierre. Par
conséguent, et par souci de simplicité, cette seconde courbe est ici modélisée par
un comportement élastique linéaire, avec une rigidité équivalente a celle de la
pierre mise en ceuvre. La conséquence directe de cette modélisation est
I'influence réduite de la premiere partie de la courbe qui ne conditionne que la
déformation de [I'échantillon modélisé et non sa résistance ultime. Le
comportement complet admis pour le mortier est représenté sur la figure 4.25.

)

1 E

pierre

Efin
Figure 4.25 :  Courbe contrainte - déformation fictive type admise pour le mortier mis en
ceuvre dans la magonnerie de pierre de taille

Dans le cas d’'une maconnerie de pierre de taille idéalement (et illusoirement)
parfaite, le mode de ruine ne devrait donc impliquer que les propriétés
meécaniques de la pierre et la résistance a la compression de I'’échantillon devrait
par conséquent étre équivalente a celle de la pierre. Néanmoins, divers facteurs
influencent le comportement de la maconnerie a l'approche de la ruine. En
premier lieu, la fissuration implique une probable instabilité de I’échantillon qui
surviendra plus ou moins rapidement, suivant les caractéristiques relatives des
matériaux et leur interaction. En second lieu, la stabilité est également influencée
par le confinement de la macgonnerie et par de probables ruptures locales de la
pierre dont I'apparition pourrait altérer le confinement du mortier écrasé. En
outre, le détachement de morceaux de pierre pourrait impliquer d’une part un
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risque d’instabilité locale entrainant la ruine de la magonnerie, et d’autre part une
concentration de contraintes, elle-méme responsable de nouvelles défaillances
locales.

Ceci explique pourquoi la résistance en compression une magonnerie de pierre de
taille dont le comportement est pourtant quasiment entiérement dominé par celui
des unités de pierre, n’atteint jamais la résistance a I'écrasement de cette
derniére et plafonne ainsi, selon les résultats de la modélisation numérique et les
valeurs trouvées dans la littérature, & un niveau égal a environ 40 N/mm?Z.
Mentionnons cependant qu’un appareillage soigné, mis en ceuvre a I'époque, allait
de pair avec le choix de matériaux de qualité, parmi lesquels les pierres
endommageées ou présentant des défauts visibles n’étaient pas utilisées.

Ainsi, a l'inverse de ce que certains prétendent, le mortier n’a donc qu’une
importance restreinte sur le comportement d’'une maconnerie de pierre de taille,
dont la résistance est avant tout dominée par celle des blocs. Ce raisonnement
suggere que les valeurs parfois présentées dans la littérature, liant la résistance
en compression de la maconnerie aux caractéristiques du mortier, sont
exagérément conservatrices [4.23 ; 4.106-4.108]. Par ailleurs d’autres essais
semblent ainsi confirmer une résistance plus importante de la maconnerie de
pierre de taille [4.12-4.13 ; 4.20 ; 4.94 ; 4.109-4.110]. L’influence de nombreux
parameétres concernant notamment les conditions d’essais (€lancement de
I’échantillon par rapport a la taille des blocs, age des échantillons, confinement)
restent cependant floues et mériteraient des investigations plus approfondies.

En raison du mode de ruine impliquant la propagation d’une fissure verticale sur
une grande partie de la hauteur de [I'échantillon, I'effet d’'une variation des
caractéristiques de frottement de [Ilinterface reste faible. Seule la rigidité
tangentielle de [l'interface est un parameétre influent, car elle conditionne
I'apparition plus ou moins précoce de la fissure centrale, dont le développement
doit étre complet avant I’écrasement des matériaux.

Ainsi, en dépit d’'une valeur de résistance non conforme, la fissuration obtenue
avec le modele numérique peut étre considérée comme cohérente avec celle
résultant des essais menés par Binda et al. (figure 4.26).

Figure 4.26 :  Fissuration juste avant la ruine de la magonnerie de pierre de taille -
a) selon le modéle numérique, b) expérimentalement [4.6]
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4.3.3.4. Courbes contrainte — déformation

Maconnerie cyclopéenne

La correspondance entre la rigidité obtenue numériquement et celle trouvée
expérimentalement a été réalisée par un ajustement sur la rigidité normale de
I'interface (voir les valeurs admises dans le tableau 4.5). L’'influence capitale de
ce parametre sur le comportement global de la maconnerie révele I'importance de
la modélisation de l'interface. Celle-ci est toutefois compliquée par I'absence
d’'informations quant aux valeurs a admettre pour caractériser les propriétés de
cette zone.

Le comportement obtenu numériquement se révéle fragile et pratiguement
linéaire jusqu’au pic, alors que les essais avaient montré un comportement
fortement ductile et non linéaire a partir des deux tiers environ de la valeur de la
charge de pic (figure 4.27). Une explication est a chercher dans la fissuration
relativement peu développée que la modélisation numérique a révélé, ne
permettant pas la formation de lamelles dont la ruine successive est
généralement responsable du softening, et dans le mode de rupture par
écrasement local survenu relativement tot.

Le fait que la magonnerie modélisée ne soit pas rigoureusement similaire a celle
testée explique la différence entre les résultats obtenus, et ce d’autant plus que
ce type de maconnerie implique un mode de rupture local. L’'ordre de grandeur de
la résistance en compression obtenu numériquement est néanmoins cohérent
avec celui révélé expérimentalement. Il semble pourtant qu’'un mode de rupture
précoce se soit produit et qu’'une configuration différente des blocs a la base de
I’échantillon modélisé aurait permis le développement d'une fissuration plus
étendue et I'obtention d’'une résistance en compression plus élevée.

La conservation d’'une marge de sécurité importante est donc justifiée par
I'incertitude liée a la localisation de I'écrasement local du mortier, responsable de
la ruine de I'échantillon. En effet, suivant la configuration de la maconnerie, la
rupture peut se produire plus ou moins prématurément, témoignant d’une
résistance en compression qui, bien que toujours faible, peut singulierement
varier, en dépit de la considération du méme type d’appareillage et des mémes
matériaux constitutifs.

4.5 1

3.5 1

o [MPa]

— Expérimentale — Numérique

107 [
Figure 4.27 : Courbes contrainte - déformation expérimentale (noire) et numérique
(rouge) pour la maconnerie cyclopéenne
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Maconnerie de pierre de taille

Comme dans le cas de la maconnerie cyclopéenne, la correspondance entre les
rigidités obtenues numériquement et expérimentalement a nécessité un
ajustement au moyen de la valeur de la rigidité normale des interfaces (voir
tableau 4.5).

Trop élevée, la valeur de la résistance en compression obtenue numériquement
s'explique par I'absence de rupture, concentration de contrainte ou défaut local
entrainant, dans des conditions réelles, la ruine prématurée de I'échantillon
(figure 4.28). Une modélisation adéquate de la maconnerie de pierre de taille
devrait par conséquent impliquer I'introduction d’'un défaut local. L’'influence de la
taille et de la localisation de ce dernier est cependant encore a étudier.

L'incertitude liée au réel mode de rupture de la maconnerie de pierre de taille
conforte la proposition qu’en dépit d'une forte résistance supposée, la prise en
compte d’'une marge de sécurité élevée pour ce type de matériau est nécessaire.

60 7

10 — Expérimentale — Numeérique
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Figure 4.28 : Courbe contrainte - déformation expérimentale (noire) et numérique
(rouge) pour la magonnerie de pierre de taille

4.4. Conclusions

La maconnerie est un matériau au comportement complexe, dont I'étude doit
considérer tant le comportement propre des éléments constitutifs que la maniere
dont ces derniers sont assemblés.

Dans le cas de la maconnerie cyclopéenne, la réponse du matériau sous une
sollicitation de compression simple est dominée par le comportement du mortier
dont I’écrasement conduit a la ruine compléte de I'’échantillon par instabilité, les
caractéristiques mécaniques de la pierre n’ayant qu’une importance secondaire.

A linverse, les propriétés mécaniques de la pierre influencent grandement la
réponse de la macgonnerie de pierre de taille et permettent a cette derniére
d’atteindre une valeur de résistance a la compression s’approchant de celle de la
pierre. L'influence du mortier est alors négligeable. La survenance d’une ruine
prématurée liée a une rupture locale réduit cependant généralement la résistance
en compression de la maconnerie de pierre de taille. La reproduction d’un tel effet
nécessiterait néanmoins une modélisation plus détaillée, incorporant I'introduction
d’imperfections locales.
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Dans les deux cas toutefois, la ruine, liée a un phénoméne local, explique la
grande variabilité des valeurs obtenues expérimentalement. Toutes sont par
conséguent a considérer avec prudence, tout au moins, en attendant que
I'influence des multiples parameétres entrant en compte soit mieux maitrisée.

L'étude de deux types d’appareillages a ainsi révélé un comportement, et en
particulier un mode de rupture, totalement différents, et ce en dépit de la
similitude des matériaux employés. Ces deux types de maconnerie, incarnant les
deux bornes des matériaux englobés sous les termes « magonnerie de pierre
naturelle », sont donc a considérer de maniére totalement différente.

L'appareillage est ainsi le critere dominant le comportement de la magonnerie,
son influence précédant largement celle des matériaux constitutifs.
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5. Etude au méso-niveau - Conditions de
formation de la rotule

Un arc en macgonnerie est une structure hyperstatique dont la ruine est, grace
aux redistributions plastiques, consécutive a la plastification d’'un nombre de
sections égal au degré d’hyperstaticité plus un. Le présent chapitre est consacré a
I’étude du mode de plastification d'une section d’un élément structurel en
macgonnerie de pierre naturelle soumis a un effort de flexion composée, tel que
I'est un arc.

5.1. Mécanisme de formation de la rotule

En s’appuyant les uns sur les autres, les voussoirs constituant un arc y font naitre
un effort normal de compression. La forme de I’élément structurel étant fixée par
la taille des voussoirs le constituant, les sollicitations appliquées y font également
naitre des efforts de flexion. La section d'un arc est par conséquent
essentiellement soumise a un effort de flexion composée, soit a une interaction
effort normal de compression - moment de flexion, qui peut étre
avantageusement représentée par un effort normal excentré (figure 5.1). En
I'absence de capacité de reprise d’un effort de traction, la résistance de la section
considérée face a une sollicitation de flexion est dépendante de l'effort normal de

compression appliqué.
l/_\ M "'/ - I‘\I"“
_ -4 ) -

Figure 5.1 : Interaction effort normal - moment de flexion dans une section d‘arc

En lieu et place des habituels diagrammes de I'effort normal et du moment de
flexion, la sollicitation dans un arc peut étre idéalement représentée au moyen de
la ligne des pressions. Cette derniére relie les points d’application de I|'effort
normal excentré en chaque section de l'arc et illustre ainsi simultanément |'effet
des deux types d’efforts considérés (figure 5.2).

NN

Figure 5.2 : Ligne des pressions dans un arc
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Si l'application d’une charge uniformément répartie a pour effet d’augmenter
simultanément les efforts de flexion et normal, il n’en est pas de méme en ce qui
concerne une sollicitation non uniforme, dont l'effet sera une amplification locale
du moment de flexion, proportionnellement plus importante que celle de I'effort
normal correspondant. Ainsi, une augmentation de la charge non uniforme
implique par conséquent une excentricité de I'effort normal localement plus
marquée.

Comme précédemment mentionné, il est admis que la magonnerie ne posseéde
aucune résistance face a un effort de traction, en raison de |'affaiblissement de la
zone d’interface entre le mortier et la pierre (voir chapitre 4). Cette hypothése,
bien que conservatrice, reste acceptable dans le cadre d’une vérification
structurelle. Ainsi, I'application d’'un moment de flexion suffisant pour faire naitre
un effort de traction dans la section implique I'ouverture immédiate d’une fissure.
Cette derniere s’'accompagne d’une diminution graduelle de la section efficace
permettant de reprendre l'effort de compression, au fur et a mesure de
I'augmentation de l'effort de flexion.

La connaissance de la courbe contrainte - déformation pour la magonnerie
considérée permet d'appréhender le comportement de la section lorsqu’elle est
soumise a ce type de sollicitation. En raison du domaine post-pic admis, la
plastification compléte de la section n’est pas atteinte lorsque la fibre extréme est
sollicitée par la contrainte maximale en compression, mais lorsqu’elle atteint la
déformation maximale. A ce stade ultime, la section a donc subi une fissuration
dans la zone tendue et un écrasement en compression. De forme plus ou moins
triangulaire, la zone écrasée est constituée de matériau émietté dont le maintien
est assuré grace au confinement. Il est alors admis qu’a I'image d'un matériau
non cohésif, tel un sable, le matériau écrasé peut transmettre un effort de
compression considérable.

La dimension de la zone écrasée dépend de |'effort normal appliqué et donc par
extension de l'interaction d’efforts. La contrainte de compression sollicitant un arc
étant cependant trés faible — de l'ordre de 1 & 2 N/mm? - [5.1], la zone écrasée
restera généralement de faibles dimensions. Seuls des arcs trés surbaissés
peuvent étre soumis a un effort normal plus important.

Cet état d’endommagement du matériau permet alors la formation d‘une rotule
dont la constitution compléte est admise coincidant avec I|'atteinte de Ila
déformation maximale a la fibre extréme. De telles rotules ont pu étre identifiées
tant sur des ouvrages existants (figure 5.3) qu’expérimentalement en laboratoire
(figure 5.4).

Figure 5.3 : Formation d’une rotule dans un  Figure 5.4 : Simulation en laboratoire de
arc de magonnerie [5.2] la formation d’une rotule [5.3]
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Nous considérons dans cette étude qu’une telle articulation est équivalente a une
rotule mécanique, autorisant une rotation illimitée entre les deux portions d’arc
admises rigides qu’elle délimite, le centre de rotation étant situé a la pointe du
triangle formée par la zone écrasée (figure 5.5 (a)). Il est admis que la section
ainsi transformée n’offre plus aucune résistance a l'imposition d’'un moment de
flexion supplémentaire. L'existence méme de la rotule reste néanmoins
subordonnée a |'application permanente d’'un couple moment de flexion - effort
normal suffisant pour provoquer tant I’écrasement du matériau en compression
que l'ouverture d’une fissure par traction. Un déchargement de la structure
impliquant une diminution des efforts de compression et de flexion imposés, il
aura, a l'inverse, pour conséquence la fermeture de la fissure ouverte. Ainsi, en
raison de la faiblesse de l'effort de compression impliqué, et de la petite
dimension de la zone écrasée qui en résulte, le mécanisme de formation de la
rotule peut étre considéré comme pratiquement réversible. Il découlera de
I'application d’une nouvelle sollicitation, accompagnée de |'ouverture d’une fissure
et de [l'apparition consécutive d’une rotule, qui, suivant la position du
chargement, est libre de se produire au niveau d’une autre section de l'arc.

Les hypothéses concernant le mécanisme de formation des rotules émises ci-
dessus peuvent étre avantageusement illustrées et validées par |'observation du
comportement d’un modéle réduit d'arc, dont une portion est représentée sur la
figure 5.5 (b) (voir § 6.1 et 10.2.1.1). Les voussoirs formant |’élément structurel
sont constitués par des blocs rigides de bois, non liés les uns aux autres. Chaque
joint est composé d’une double couche de mousse susceptible de s’écraser en
compression et maintenant un coefficient de frottement suffisant pour éviter le
glissement relatif d’un voussoir par rapport a l'autre.

Suite a I'application conjointe d’un effort normal et d’'un moment de flexion d’'une
amplitude suffisante, une ou plusieurs rotules apparaissent sous la forme de
|’écrasement de la zone comprimée et de |'ouverture de la portion de joint
soumise a une traction. Un déchargement de la structure implique alors le retour
de I'arc dans sa configuration initiale.

Centre de rotation

\

|
\
Q0
N
I
a) b)
Figure 5.5 : a) Schéma de la rotule formée, b) Modélisation de la rotule sur maquette

5.2. Calcul des efforts intérieurs

5.2.1. Courbe contrainte — déformation admise

Comme démontré au chapitre 4, les facteurs influencant l'allure de la courbe
contrainte - déformation de la maconnerie, admise homogéne, sont nombreux et
I’établissement d’une loi constitutive appropriée pour le type de matériau
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considéré nécessite soit une modélisation numérique détaillée, soit I’'extrapolation
de courbes contrainte - déformation existantes.

Quelle que soit la maniére choisie pour I’établir, la loi constitutive représentant le
comportement de la maconnerie doit pouvoir étre exprimée par une relation
simple, facilitant ainsi le calcul intégral nécessaire a |'analyse des efforts
sollicitant la section. Il est ici admis que les courbes contrainte - déformation
représentatives du comportement des différents types de macgonnerie peuvent
étre approximées par une équation parabolique telle que :

o =oe? +PBe (5.1)

Le terme constant de la parabole est d’emblée considéré comme nul, la courbe
passant nécessairement par l'origine. Sur la base de résultats proposés dans la
littérature pour la magonnerie de brique [5.4] et d’observations effectuées sur le
béton, il est en outre admis que la courbe se prolonge dans la phase post-pic
jusqu’a une déformation égale a 1.5 fois la déformation correspondant a la
contrainte maximale (figure 5.6).

c [MPa] ‘
fel] - — — — — — —
|
|
| I
| I
| I
| I
I
' >
Ec 1.5 &c €[]
Figure 5.6 : Courbe contrainte - déformation type admise

5.2.2. Etat de contrainte lors de la formation de la
rotule

La connaissance de la loi constitutive pour la magonnerie en compression simple
permet la déduction de l’ensemble des états de contrainte satisfaisant les
conditions de résistance imposées par le matériau et la géométrie de la section.
Une telle opération nécessite néanmoins I'admission de I'hypothése de linéarité
des déformations sur la section (hypothése de Navier - Bernoulli), dont la validité
n‘est pas reconnue pour des éléments fortement courbés. Ce postulat est donc
sujet a caution dans le cas d’arcs dont le tracé d’intrados s‘approche de celui du
plein cintre. Il peut cependant étre admis que l'influence de l'imprécision induite
sur le résultat final, soit les conditions de formation de la rotule, reste faible, et
I'hnypothése de Navier - Bernoulli est par conséquent conservée, dans tous les
cas.

Il est par ailleurs admis que la résistance en traction de la magonnerie est nulle.
Les développements présentés dans ce chapitre s’inspirent de ceux publiés par
Taylor & Mallinder pour une magonnerie de brique [5.4].

Deux cas sont a distinguer, selon que la section est fissurée suite a |'application
d’une sollicitation impliquant la naissance d’efforts de traction, ou que la section
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est encore entierement comprimée. Par souci de clarté, le développement des
calculs n’est pas présenté ici mais peut étre consulté en annexe 6.

Remarquons enfin que le respect des conditions de signe implique que les
contraintes et déformations de compression sont négatives.

Section non fissurée

Soit une section de magonnerie rectangulaire de dimensions v sur d, sollicitée par
un effort de flexion composée, équivalent a un effort normal N excentré d’une
distance e par rapport a I'axe de la section.

Il résulte de cette sollicitation un état de contrainte et de déformation représenté
respectivement par les variables ¢ et o, y désignant la position de la contrainte ou
déformation considérée par rapport a l'axe de la section. Relativement au
moment de flexion, I'effort normal appliqué est suffisant pour maintenir la section
entiérement en compression et par conséquent non fissurée. Les déformations et
contraintes aux fibres extrémes sont désignées par &, &, et o3, o> (figure 5.7).

La premiére étape du raisonnement consiste en la réécriture de la loi constitutive,
initialement exprimée par rapport a la déformation ¢ en fonction des
déformations extrémes ¢; et &, et de la géométrie de la section.

G=OL(€1+€2 + y(€1—82)j2 +B(81+82 + y (81_32)] (5.2)
2 d 2 d
v/2
&1 O
19 0]
N
3 v e -
o
I Y S S 4 .
&2 O2
d [m] Hauteur de la section
v [m] Largeur de la section
N [kN] Effort normal
I3 [-] Déformation
£ [-] Déformation a la fibre extréme supérieure
€ [-] Déformation a la fibre extréme inférieure
o1 [N/mm?] Contrainte a la fibre extréme supérieure
o) [N/mm?] Contrainte a la fibre extréme inférieure
y [m] Distance séparant la variable considérée
de I'axe central de la section
Figure 5.7 : Etat de contrainte et de déformation dans la section non fissurée

Les déformations aux fibres extrémes de la section, & et &, sont bornées d’une
part par la déformation limite du matériau (1.5 ¢, figure 5.6) et d'autre part par
le fait qu’elles doivent rester négatives. Par ailleurs, suite au sens du moment de
flexion admis, la déformation & doit demeurer inférieure a g, en valeur absolue.

€, 2¢ 21.5¢, (5.3)

O0>¢, 2¢, (5.4)
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L'intégration sur la hauteur de la section, de I'expression de la contrainte établie
ci-dessus (équation (5.2)), puis de cette derniére multipliée par la distance y,
fournit les relations permettant de calculer les couples effort normal - moment de
flexion admissibles pour une telle section non fissurée, et réalisée dans une
maconnerie dont le comportement en compression est exprimé par la loi
constitutive initialement admise.

d/2
N = Ic (y) v dy = %vd (202 + 3Be, + 2ae,e, + 3Pe, + 20e2) (5.5)
32

d/2
M= Ic(y)yvdy :%vdz(oosf —og5 +Pe; —Pey) (5.6)
a2

Section fissurée

Soit la méme section de magonnerie, toujours sollicitée par un effort de flexion
composée, équivalent a un effort normal N excentré d’une distance e par rapport
a I'axe de la section.

Il résulte de cette sollicitation un nouvel état de contrainte et de déformation
représenté respectivement par les variables o et ¢ y désignant la position de la
contrainte ou déformation considérée par rapport a l'axe de la section.
Relativement au moment de flexion, l'effort normal appliqué est, cette fois,
insuffisant pour maintenir la section entiérement en compression et cette
derniére est partiellement fissurée. Les déformation et contrainte de compression
a la fibre extréme sont toujours désignées respectivement par &; et o3, tandis que
la hauteur résiduelle de la section est dénommée d’ (figure 5.8).

La loi constitutive peut étre réécrite, mais en fonction de &, d’ et de la géométrie
de la section, cette fois.

d ) d
sz-:f(%+1—ﬂ) +le(%+1—2—d') (5.7)
v/2
) &1 O
(S X O
Q N ‘
© X 4“— _ -
(DJ:O

] - — 4 — — - ——— = — —
d [m] Hauteur de la section
v [m] Largeur de la section
N [kN] Effort normal
€ [-] Déformation
£ [-] Déformation a la fibre extréme supérieure
€ [-] Déformation a la fibre extréme inférieure
oy IN/mm?] Contrainte a la fibre extréme supérieure
d' [m] Hauteur de la section résiduelle
y [m] Distance séparant la variable considérée

de I'axe central de la section
Figure 5.8 : Etat de contrainte et de déformation dans la section fissurée
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La déformation a la fibre extréme, g, est bornée par la déformation limite du
matériau (1.5 ¢, figure 5.6) et par le fait qu’elle doit rester négative, tandis que
la hauteur résiduelle d’ est limitée par la hauteur initiale de la section et par le
fait qu’elle doit demeurer positive.

02¢g 21.5¢, (5.8)
0<d<d (5.9)

L'intégration sur la hauteur résiduelle de I'expression de la contrainte établie ci-
dessus (équation (5.7)), puis de cette derniére multipliée par la distance y,
fournit les relations permettant de calculer les couples effort normal - moment de
flexion admissibles pour une telle section fissurée, et réalisée dans une
maconnerie dont le comportement en compression est exprimé par la loi
constitutive initialement admise.

d/2

N= [o@)vdy :%vsld‘ (2ae, +38) (5.10)
do-d
d/2 1
M= [y vdy =1 ve,d (20e,d+3dp - oe,d-26d) (5.11)

d2-d
Remarque concernant la convention de signe

Comme précédemment mentionné, les contraintes de compression représentées
ici sont, selon la convention usuelle en mécanique des structures, admises
négatives. Dans les équations (5.6) et (5.11), la multiplication de cette contrainte
négative par la distance y, positive selon les figures 5.7 et 5.8, conduit a la
détermination d’'un moment de flexion qui serait alors de signe négatif. Or, selon
la convention de signe usuelle (figure 5.9 (a)), un tel moment, appliqué sur une
face dite positive, devrait étre de signe positif ! Les hypothéses émises impliquent
par conséquent de modifier la convention de signe habituellement admise en
inversant le sens du moment considéré comme positif (figure 5.9 (b)).

a) b)

Figure 5.9 : a) Convention de signe usuelle, b) Convention de signe adoptée ici
5.2.3. Diagramme d’interaction

Ainsi, chaque couple (g;; &), respectivement (&;;d”), induit un couple effort normal
N - moment de flexion M auquel la section donnée, réalisée dans le matériau
considéré, peut étre soumise sans que les conditions limites de résistance ne
soient violées. Il existe une infinité de ces couples qui, lorsqu’ils sont représentés
dans un diagramme d’interaction M - N, forment une surface telle que celle
représentée sur la figure 5.10. Les points marqués par de petits traits bleus vy
représentent le domaine des couples satisfaisant les conditions de résistance de
la section dans le domaine non fissuré, alors que les carrés orange sont ceux
correspondant au domaine fissuré.

89



Capacité portante de ponts en arc en magonnerie de pierre naturelle

- Nonfissuré = Fissuré

Figure 5.10 : Diagramme d’interaction M - N type pour une section rectangulaire de
maconnerie. Les traits bleus représentent des couples M - N relatifs a une
section non fissurée, alors que les carrés orange correspondent a une
section fissurée.

L'application rigoureuse des formules développées ci-dessus conduit cependant a
quelques incohérences. La phase post-pic du comportement du matériau implique
en effet une diminution de la contrainte o; aprés que celle-ci a atteint Ia
résistance maximale du matériau, et ce alors que la déformation continue
d’augmenter. A l'extréme, cette diminution peut étre suffisante pour que la
contrainte o; devienne inférieure a o>, en valeur absolue. Cette situation est
exclue par hypothése, car elle impliquerait une inversion du signe du moment de
flexion. Les quelques points correspondant a ce cas, et s’affichant avec un
moment de flexion de signe opposé aux autres, ont par conséquent été retirés du
diagramme d’interaction présenté a la figure 5.10.

Une seconde incohérence, également due a la phase post-pic de la courbe
contrainte - déformation, est visible sous la forme de quelques points, établis sur
la base des formules pour le domaine fissuré, qui se retrouvent dans la zone
graphique du domaine non fissuré. Il va sans dire qu’une diminution de la
contrainte, bien que permettant une fermeture de la fissure, ne peut faire
repasser une section fissurée dans le domaine non fissuré. Les points
correspondant ont par conséquent été supprimés du diagramme d’interaction
présenté a la figure 5.10.

L'enveloppe des points de la surface d’interaction représente les couples M - N
limites pour lesquels les conditions de résistance pour la section et le matériau
considérés sont encore satisfaites. Cette enveloppe, désormais dénommeée courbe
d’interaction, peut étre décrite par deux équations, relatives respectivement aux
domaines non fissuré et fissuré. Ces relations peuvent étre obtenues en
effectuant dans un premier temps un changement de variable, permettant
d’éliminer par exemple ¢;, respectivement & pour la section fissurée, et d’établir
une unique équation liant M, N et la variable restante (équations (5.12) et
(5.14)). La dérivation de cette relation par rapport a la variable restante permet
ensuite d’obtenir une équation liant M et N lorsque la variable est maximale, ce
qui correspond aux cas limites cherchés (équations (5.13) et (5.15)).

Par souci de lisibilité, le développement des calculs n’est pas présenté ici, mais
peut étre consultés en annexe 7.
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Section non fissurée :

N =fct (e;;e,) = &, =fct(Ng,) M = fet (Nce,) (5.12)
M = fct (g;€,) S
M 0= M=fet (N) (5.13)
de,
Section fissurée :
N=fct(epd) = d=fet(Ney) | . (Ne)) (5.14)
M = fct (e,;d') i
M _ 0= M= fet (N (5.15)
de,

Dans le cas de la section non fissurée, le changement de variable proposé n’est
qu'indicatif et I'isolement de la variable g au lieu de & conduit au méme résultat.
La solution proposée est cependant celle offrant le plus de facilité. Dans le cas
d’'une section fissurée, par contre, le changement de variable inverse a celui
proposé conduit a une singularité et a I'impossibilité de poursuivre le calcul.

Les expressions finales obtenues pour la courbe d’interaction sont résumées ci-
dessous, respectivement pour une section non fissurée (équation (5.16)) et
fissurée (équation (5.17)). Comme prévu, elles permettent de tracer I'enveloppe
des points représentant les couples M - N respectant les conditions de résistance
pour la section et le matériau considérés (figure 5.11).

Section non fissurée :

2
M :;_:31/2(:{M (5.16)
o
Section fissurée :
2 1/2n2 1/2
v = L= 30B%v +3%p%dv —20N-2-3"%aN (5.17)

2 B?v(-3+3Y?)

- Nonfissuré = Fissuré i
— Courbe d'interaction

Figure 5.11 : Courbe d’interaction type pour une section rectangulaire de maconnerie

Un diagramme symétrique par rapport a l‘axe horizontal, correspondant a
I'application d’'un moment de flexion de signe inverse peut étre tracé de la méme
maniére. Suivant les applications, il peut en outre étre judicieux de normaliser le
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digramme d'interaction par rapport a l'effort normal et au moment de flexion
maximums.

5.2.4. Points caractéristiques de la courbe
d’interaction

La courbe d’interaction précédemment définie comprend, outre l‘origine, trois
points caractéristiques, dont les coordonnées peuvent étre déterminées
analytiquement.

Toujours par souci de clarté, le détail des calculs n’est pas présenté ici, mais peut
étre consulté en annexe 8.

Point 1

- Nonfissuré = Fissuré

— Courbe d'interaction

Point 3

Figure 5.12 :  Points caractéristiques de la courbe d’interaction

Le premier point caractéristique étudié (figure 5.12) correspond a l'effort normal
maximal que la section peut supporter, soit correspondant a l'application d’un
moment de flexion nul. La valeur de cet effort normal peut étre déterminée grace
a la relation liant M et N pour une section non fissurée développée précédemment
(équation (5.16)) et en admettant un moment de flexion égal a zéro (annexe 8).

dvp?
40,

N=— (5.18)

Le second point caractéristique examiné (figure 5.12) est celui délimitant les
domaines fissuré et non fissuré de la courbe d’interaction. Dans un premier
temps, la courbe séparant ces deux domaines peut étre établie, en posant & = 0
dans les équations permettant d’établir I'effort normal (équation (5.10)) et le
moment de flexion (équation (5.11)) pour une section fissurée, puis en éliminant
la variable £ (annexe 8).

1 3vdp® —B (9d*v?p? + 48dvaN) *'? + 240N
M=-—d (5.19)
96 a '
L'intersection de cette courbe avec la courbe d’interaction (domaine fissuré
(équation (5.16)) ou non fissuré (équation (5.17))) précédemment déterminée
donne le point cherché (annexe 8).

_ _ 1/2
N :_1de2 -1+377

(5.20)
4

31/2

1
M = —d?vp?(-2+3"2 (5.21)
24 P ) o
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Le troisieme point caractéristique examiné (figure 5.12) correspond au sommet
de la courbe d’interaction et représente le moment de flexion maximal qui peut
étre repris par la section. La formulation de ce dernier peut étre obtenue par
dérivation par rapport a N de l'équation de la courbe d’interaction pour le
domaine fissuré (équation (5.17)) (annexe 8).

1 .., —3+3%2

N==vdp?—>__ (5.22)

4 P o (1+3Y?)

1 d?
M=— —3+31/2 2V— 5.23
16 ( )P 1+3"?)a, (5:23)

Les valeurs du moment de flexion et de l'effort normal maximums ainsi
déterminés permettent de normaliser respectivement les axes des ordonnées et
des abscisses du diagramme d’interaction.

5.2.5. Comparaison avec d’autres modeles de
comportement du matériau

La représentation sous forme de diagramme d’interaction permet de comparer les
incidences de la considération de modeles de comportement simplifiés sur les
efforts admissibles par la section étudiée. Deux de ces modéles sont encore
fréquemment utilisés pour caractériser la macgonnerie. Il s’agit de la prise en
compte d’un comportement élastique linéaire du matériau dans un premier cas et
rigide plastique, associé a un stress-block en compression, dans un second cas.

5.2.5.1. Comportement élastique linéaire

La considération d’'un comportement élastique linéaire pour la maconnerie, limité
par une valeur de résistance en compression, f. (figure 5.13), implique une
rupture de la section déterminée par |'écrasement en compression de la fibre
extréme. L'allure des déformations et contraintes sur la section est triangulaire
(figure 5.14). Selon lI'importance du moment de flexion par rapport a l'effort
normal, la section peut avoir été soumise a une traction, et donc étre
partiellement fissurée, ou a l'inverse demeurer intacte.

Le développement complet des calculs peut étre consulté en annexe 9.

v/2
7 ’ Ec fe
& 0)
— N N
o ° X |—
= I ) —
e}
e [-]

Figure 5.13 : Courbe contrainte - Figure 5.14 : Etat de contrainte et de déformation

déformation élastique linéaire

élastigue linéaire

type

Une relation liant le moment de flexion a I'effort normal peut étre établie sur la
base de I'expression de la contrainte de compression maximale, résultant de la
superposition de la sollicitation due a l'effort normal et de celle due au moment
de flexion, égalée a la résistance en compression du matériau (annexe 9).
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_ (fvd—N)d
6

M (5.24)
Le domaine non fissuré est alors limité d'un c6té par Ieffort normal
correspondant a I'application d’'un moment de flexion nul, situation équivalente au
cas précédemment évoqué (équation (5.18)), et, de l'autre cété, par l'effort
normal correspondant a une contrainte o, égale a zéro et a la régle du tiers
central. Les coordonnées du point limitant les portions fissurée et non fissurée de
la courbe d’interaction peuvent ainsi étre déterminées.

_ fovd

N 5.25
> (5.25)

M fevd (5.26)
6

Un raisonnement similaire a celui conduisant a l|’équation (5.24) peut étre
appliqué au cas fissuré, en tenant compte d’une hauteur de section efficace
réduite. Ainsi, comme précédemment, la superposition des contraintes dues a
I'effort normal et au moment de flexion, égalée a la résistance en compression,
fournit une relation liant les deux types d’effort sollicitant la section (annexe 9).

2
y_ON_ 2N

- (5.27)
2 3vf,

Les coordonnées du sommet de la courbe d’interaction peuvent étre obtenues par
la dérivation de |'expression ci-dessus (équation (5.27)) par rapport a l'effort
normal N.

N = 20V (5.28)
8
2

M = 3dvfe (5.29)
32

La représentation graphique de la courbe d’interaction est illustrée sur la figure
5.17.

5.2.5.2. Comportement rigide plastique avec stress-
block

Le comportement de la magonnerie est parfois représenté par une loi constitutive
du type rigide plastique (figure 5.15), associée a un stress-block en compression
(figure 5.16).

v/2 f
fc 1 ] N Ec C
X — e O
‘o N
o S ©
=, N | I
o)
€[]
Figure 5.15 : Courbe contrainte - défor- Figure 5.16 : Etat de contrainte et de
mation rigide plastique déformation avec stress-block
type pour la magonnerie en compression

en compression
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Cette représentation n‘implique plus de distinction entre les domaines fissuré et
non fissuré, la position de l'effort normal excentré dictant seule le moment de
flexion auquel la section peut résister (annexe 9).

d N
M=n|9_
(2 2fcvj (5:30)

Cette courbe indique, pour toute valeur de I'effort normal N, le moment de flexion
limite auquel la section considérée est apte a résister. Les coordonnées de son
sommet peuvent étre déterminées par la dérivation de l'expression ci-dessus
(équation (5.30)) par rapport a N.

N = dvfe (5.31)
2
2

M= dvf (5.32)
8

La représentation graphique de cette relation est illustrée sur la figure 5.17. Cette
derniere permet d’évaluer l'influence du comportement du matériau admis sur la
résistance en section calculée. Elle révéle que la considération d‘un
comportement élastique linéaire pour la maconnerie conduit a un résultat
beaucoup trop pessimiste, alors que la prise en compte d‘une loi constitutive
rigide-plastique, associée a un stress-block en compression surestime la
résistance en section. Située entre ces deux cas extrémes, la courbe résultant du
comportement de la magonnerie admis dans cette étude offre la possibilité de
considérer au mieux les propriétés réelles du matériau.

. =
- Non fissuré I L,
= Fissuré I L
Elastique

— Elasto-plastique
—Rigide-plastique / stress-block

Figure 5.17 : Comparaison des courbes d’interaction obtenues avec différents
modéles de comportement du matériau

5.3. Conclusions

L'arc est une structure hyperstatique dont la ruine nécessite la plastification locale
de plusieurs sections. Dans le cas d’un arc en magonnerie de pierre naturelle, une
telle plastification prend la forme d’une rotule, qui nait suite a |'apparition
conjointe d’une fissure de traction et d’une zone écrasée en compression. Cette
rotule agit alors structurellement comme une articulation parfaite et ne présente
ainsi plus aucune aptitude a la reprise d'un effort de flexion, tout en offrant une
capacité de rotation admise illimitée. Un déchargement de la structure,
impliquant en particulier une diminution de I'effort de flexion, induit la fermeture
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de la fissure et la formation de la rotule peut ainsi étre considérée comme
pratiquement réversible.

La connaissance de la courbe contrainte - déformation pour la maconnerie,
considérée comme un matériau homogéene, permet de déterminer I’ensemble des
états de contrainte et de déformation provoquant la ruine d’une section donnée,
et d‘ainsi en déduire la courbe d’interaction moment de flexion - effort normal
correspondante. Cette derniére représente la résistance d’une section donnée et
permet de cerner l'influence des hypothéses émises concernant le comportement
du matériau.
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6. Etude au macro-niveau — Capacité
portante de I'arc

L’étude au macro-niveau présentée dans ce chapitre s’attache a la compréhension
de I'arc en magonnerie de pierre naturelle, en tant qu’élément structurel dont le
matériau constitutif et la ruine locale ont été examinés respectivement aux
chapitres concernant le micro- et le méso-niveau. Basé sur le théoreme
cinématique de la plasticité, le modéle suggéré ici considére le mode de ruine le
plus probable de I'arc et exploite les principes de I'équilibre afin d’en déduire la
capacité portante.

Ce chapitre débute par I'énoncé des hypothéses nécessaires a I'application du
modéle considéré. Il se poursuit par quelques indications relatives au relevé de la
géométrie de la structure, puis expose le développement des calculs préliminaires
nécessaires, concernant notamment les charges permanentes et la poussée
latérale exercée par le matériau de remplissage. Viennent ensuite la présentation
du modéle de charge admis, puis celle des conclusions concernant la capacité
portante de I'arc que le modeéle permet d’établir.

6.1. Principe et hypothéses

L’énoncé d'un certain nombre d’hypothéses est nécessaire a I'application du
modeéle développé ici. En premier lieu, il est admis que l'arc est un élément
structurel bi-encastré, présentant par conséquent un degré d’hyperstaticité égal a
trois (figure 6.1). Bien qu'apparemment évidente, cette hypothése est
fréeguemment remise en question, notamment par Heyman [6.1; 6.2], qui
considéere qu’en raison d'un inévitable mouvement latéral des appuis suite a la
poussée horizontale générée subitement lors du décintrement, I'arc peut étre
considéré comme une structure tri-articulée et donc isostatique. Un tel systeme
statique est sans aucun doute justifié dans le cas d’un arc mis en ceuvre dans un
batiment, ou I'élancement des appuis autorise un déplacement non négligeable
des naissances. Ainsi, les arcs couvrant la nef et les bas-c6tés, ou encore ceux
dits formerets d'une église, présentent souvent une rotule, dont I'ouverture a
I'intrados est visible aux alentours de la clé de voidte (figure 6.2 (a)). Lorsqu’ils
agissent en tant qu’éléments porteurs au sein d’'un pont, les arcs sont, par contre,
supportés par des culées massives qui offrent une résistance a la poussée
horizontale bien meilleure que celle présentée par les supports d’'un arc de
batiment (figure 6.2 (b)). Ainsi, bien qu’un certain mouvement de l'arc lors du
décintrement ne puisse étre totalement exclut, il est postulé que dans le cas des
ponts, celui-ci ne provoquera qu’une fissuration locale et non [I'apparition
compléte de rotules, qui par ailleurs serait accompagnée d’une déformation non
négligeable de I'arc et donc forcément détectable a I'eeil nu (voir chapitre 10). Il
est dés lors admis que I'état naturel d’'un pont a considérer pour I'analyse
structurelle est celui correspondant & un systéme statique bi-encastré, une
fissuration étant considérée comme un dommage local, dont il sera tenu compte

dans les développements exposés au chapitre 9.
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Figure 6.1 :

a) b)

Figure 6.2 : a) Arc déformé suite au déplacement de ses appuis dans une église, b) Arc
de pont, non déformé [6.3]

Souvent observée, tant en laboratoire [6.4] que lors d’essais sur des ouvrages
existant [6.5], la ruine de I'arc par la formation d’'un mécanisme a quatre rotules
est I'unique mode de rupture considéré dans le modeéle présenté ici (figure 6.3). Il
est en outre admis que seul I'établissement d’'un état de sollicitation représenté
sur la courbe d’interaction établie lors de I'étude au méso-niveau et
correspondant a la section et au matériau considéré, permet la formation d'une
rotule.
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AW | “Q/

Figure 6.3 : a) Mécanisme de ruine a quatre rotules schématique, b) Mécanisme de
ruine a quatre rotules illustré sur une maquette

Au vu du faible effort normal impliqué dans ce type de structures, une rupture par
compression peut étre d’emblée exclue. Un mode de rupture alternatif, dénommé
« snap-through » en anglais impliquant une rupture brutale apres la formation de
trois rotules doit étre envisagé et vérifié par une analyse complémentaire, mais
n'est cependant possible que dans le cas d’arcs fortement surbaissés (voir
chapitre 3).

Comme l'avait déja noté Coulomb dans son mémoire sur la statique [6.6], la
possibilité d’'une rupture de I'arc suite a un glissement des voussoirs les uns par
rapport aux autres est trés peu probable et n’a, a notre connaissance, jamais été
clairement identifiée dans le cas de la ruine de I'arc d’un pont. Ainsi, I’hnypothése
stipulant que le frottement a I'interface entre les voussoirs ou entre un voussoir
et un joint de mortier est suffisant pour empécher tout glissement a été
fréequemment adoptée depuis Coulomb. Il est par conséquent admis ici que la
vérification de la résistance au cisaillement d’'un arc peut s’effectuer simplement
par l'attestation que le frottement de Coulomb mobilisé par la rugosité de
I'interface bloc — mortier et par I'effort normal sollicitant I'arc est suffisant [6.7].
Cette vérification étant facilement effectuable de maniére indépendante, elle n’est
pas incorporée dans le modeéle présenté ici.

Outre les modes de rupture impliquant uniquement l'arc et présentés ci-dessus,
une ruine induite par la rupture d’un autre élément du pont, tel que les culées, les
piles ou encore les tympans, doit évidemment étre examinée.

Finalement, I’hypothése, habituelle en mécanique des structures, stipulant que les
déplacements restent faibles est adoptée. Ainsi, en dépit du fait qu’il est reconnu
qu’une certaine déformation de I'élément de structure est nécessaire a la
formation compléte du mécanisme de ruine (voir chapitre 10), ce postulat permet
de considérer que la configuration déformée de l'arc a la rupture est égale a sa
configuration initiale. Une comparaison des résultats obtenus avec un modele
tenant compte des grands déplacements permettrait néanmoins de confirmer
cette hypothése.

Il est donc admis que la ruine d’'un arc en magonnerie de pierre naturelle survient
suite a l'apparition successive de rotules, conjointement avec I'augmentation de
la charge, et ce jusqu’au nombre de quatre. Ces derniéres se répartissent plus ou
moins régulierement le long de l'arc. Si I'ordre d’apparition de chacune d’entre
elles semble dépendre de parameétres non maitrisés a ce jour et differe selon les
cas référencés dans la littérature, il est cependant acquis que la premiére rotule
se forme systématiquement sous la charge la plus ponctuelle [6.4 ; 6.7-6.9].
Remarquons que le cas théorique de I'apparition de cing rotules a la ruine et
correspondant a une structure et un chargement parfaitement symétriques est
considéré comme totalement improbable dans un monde réel et par conséquent
ignoré ici.

Le modéle présenté dans cette étude considéere un arc bidimensionnel sur le point
de se ruiner, comportant trois rotules A, B et C, déja formées et dont la position
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est initialement admise et repérée par les coordonnées (x; ; h;) par rapport a la
naissance gauche de I'arc, au niveau de son axe central (figure 6.4). De simples
considérations d’équilibre sur la structure ainsi rendue isostatique permettent
d’établir quelle sollicitation induira I'apparition de la quatrieme rotule D et donc la
ruine de I'’élément structurel. Exprimée au moyen d’'un multiplicateur des charges
utiles, cette sollicitation représente une borne supérieure de la capacité portante
de I'arc. Une itération sur la position des rotules permet de déterminer la valeur
minimale, et donc critique, de ce multiplicateur.

Dans le cadre de cette étude, il sera en outre admis que la derniére rotule,
synonyme de ruine de la structure, apparait au rein opposé au chargement,
appliqué au droit de la rotule C. Les rotules A et B ne se formant pas forcément
exactement aux naissances, les portions d’arc séparant respectivement la
naissance gauche de la rotule A et la rotule B de la naissance droite peuvent étre
ignorées au stade ultime car elles n’interviennent pas dans le mécanisme de ruine
de la structure [6.10]. La distance séparant les rotules A et B est par conséquent
dénommeée « ouverture active » (Lg) et remplace l'ouverture réelle dans les
relations d’équilibre conduisant au calcul de la capacité portante de I'arc (figure
6.4).

Xp
Xg
A/ B, C, D [-1 Rotules
Xa, a [m] Coordonnées de la position de la rotule A
Xe, he [m] Coordonnées de la position de la rotule C
Xp, hp [m] Coordonnées de la position de la rotule D
Xg, hg [m] Coordonnées de la position de la rotule B
a [m] Distance séparant les rotules A et C
b [m] Distance séparant les rotules D et B
Lr [m] Ouverture active de I'arc
Figure 6.4 : Dénomination de la position des rotules

Par souci de simplification des calculs, il est considéré, dans I'étude au macro-
niveau présentée ici, que les rotules se forment a l'axe de l'arc, et non pas
alternativement a l'intrados et & I'extrados. La conséquence de cette simplification
est la négligence d’'une distance égale a la projection verticale de la demi-
épaisseur de I'arc dans I'évaluation des différents bras de levier. Au regard des
dimensions globales de l'arc, cette grandeur peut toutefois étre considérée
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comme faible et n’affectant par conséquent pas notablement les résultats
obtenus.

Il est généralement reconnu que la présence des tympans apporte un effet positif
sur la capacité portante de I'arc [6.11-6.13]. Toutefois, la poussée latérale
exercée par le matériau de remplissage chargé a pour effet de désolidariser la

partie centrale de I'arc de ses bords surmontés des tympans. Il en résulte la
présence d'une ou deux fissures longitudinales que l'on peut fréguemment
observer a l'intrados des arcs de ponts anciens (voir 8 9.1). Il apparait par

conséquent raisonnable de négliger I'effet positif induit par la présence des
tympans, et ce d’autant plus que sa considération nécessiterait un modeéle
tridimensionnel [6.14-6.17].

Le mécanisme de ruine par formation de quatre rotules, tel que celui présenté ci-
dessus ne s’applique qu’au cas d'un arc rigidement fixé sur ses appuis. Cette
hypothése restreint strictement son application au cas des ponts a portée unique,
puisque dans le cas des ouvrages multi-portées, I'élancement des piles ne permet
pas d’exclure un mécanisme de ruine impliquant les portées adjacentes a celle
étudiée.

6.2. Géomeétrie de l’arc

L'application du modéle développé ici nécessite le relevé de la géométrie de I'arc
dont I'épaisseur d — équivalente a la hauteur de section utilisée lors de I'étude au
méso-niveau — est admise constante. Le tracé d’intrados de l'arc, relevé au
niveau de son axe central, peut étre exprimé mathématiquement, le repére étant
fixé a la naissance gauche de l'arc (figure 6.5). De maniére a maintenir une
précision suffisante tout en facilitant le calcul différentiel et intégral qui sera
ultérieurement nécessaire, une équation polynomiale de degré quatre est

adoptée.
y=fx* +jx3 +kx® +rx+u (6.1)

f, j, k, r et u sont les parameéetres de I’équation polynomiale représentant la
géométrie de l'arc. Cing points aux coordonnées connues sont nécessaires pour
exprimer numériquement ces paramétres. Suite au choix de la position de
I'origine du repére, le paramétre u peut étre d’emblée considéré comme nul.

y = i Hod+rx+u

———————————— - >
X
L
f,j.k, r,u -1 Parameétres de I'équation polynomiale
définissant la forme d'intrados
d [m] Epaisseur de l'arc
L [m] Ouverture réelle de I'arc

Figure 6.5 : Géométrie de I'arc
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6.3. Calculs préliminaires

L'application du modeéle décrit dans ce chapitre nécessite la détermination d’un
certain nombre de grandeurs détaillées ci-dessous. |l s’agit en premier lieu de
I'angle déterminé par la verticale et la perpendiculaire a la tangente a l'axe de
I'arc en D, puis ensuite du calcul des charges permanentes exercées sur
différentes portions de I'arc ainsi que du moment qu’elles induisent par rapport
aux rotules.

6.3.1. Angleyp

La perpendiculaire a la tangente a I'arc en la rotule D détermine un angle j» par
rapport a la verticale (figure 6.6). Celui-ci peut étre déterminé via la dérivée de
I’équation polynomiale représentative du tracé d’intrados (voir annexe 10).

Yo = tan " (4fxy> +3jxp” + 2kxp +1) (6.2)

Yo [°] Angle déterminé par la perpendiculaire a
la tangente a l'axe de I'arc en D et la
verticale

Figure 6.6 : Définition de I'angle

6.3.2. Charges permanentes

Rappel concernant la convention de signe : La convention de signe relative aux
efforts intérieurs différe de celle généralement adoptée par le sens du moment
positif admis (figure 6.7) (voir § 5.2.2).

Figure 6.7 : Convention de signe adoptée

La considération du poids propre de I'arc dans le modéle nécessiterait I'intégration
sur l'ouverture active de la projection verticale du poids de chaque section
infinitésimale de I'arc.

La détermination de ces projections, sur la base de I’équation polynomiale du
tracé d’intrados, impliquerait la nécessité de connaitre I'angle que forme chaque
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section infinitésimale de I'arc avec la verticale, ce qui compliquerait
singulierement le calcul intégral et poserait d’'inévitables problémes de singularité
aux naissances de I'arc. Il a par conséquent été décidé de négliger le poids propre
de l'arc dans cette étude et de ne considérer que les charges permanentes
induites par le matériau de remplissage (g,) et la voie de roulement (g;). La
premiére est fonction de la position x considérée, tandis que la seconde est
uniforme. Leur somme représente la charge permanente totale g(x) (figure 6.8).

—

he] ™ e O e e

oy

ax) [kN/m?] Charge permanente totale

i [kN/m?] Part uniforme de la charge permanente
totale

g2(x) [kN/m?] Part non uniforme de la charge
permanente totale

\Y [m] Largeur efficace de I'arc (voir § 6.5)

PPs [KkN/m?] Poids propre de la superstructure

PPy [kN/m?3] Poids propre du matériau de remplissage

hg [m] Hauteur équivalente de la voie de
roulement

hr [m] Hauteur du remplissage a la naissance de
I'arc

Figure 6.8 : Grandeurs nécessaires a la détermination des charges permanentes

appliquées sur I'arc

Par souci de clarté, le développement des calculs n’est pas présenté ici, mais peut
étre consulté en annexe 11.

La grandeur 7 représente la résultante des charges permanentes sur I'ouverture

active de I'arc (figure 6.9).

n= qu(x)dx = (6-3)
Lr

— V[PPShSLR + PPR [hRLR _f (X85 - XAS) —j (X54 - XA4) —k (X53 - XA3) -r (XBZ - XAZ)H

5 4 3 2

Le moment de flexion induit par la charge 7 par rapport a la rotule B est exprimé
par la grandeur nw (figure 6.9).

nw = qu(x)(xB - x)dx = (6.4)
Lr
2 2 6 5 4 3 6 5 5
v PPhs R PP R fXe _jXe _yXe _ Xe _¢Xs _;Xs  XeXs
2 2 30 20 12 6 6 5 5

4 4 3 3 2
_ki+jﬂ_ri+kﬂ+rﬂ
4 4 3 3 2
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La grandeur ¢ représente la résultante des charges permanentes sollicitant la
portion d’arc comprise entre les rotules A et C (figure 6.9).

¢= IVQ(X)dX = (6.5)

5 5 4 4 3 3 2 2
=V[PPShsa+PF’R[hRa—f(XC ;XA )_J—(Xc ;XA )_k(Xc ;XA )_r(Xc ;XA )H

Le moment de flexion induit par la force ¢ par rapport a la rotule C est exprimé
par la grandeur ¢s (figure 6.9).

0s = qu(x)(xc —X)dx = (6.6)

Lr

2 2 6 5 4 3 6 5 5 4
=V Ppshsa—+PPR hRa__fXL_ 'XL_kXL_rXL_fXL_J‘XL+fM_kXL+
2 2 30 20 12 6 6 5 5 4

4 3 3 2
XX X, "X XX
+j2a c _ XA XaXe  XaXc
4 3 3 2

n [kN] Résultante de la charge permanente

nw [KNm] Moment de flexion induit par la
résultante de la charge permanente par
rapport a la rotule B

) [kN] Résultante de la charge permanente
appliquée sur la portion d'arc comprise
entre les rotules Aet C

0s [kNm] Moment de flexion induit par la
résultante de la charge permanente
appliquée sur la portion d'arc comprise
entre les rotules A et C, par rapporta C

\j [kN] Résultante de la charge permanente
appliquée sur la portion d'arc comprise
entre les rotules D et B

yt [kNm] Moment de flexion induit par la
résultante de la charge permanente
appliquée sur la portion d'arc comprise
entre les rotules D et B, par rapport a D

Figure 6.9 : Résultantes de la charge permanente appliquée sur l'arc - a) totale (n)
b) partielles (¢ et v)
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La grandeur y représente la résultante des charges permanentes sollicitant la
portion d’arc comprise entre les rotules D et B (figure 6.9).

Y= qu(x)dx = (6.7)
b

5 5 4 4 3 3 2 2
:V[PPSth+PPR[th_f(XB ;XD )_j(XB ;XD )_k(XB ;XD )_r.(XB ;XD )]‘|

Le moment de flexion induit par la force y par rapport a la rotule D est exprimé
par la grandeur yt (figure 6.9).

yt = qu(x)(x - Xp)dx = (6.8)
b

2 2 6 5 4 3 6 5 5 4
v PPh 2 ipp B g X0 X0 X X0 _¢Xe _jXe  (XeXo X |
2 2 30 20 12 6 6 5 5 4

4 3 3 2
. Xg X X Xg X Xg X
+j B4D_r ; +k BSD+r BZD]‘|

6.4. Effet du remplissage

Le matériau de remplissage disposé sur I'arc et contenu par les tympans peut étre
de différente composition, selon les ressources, I'époque de construction et
I'importance de l'ouvrage entrepris. Dans la majorité des cas cependant, il se
compose de tout-venant, et parfois d’'une maconnerie de blocage. La premiéere
hypothése sera retenue ici. Elle implique qu’avec la déformation de I'arc liée a
I'apparition successive des rotules, le remplissage applique sur la portion de
I’élément structurel située entre les rotules D et B, une poussée passive
semblable a celle qu’exerce un sol sur un mur de souténement qui se déplace en
direction du massif.

Parfois ignorée dans l'analyse des ponts en arc en macgonnerie, cette poussée
apporte cependant un effet positif non négligeable en entravant la déformation de
I’élément structurel et permet a des arcs dont le tracé s’éloigne de la chainette de
résister a des sollicitations plus importantes [6.11 ; 6.12 ; 6.18-6.20].

Les quelques essais effectués en vue de mesurer I'ampleur de la poussée du
remplissage mobilisée lorsque I'arc se déforme n’ont, a notre connaissance, pas
permis d’identifier, a ce jour, une méthode fiable en vue d’estimer I'amplitude de
cette force [6.7 ; 6.22 ; 6.23]. A défaut de renseignements complémentaires, la
méthode d’évaluation de la poussée des terres selon Rankine sera retenue ici.
Selon les recommandations fournies dans la littérature [6.24], cette modélisation
de la poussée passive est acceptable pour autant que des facteurs de correction
permettant de tenir compte de la forme incurvée de I'écran (m, et m,; soient
incorporés au calcul de la force horizontale (voir également [6.18]). Evaluée de
maniere totalement empirique, la valeur de ces paramétres peut étre appréciée
selon les indications fournies dans la référence précédemment mentionnée
[6.24].

Les paramétres additionnels nécessaires a I'application de la méthode de Rankine,
a savoir l'angle de frottement interne et la cohésion du remplissage, sont a
évaluer au cas par cas, selon la qualité, connue ou supposée, du matériau. Dans
le cas d’'un remplissage constitué de tout-venant, I'angle de frottement interne
est généralement admis environ égal a 30° [6.25 ; 6.26], tandis que la cohésion
est négligée [6.24].

La contrainte horizontale due au remplissage et agissant sur l'arc lorsque ce
dernier se déforme peut par conséquent étre évaluée en fonction de la charge
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verticale appliquée, selon Rankine (figure 6.10). Il est ici admis que la contrainte
verticale ne résulte que des charges permanentes et que les charges utiles n’'ont
pas d’'influence sur la portion d’arc sollicitée par la poussée horizontale du
remplissage.

o, =m,K o, +cK m, (6.9)
K, = XS0 _ yan2f 450 4 O (6.10)
1-sino; 2

Koo = 24K, (6.11)

Oy
~ 4—
~ op= mp-Kp-o'v+ c-Kpc-mpc
~
AN
Oy [N/mmz] Contrainte verticale sur l'arc
Ch [N/mmz] Contrainte horizontale sur I'arc
Kp [-1 Coefficient de poussée des terres
m, [-1 Facteur de correction
c [N/mm?] Cohésion
Kpe [-1 Coefficient de poussée des terres
Mpc [-1 Facteur de correction
O [°] Angle de frottement interne

Figure 6.10 : Calcul de la poussée passive sur l'arc

Le détail des calculs, dont les résultats sont présentés dans cette section, peut
étre consulté en annexe 12.

Suite a la formation du mécanisme, seule la partie de I'arc comprise entre les
rotules B et D subit un déplacement en direction du remplissage. La poussée
latérale que ce dernier exerce alors sur cette portion d’arc peut étre évaluée en
intégrant la force horizontale g, sur la hauteur considérée (figure 6.11).

hp

R = quhdh = (6.12)

hg

h’ _he

2
=V Kpmp[hsPPs(hD —hg) + PPzhg(hp —hg) - PPR[ > 7” + (:mpckpc(hD -hg)

Le moment de flexion induit par la résultante R par rapport a la rotule B est
exprimé par la grandeur Rzg.
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hp
Rzg = | vai,(n—hg)dh = (6.13)

hg

hy’ hg’

= V[Kpmp[hSPPS{T - 7 - hB(hD - hB):| + PPR |:hR [7 - 7] - thB(hD - hB) +

3

h hg> hy? hg’ hy>  hg®
et L L S| IR VL S ST

Le moment de flexion induit par la résultante R par rapport a la rotule D est
exprimé par la grandeur Rzp.
hp
Rzp = jvqh(hD “h)dh = (6.14)
hg

2 2

2 2 2 2
—v Kpmp[hsPP{hD(hD —hy) - “% +“%} ‘ ppR{thD(hD “hy) - hR[h% - “LJ - hD[“L _hi]

3 3 2 2
+ he” _ h%ﬂ + cmpcKp{hD(hD -hg) - ' + hiﬂ

P

3 2 2

(o [kN/mz] Force horizontale appliquée sur I'arc

R [kN] Résultante de la force horizontale
appliquée sur I'arc

Rzg [kNm] Moment de flexion induit par la résultante
de la force horizontale par rapport a la
rotule B

Rzp [KNm] Moment de flexion induit par la résultante
de la force horizontale par rapport a la
rotule D

P kN1 Représentation de la charge de trafic

Figure 6.11 :  Poussée passive s‘appliquant sur l'arc entre les rotules D et B

L'une des hypothéses nécessaires a I'application de la théorie de Rankine pour
I’évaluation de la poussée passive exercée par un sol sur un écran est que le
déplacement de ce dernier doit étre suffisamment conséquent pour que l'on
puisse admettre que I’entier de la force est mobilisé [6.27]. Dans le cas présent, il
a toutefois été postulé que les déplacements de I'arc restaient faibles, ce qui
contredit, a priori, l'utilisation de la méthode de Rankine et impliquerait une
analyse par grands déplacements. Il est néanmoins possible d’admettre que le
remplissage, compacté par des années, voire des siécles, de trafic, est apte a
mobiliser une force équivalente, alors que les déplacements-mémes de I'arc
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restent faibles. Il est par conséquent accepté que les charges de trafic imposées
par les normes actuelles induisent un déplacement de I'élément structurel
suffisant pour que I'entier de la poussée passive selon Rankine puisse étre
considéré [6.7].

Au vu de sa faible valeur en regard de celle de la poussée passive, la poussée
active que le matériau de remplissage exerce sur le rein opposé est négligée dans
le modéle développé ici [6.7]. Une comparaison des résultats obtenus avec ceux
fournis par l'application d’'un modéle tenant compte de cette poussée serait
néanmoins nécessaire afin de valider de maniére rigoureuse cette hypothése, par
ailleurs non conservatrice.

6.5. Modeéle de charge

Ayant la propriété d’introduire localement dans I'arc un fort moment de flexion
pour un effort normal réduit, une charge ponctuelle, considérée seule, incarne le
type de sollicitation le plus défavorable pour ce genre d’élément structurel. Le
modéle de trafic routier actualisé considéré se base sur celui de Ludescher &
Bruhwiler [6.28], auquel est ajoutée la prise en compte d'une charge
uniformément répartie. D’autres modeéles d’actualisation existent et peuvent
également étre choisis [6.29]. Le modele de charge admis comprend ainsi un
essieu simple (Q), composé de deux roues, avec une surface d’application de 0.4
m sur 0.4 m. Placée au droit de la rotule C, cette sollicitation s’accompagne d’'une
charge uniformément répartie g,s, appliquée sur la moitié de I'ouverture active de
I'arc déja sollicitée par la chaque ponctuelle.

Q=160 kN

Urep =5 kN/m?

%
<
Orép [kN/mZ] Charge de trafic uniformément répartie
Q [kN] Charge de trafic ponctuelle
X [kN/mZ] Charge de trafic ponctuelle aprés diffusion
transversalement et longitudinalement
NReis [m] Hauteur de remplissage sur la clé de

volte

Figure 6.12 :  Modeéle de charge de trafic considéré, longitudinalement
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Une diffusion transversale et longitudinale de la charge utile au travers du
matériau de remplissage peut étre considérée. Dans le but de simplifier les
calculs tout en garantissant le conservatisme de la solution trouvée, la profondeur
de diffusion des efforts est restreinte a la hauteur de remplissage au droit de la
clé de voQte. Dans le cas d'un remplissage constitué de tout-venant, I'angle de
diffusion peut étre admis égal a 30° [6.7 ; 6.11 ; 6.30]. Plus faible dans le cas
d’'une maconnerie de blocage, sa valeur est a examiner au cas par cas, selon le
type de remplissage supposé. Un angle de diffusion égal est admis pour la
diffusion a travers la voie de roulement.

Transversalement, la largeur participante de l'arc, v, dépend de la hauteur de
remplissage sur la clé, hggs (figure 6.13). Deux cas sont a distinguer. Dans le
premier, la hauteur de remplissage au-dessus de la clé de vo(te n’est pas
suffisante pour que la diffusion permette I'application d’'une charge uniformément
répartie et continue. Dans ce cas, la largeur participante est calculée comme la
distance entre les deux extrémités du faisceau de diffusion des deux demi-
charges Q/2 (figure 6.13) a la hauteur de la clé de vodte. La répartition
transversale de la charge Q sur la largeur participante ainsi calculée est ensuite
admise uniforme et continue (Gtrans)-

La largeur participante v considérée est ainsi plus longue que celle réellement
présente, ce qui impligue la prise en compte dune charge uniforme
potentiellement moindre que celle véritablement appliquée. Néanmoins, la
considération d’'une charge continue ainsi que la négligence de la diffusion de la
charge au-dessous du niveau de la clé de volte compense cette hypothése non
conservatrice.

Dans le second cas, la hauteur de remplissage sur la clé de voQte est supérieure a
celle nécessaire pour obtenir une charge continue dans le faisceau de diffusion
formé par les deux demi-charges Q/2. Dans cette configuration, la largeur
participante v est admise égale a 4 metres. La possibilité d'une diffusion
supplémentaire est négligée car elle impliquerait un chevauchement des charges
induites par les deux roues.

Cas 1l Cas 2

La hauteur de remplissage sur la clé de La hauteur de remplissage sur la clé de
voUte est plus faible que celle nécessaire volte est supérieure a celle nécessaire
pour obtenir une charge uniformément pour obtenir une charge uniformément
répartie et continue sur l'arc répartie et continue sur l'arc

0.8 m
thIé <O.8—m Nges 2 o
tand tand

Figure 6.13 : Modele de charge considéré, transversalement
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Dans les deux cas, la charge uniformément répartie est déterminée par la
diffusion de la charge d’essieu sur la largeur participante de I'arc précédemment
déterminée, v.

_Q (6.15)

q trans

Longitudinalement, la diffusion de la charge est également fonction de la hauteur
de remplissage a la clé (figure 6.12). Elle s’effectue sur une longueur
d’application ¢ limitée par la longueur de I'arc actif.

£=0.4m+ 2 -hg tand (6.16)
g <a (6.17)
2

La charge surfacique uniformément répartie y s’obtient par la diffusion
longitudinale de la charge linéaire uniformément répartie transversalement Grans
précédemment déterminée.

= Yeans. (6.18)
==

Le cas d’'un véhicule placé contre le parapet n’est pas examiné ici, car il implique
qu’une partie de la charge est reprise directement par le parapet et ne sollicite
par conséquent pas l'arc, qui s’en trouve soulagé. Cette hypothése met en
évidence la nécessité de vérifier la sécurité structurale des tympans, sous l'effet
de cette charge et de la poussée exercée par le matériau de remplissage.
L’examen de ces éléments n’est pas présenté ici, mais peut étre effectué selon les
principes préconisés pour la vérification d’'un mur de souténement en maconnerie
[6.31].

Un raisonnement similaire a celui présenté ci-dessus pourrait étre appliqué a un
trafic ferroviaire. Selon la norme SIA 269/1 [6.29], le modéle a considérer
comprendrait alors quatre essieux dont la charge actualisée est fonction de la
classe de ligne. Grace a la diffusion a travers les traverses, le ballast et le
remplissage, une charge uniformément répartie peut en général étre considérée.
Sa configuration critique serait alors a déterminer, en fonction de I'ouverture de
I'arc étudié.

Par opposition aux ponts modernes, le rapport entre la charge utile et les charges
permanentes relatif aux ponts en maconnerie est extrémement faible. Il en
résulte l'aspect particulierement massif de ce genre d'ouvrage et il est par
conséquent admis que la considération d’'un facteur dynamique, amplificateur de

la charge ponctuelle, est superflue [6.32].

6.6. Développement du modele

Les formules développées dans cette partie s’appliquent a tout arc de section
rectangulaire, dont le tracé d’intrados peut étre exprimé par une équation
polynomiale de degré quatre et dont la maconnerie présente un comportement
qui peut étre représenté par une courbe contrainte — déformation parabolique.
Par souci de clarté, les différents développements évoqués ne sont toutefois pas
présentés en détail ici, mais peuvent étre consultés en annexe 13.

Le modéle considéré dans cette étude s’applique a un arc bi-encastré comprenant
trois rotules A, B, C déja totalement formées. Celles-ci sont modélisées comme
des articulations mécaniques parfaites sur lesquelles agit un moment de flexion,
appliqué extérieurement, nécessaire a leur existence-méme. La charge utile
considérée répond aux prescriptions du modeéle admis, et présenté ci-dessus, et
est multipliée par un facteur n, permettant son amplification jusqu’a un niveau
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suffisant pour provoquer la ruine de la structure (figure 6.14). Ce multiplicateur
des charges utiles n est par conséquent I'inconnue du probléme posé.

La position des trois rotules déja formées ainsi que celle de la futur quatrieme
articulation, est initialement admise arbitrairement, dans une configuration
cependant logique.

De simples considérations d’équilibre sur I'arc ainsi défini et rendu isostatique
permettent de déterminer les efforts intérieurs et d’en déduire, a terme, le
multiplicateur de la charge utile impliquant une sollicitation suffisante pour
provoquer l'apparition de la quatrieme rotule, synonyme de ruine de la structure

[6.33 ; 6.34].

nQ

[TT1 na.. .-
VYVYVVYVYVYVVVVVYVY q“-‘l-J

v?w#vvvywwrwvvvvv!rw?q'l v

[=]
]
Ny
Ma, Mg, Mc [KNm] Moments de flexion admis dans les
rotules A, Bet C
Np, Vb, Mp [KN] Efforts intérieurs dans la rotule D
Ha,Va [kN] Efforts horizontal et vertical a la rotule A
Hg, Vs kN1 Efforts horizontal et vertical a la rotule B

Figure 6.14 : Résumé des charges et efforts intérieurs

Une premiére étape consiste en la détermination des efforts horizontaux et
verticaux agissant aux rotules A et B, soit aux extrémités de I'arc actif.

1 2 a’
Ha ny| — LRVE +alv (Lg — @) |+ Nep| — LRV7 + (6.19)

- a(hy —hg) +Lg(hc —hy)

+av (%—XAJ(LR —%+X7Aﬂ+a(nw+MA +Mg +Rz) -Lg(M, + M +¢S)}
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2
, (e - hA){— LRV% +awv (Lg - a)}

\Y
V, =ny| — 2
* =M ga T afah, —he) + Lathe —hy)] 620
a? L L x
(hc —hp) —Lgv— +av (—XAJ(LR —+AJ
av 2 2 4 2 My + M + 0s
+nqre’p_+ + +
2 ala (h, —hg) +La(hc —hy) a
N (he —hA)[a MW +M, +Mg +RzZ) —Lg(My + M + q)s)]
ala (h, —hg) +La(hc —hy)]
Hg = 1 ny| —L v£+a/v(L —a)|+NQg.,|—L va—2+ (6.21)
A Ny tlathc—hy| | FE T CE i
L L Xu
+av E—XA LR_Z+7 +a(mMw+M, +Mg +Rz) —Lg(My + M +60S) |—-R
22
(hC—hA){—LRv+a£v (LR—a)}
Via 8 L av
Vg =ny| IV —-——— +NOgp| | == Xp | V——+ (6.22)
& 8a ala (h, —hg) +Lg(he —hy)] el 2 2

2
(he —hy) —LRva—+av (L_XA)[LR —L+XAJ
2 2 4’ 2 M, + Mg + S
+n- +

ala (hs —hg) +Lr(he —hy)] a

_ (he —hA)[a MwW+M,y +Mg +R2) —Lg(M, + M + q)s)]
ala(hy —hg) +Lg(he —hy)]

L’équilibre permet ensuite d’établir les équations déterminant I'effort normal N, et
le moment de flexion Mp agissant dans la section correspondant a la future
quatriéme rotule, D. L'unique inconnue, par ailleurs commune aux deux équations

ci-dessous, est alors le multiplicateur de la charge utile n.
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42
{— LRV? +alv (Lg - a)}

2
Mp = ny b(hc_h“)+hD—hB —b£v+bvz + (6.23)

a(h, —hg)+Lg(he —hy) a 8a

2
—LRva+av(L—xAJ(LR—L+XAJ
2 2 4 2 )](b(hc —hy)
+ NArep +hy —hg |+

a (ha —hg) +Lg(he —h,) L a

 bav [E—XAH—bn+b(MA+MC+¢S)+
2 2 a

aMw+M, +Mg +Rz) —Lg(Mp + Mc + 0S) (b (he —hy) J
+ . +hp —hg |+
a(hy, —hg) +Lg(hc —hy) a

-R(hp —hg —z) - Mg + yt

/2
- LRV'E +alv (Lg — @)

sin(yp) (e _hA))
N, =n —Ccos +—= 04 6.24
R PYCYSS PN —hA)( (o) a ©29

2
—LRva—+av E—xA LR—£+X—A
+ sin(yp)lv L—l +nq 2 2 4 2
7V 8a rép a(hs —hg) + Le(he —hy) '

+ %:C_MJ + vsin(yD)(g - % + XA\J:| +

L 8@W+M, +Mg +R2) ~Lp(My +Mc +05) [_ cos(ye) +
a(hy —hg) +Lg(hc —hy)

sin(yp) (e - hA)j +
a

+ Sln(’YD)(\U -n+ WJ

A ce stade, un changement de variable permet d’alléger considérablement les

calculs. Les efforts intérieurs en D précédemment déterminés peuvent alors étre
exprimés sous la forme :

Mp =nE+F (6.25)

Np =nG +H (6.26)
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[2
- LRvE +altv (Lg — @)
E=x

2
(b (e —ha) | ho —th _bev+ Y (6.27)

a(h, —hg) +La(he —h,) a 8a

2

—LRva+av(L—xA)(LR—L+XAJ

2 2 4 2 )|(b(hc-hy) ]

+hy —hg [+
a(ha —hg) +Lg(he —h,) L a

F=—bn+ b M, + M + ¢s) . aMmw+M, +Mg +Rz) —Lg(M, + M. + 0S) . b (hc —hy) N (6.28)
a a(hy —hg) +Lg(he —h,) a
+hy —hg)-R(hy —hg) —Mg + yt +Rz
[2
—Lgv—+av(Lgr — &) :
8 sin(vp)(he —hy) - 4
G= - Ccos + ——=""= A2 1 4+5sin v | —-1]||+
* a(hy —hg) +Lg(hc —hy) [ (to) a o) 8a (6.29)
a? L L X
Thevy rav (2_XA)[LR _4+2Aj( sin(1p) (e —hy)
+ Qrép - COS(YD) + M] +
a (hy —hg) +Lg(he —hy) \ a
. a L
+v3|n(yD)(E—E+ XAH
H = 20W+ M, + Mg +R2) —Lg(Ma +Mc +¢5) [_ coS(t) + sin(yp) (e — hA)] N (6.30)
a(h, —hg) +Lg(he —hy,) a

+ SIn(YD)(W -n+ Wj

L’équation de la courbe d’interaction pour la section et le matériau considérés,
déterminée par I'étude au meéso-niveau (équation 5.17), permet de relier le
moment de flexion et I'effort normal sollicitant I'arc dans le cas limite de
I'apparition de la quatriéme rotule. En raison du faible effort normal sollicitant les
arcs en maconnerie, seule I’équation de la portion de la courbe d’interaction
relative au domaine fissuré est considérée.

1. -3dp?v+3Y2p%dv — 20N, — 2- 320N,
Mp =S Np 2 1/2
2 Bv(-3+3*9)

(6.31)

Il est ensuite possible d’en déduire la relation permettant de déterminer le
multiplicateur de la charge utile n cherché.
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1
n=
2(6G%0. + 4 - 3Y2 . G

; [— 3Gdp?v — 12GoH - 8 - 3¥2 - GaH — 6EB?v + (6.32)

+(9G2d?B*V? + 36GdB*VZE + 144GaHEP?V + 96GoH3Y2ER?V + 36E2B*V2 +

—144G2aFp?v — 9662(x31/2F[32v)1/2]

En vertu du théoréme cinématique de la plasticité, la valeur du multiplicateur des
charges utiles n ainsi obtenue est une borne supérieure de sa valeur réelle. Une
itération sur la position des rotules est alors nécessaire afin de déterminer le
meécanisme critique et la valeur du multiplicateur limite des charges utiles.

La position de la charge ponctuelle étant liée a celle de la rotule C, un
raisonnement du type étude de la ligne d’influence n’est pas nécessaire, la
position critique de la charge ponctuelle étant automatiquement déterminée.

Les équations (6.19) a (6.32) peuvent, par exemple, étre implémentées dans un
tableur Excel. Le solveur de ce logiciel permet alors de minimiser la valeur du
multiplicateur de la charge utile n en fonction de la position des rotules,
exprimées par leur coordonnée Xx,, Xg, Xc et Xp, la coordonnée selon I'axe y en
découlant directement grace a I'égquation polynomiale représentant le tracé
d’intrados de l'arc.

En dépit du fait que les trois rotules A, C et B, admises comme déja formées
suivant le principe décrit lors de I'’étude au méso-niveau, ne disposent d’aucune
capacité de reprise d’effort de flexion, le maintien d’'un moment extérieurement
appliqué est nécessaire. En effet, comme mentionné au chapitre 5, un
déchargement de la structure induit un relachement du moment de flexion dans
les rotules développées et donc la disparition de celles-ci. La structure redevient
alors hyperstatique et I'application du modeéle présenté ci-dessus n’a plus de sens.

La valeur du moment de flexion a appliquer extérieurement nécessite cependant
la formulation d’'importantes hypothéses. La sollicitation a considérer dans la
rotule résulte de I'application des charges permanentes et utiles, ainsi que de la
poussée exercée par le remplissage. Elle est admise équivalente a celle
responsable de I'apparition de I'articulation, soit correspondant a un couple
moment de flexion — effort normal situé sur la courbe d’interaction définie pour la
section et le matériau considéré. Dépendant de I'historique de chargement, ce
couple d’efforts n’est pas connu et il a été décidé de 'admettre a priori. Par souci
de simplicité, il a en outre été admis égal dans chacune des trois rotules A, C et
B, Tlinfluence de cette hypothése étant discutée dans I'étude paramétrique

présentée au chapitre 8.

La seule indication nous permettant d’évaluer I'ordre de grandeur de ces efforts
résulte dans le fait que I'effort normal sollicitant généralement les arcs en
maconnerie est faible [6.35]. L’application du modele a différents cas a permis de
constater que I'admission d’'une valeur unique et constante de cet effort normal et
de son moment de flexion correspondant selon le diagramme d’interaction,
permettait d’obtenir une bonne approximation de la capacité portante de l'arc
dans la majorité des arcs présentant une géométrie et des dimensions usuelles.
La considération de cette grandeur, égale a 1250 kN, ne s’appuyant sur aucune
justification physique, il est supposé que son influence sur la résistance ultime de
I'arc n’est pas trés importante. Cette affirmation sera discutée plus en détail lors
de I'’étude paramétrique présentée au chapitre 8.

L'annexe 14 récapitule les formules nécessaires et suggére une configuration pour
le fichier Excel permettant de déterminer le multiplicateur limite des charges
utiles.
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6.7. Conclusions

Se fondant sur les raisonnements précédemment élaborés aux micro- et méso-
niveaux, le présent chapitre s’attache a I'analyse au macro-niveau et présente
I’étude de l'arc en macgonnerie en tant qu’élément structurel. Basé sur le
théoreme cinématique de la plasticité, le modéle proposé ici tient compte du
comportement plastique de I'élément structurel et du matériau le constituant et
permet d’évaluer la capacité portante de I'arc sous la forme d’'un multiplicateur
limite des charges utiles, via un processus itératif. L'évaluation ainsi obtenue
présente les avantages de résulter de I'application d’'un modéle analytique simple,
fiable et transparent.

Quelques améliorations du modéle pourraient néanmoins étre envisagées,
notamment en ce qui concerne I'évaluation de la poussée latérale du remplissage
et la considération des moments sollicitant les rotules. Mentionnons enfin qu’une
analyse compléte d’'un pont en maconnerie requiere évidemment la vérification
d’autres éléments structurels, comme les culées ou les tympans, ainsi que celle
liée a I'occurrence d’'un autre mode de rupture, tel le snap-through, dans le cas
d’arcs dont la configuration laisserait supposer que ce mode de ruine serait
critique.
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7. Validation

Trois cas d'étude ont été choisis en vue de valider le modele précédemment
présenté. Pour chacun d’entre eux, les caractéristiques géométriques et
meécaniques nécessaires ont été relevées, puis implémentées dans le modele
représenté sous la forme d’'un tableau Excel, tel que celui proposé a I'annexe 14.

Les deux premiers exemples examinés sont respectivement un ouvrage
aujourd’hui piétonnier situé dans le canton de Berne et un pont romain, placé sur
le tracé de I'ancienne Via Domitia, aux abords du village de Lurs, dans les Alpes
de Haute Provence. Le modeéle développé a permis le calcul de leur multiplicateur
limite des charges utiles respectif dont la valeur a ensuite été comparée a celle
fournie par le logiciel RING 2.0.

Le troisiéme cas traité fait partie de I'’ensemble des ponts existants testés jusqu’a
la ruine par le Transport and Road Research Laboratory (Crowthorn, UK) dans les
années 80. Le Shinafoot Bridge est un ouvrage a portée unique et a été choisi en
raison de son mode de rupture conforme a celui admis dans le modéle élaboré
dans cette étude [7.1].

7.1. Schwarzwasserbriicke

Le Schwarzwasserbriicke est un pont droit, supporté par un arc, d’'une ouverture
égale a 17.6 m. Aujourd’hui piétonnier, il est situé sur I'ancienne route cantonale
entre Mittelhdusern et Aekenmatt, dans le canton de Berne. Erigé en 1832, son
unique arc, au tracé d’intrados surbaissé suivant un arc de cercle, est constitué
d’'une maconnerie de tuf calcaire soigneusement appareillée, que I'on peut
Iégitimement supposer liée au mortier de chaux aérienne ou hydraulique (figure
7.1).

Figure 7.1 : Le Schwarzwasserbriicke

Des vues en plan, en élévation et en coupe du Schwarzwasserbricke peuvent
étre consultées en annexe 15.
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7.1.1. Micro-niveau : Loi constitutive adoptée

Les caractéristiques mécaniques indicatives du tuf calcaire sont résumées dans le
tableau ci-dessous.

Tableau 1 : Caractéristiques mécaniques indicatives du tuf calcaire
Résistance en compression 40 MPa
Module d'élasticité 25000 MPa
Résistance en traction 9 MPa
Energie de rupture en traction 32 J/m?

L'appareillage peut étre qualifié de type G4 (Maconnerie a assisses régulieres, en
moellons équarris), selon la Recommandation SIA V 178 [7.2] (voir également

[7.3]).

L'importance réduite des caractéristigues mécaniques du mortier pour ce genre
d’appareillage (voir chapitre 4) implique qu’il ne semble pas nécessaire de leur
attacher de valeur ici. Il s’agit visuellement, et conformément aux principes de
construction de I’époque, d’'un mortier de chaux, peu rigide, qui ne perturbera
donc pas le comportement habituel de la maconnerie.

Les considérations formulées précédemment au chapitre 4 permettent d’établir
une loi constitutive indicative du comportement de ce type de maconnerie. Celle-
ci peut étre formulée sur la base des caractéristiques mécaniques de la pierre et
de I'appareillage observé, puis approximée par une équation parabolique (figure
7.2), telle celle-présentée ci-dessous :

o =0.726e” +6.095¢ (7.1)
-4 o [MPa]
-12
-10
8
5
4
2
€107 [-]
’ 0 -1 -2 -3 -4 -5 -5 -7
Figure 7.2 : Loi constitutive adoptée pour la maconnerie du Schwarzwasserbriicke
7.1.2. Méso-niveau : Conditions de formation de la
rotule

La section d’arc considérée est rectangulaire, telle que représentée sur la figure
7.3.

- V -
E
7o)
5]
=) X
1l
=]
Figure 7.3 : Section admise pour I'arc du Schwarzwasserbriicke

122



Chapitre 7 : Validation

La largeur efficace v de la section considérée est dépendante de la charge
appliquée et de sa diffusion dans le remplissage (voir § 6.5). Elle n’est par
conséquent pas chiffrée a ce stade de I'étude.

En admettant toutefois une valeur pour ce parameétre, un diagramme d’interaction
similaire & ceux établis au chapitre 5 pourrait étre tracé. Il permettrait de
représenter graphiquement la résistance effective de la section considérée. Son
élaboration n’étant cependant pas strictement nécessaire a I'application du
modele, elle ne sera pas effectuée ici.

7.1.3. Macro-niveau : Capacité portante de lI'arc

7.1.3.1. Géométrie de I’arc

L’étape suivante consiste en le relevé de la géométrie de I'arc et en I'expression
du tracé d’intrados sous la forme d’une équation polynomiale de degré 4 (figure

7.4).
* y
|

y = B o+ kU

L=17.6m

Figure 7.4 : Relevé de la géométrie de I'arc

En l'occurrence, le tracé d’intrados du Schwarzwasserbricke a l'axe peut
approximé de maniére optimale par I’équation suivante (figure 7.5):

y=-8.3-10"x"*+2.8-10°%x> -7.1-10° x* +0.836x (7.2)

Figure 7.5 : Approximation polynomiale du tracé d’intrados de l'arc a l'axe. Le tracé
originel est en noir, tandis que le tracé approximé est représenté par des

petits carrés orange.

7.1.3.2. Charges permanentes

Les caractéristiques du matériau de remplissage et de la voie de roulement
(hauteurs et poids propres) relevées sont résumeées sur la figure 7.6.

£ PPs =20 kN/m?
0
S
1l —
= PPg =18 kN/m?3
O
-
<
I
=
Figure 7.6 : Caractéristiques du matériau de remplissage et de la voie de roulement
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Les équations (6.3) a (6.8) permettent alors d’évaluer les forces et moments
résultants exercés par les charges permanentes sur les différentes portions de
I'arc.

7.1.3.3.

Les parameétres et caractéristigues meécaniques du matériau de remplissage
nécessaires a I'’évaluation de la poussée latérale exercée suite a la déformation de
I'arc sont résumeés ci-dessous.

Effet du remplissage

Tableau 7.2 : Caractéristiques du matériau de remplissage

[0 [°] 30
c [N/mm?] 0
m, B 0.33
Mpe B 0.01

Ces caractéristiques permettent de calculer la résultante de I'effort horizontal
appliqué par le remplissage sur I'arc, ainsi que le moment de flexion induit par
cette derniere par rapport aux rotules B et D, respectivement selon les équations
(6.12) a (6.14).

7.1.3.4.

Le modéle de charge considéré est celui décrit au paragraphe 6.5. Les charges
ponctuelle et répartie, la hauteur de remplissage, ainsi que I'angle de diffusion a
travers ce dernier, pris en considération sont résumeés ci-dessous.

Modeéle de charge

Tableau 7.3 : Caractéristiques du modéle de charge

5 [°] 30
Nreie [m] 1.03

Q [kN] 160
rép [KN/m?] 5

7.1.3.5.

Les diverses caractéristiques énumeérées ci-dessus ainsi que les différentes
équations d’équilibre permettant d’établir les réactions aux extrémités de la partie
active de l'arc, les efforts intérieurs dans la section correspondant a la rotule D et
le multiplicateur limite de la charge utile (équations (6.19) a (6.32)) peuvent
ensuite étre implémentées dans un tableau Excel, tel que celui présenté a
I'annexe 14.

7.1.4.

Une visualisation du fichier Excel mentionné ci-dessus, faisant apparaitre le
résultat souhaité, est présentée en annexe 16. En admettant un moment de
flexion dans les rotules A, B et C unique et constant, correspondant, selon le
diagramme d’interaction, a un effort normal égal a 1250 kN (voir 8 6.6), le
multiplicateur limite des charges utiles obtenu apres itération sur la position des
rotules est égal a :

Application du modéle

Résultats obtenus et validation

n=3.85

Selon le modéle présenté ici, I'arc du Schwarzwasserbricke est donc a méme de
supporter une charge presque quatre fois supérieure a celle préconisée.

Le logiciel RING 2.0 a été développé spécialement pour I'évaluation de la capacité
portante des arcs en maconnerie [7.4]. Se basant sur la méthode du mécanisme
de Heyman [7.5], le programme établi I’équilibre de chaque interface de contact
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entre les voussoirs en considérant les possibilités d’écrasement, de glissement et
de formation d’'une rotule. Un algorithme de programmation linéaire permet
ensuite de déterminer le multiplicateur limite des charges utiles. Se restreignant a
une modélisation bidimensionnelle, RING 2.0 ignore I'effet positif des tympans,
mais prend en compte la poussée passive du remplissage, évaluée selon la
théorie de Rankine, a laquelle est toutefois ajouté un facteur de réduction, tel que
celui adopté dans le modele développé ici. Des indications plus détaillées quant
aux hypothéses émises et aux paramétres considérés peuvent étre consultées
dans le guide du programme [7.4]. RING 2.0 a été validé par la comparaison des
résultats obtenus avec des valeurs expérimentales [7.4 ; 7.6-7.8] et constitue
depuis I'un des outils informatiques les plus communément utilisé pour
I’évaluation de la capacité portante des ponts en maconnerie.

Des hypothéses conformes a celles admises dans le modéle considéré ici ont été
acceptées pour la modélisation avec RING 2.0.

Le multiplicateur limite des charges utiles obtenu avec RING 2.0 est le suivant :
n=4.24

Le modeéle présenté dans ce travail est donc capable de fournir une réponse
proche de celle donnée par un logiciel informatique dont la validité est reconnue,
puisqu’une différence inférieure & 10 % a été obtenue. Notons encore que la
valeur résultant de I'application du modéle analytique est conservatrice par

rapport a celle fournie par RING 2.0.

Le modele testé fournit également la position critique des rotules obtenue a la
ruine. Celle-ci peut étre représentée graphiquement, comme suggéré dans
I'annexe 16, puis comparée avec celle résultant de l'analyse effectuée avec le
logiciel RING 2.0. Une trés bonne correspondance de la configuration des rotules
peut alors étre constatée (figure 7.7).

Figure 7.7 :  Comparaison de la position des rotules déterminée avec le modele et avec
RING 2.0
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7.2. Pont romain sur le ravin du Bues

Datant du 11°™ siécle de notre ére, le Pont romain franchissant le ravin du Bués,
prés de Lurs, est long d’environ 30 m. L'unique arc en plein cintre supportant la
chaussée franchit une ouverture de 8.50 m. Il est constitué d’'une maconnerie de
pierre calcaire, dont le mortier a pratiqguement disparu en surface. L’appareillage
du bandeau n’est pas révélateur de celui constituant I'arc, dont la facture est
moins soignée (figure 7.8).

. 5 - i e - X p ’ - e o
Figure 7.8 : Le Pont romain sur le ravin du Bués (Photo: Nicolas Janberg,
www.structurae.de)

Une vue en élévation de cet ouvrage peut étre consultée en annexe 17, nous ne
disposons pas de vue en plan, ni de coupe. Il est néanmoins mentionné dans la
littérature que la largeur du Pont romain entre ses parapets est égale a 6 m
[7.9].

7.2.1. Micro-niveau : Loi constitutive adoptée

Les caractéristiques mécaniques indicatives de la pierre calcaire utilisée pour
I’élaboration de la maconnerie du Pont romain sur le ravin du Bues sont résumées
dans le tableau ci-dessous.

Tableau 4 : Caractéristiques mécaniques indicatives du calcaire
Résistance en compression 125 N/mm?
Module d'élasticité 48000 N/mm?
Résistance en traction 12 N/mm?
Energie de rutpure en traction 3 J/m?

L'appareillage de I'arc peut étre qualifié de type B3 (Maconnerie a assisses
irréguliéres continues, en moellons bruts), selon la Recommandation SIA V 178
[7.2] (voir également [7.3]).

La maconnerie est vraisemblablement liée par un mortier de chaux, peu rigide et
a faible résistance.

Ainsi, sur la base des considérations précédemment établies au chapitre 4 et des
indications relatives a la pierre employée et au type d’appareillage mis en place,
une loi constitutive indicative pour le comportement de ce type de maconnerie
peut étre formulée et approximée par I'équation parabolique suivante (figure
7.9) :
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6=0.72¢? +5.5¢ (7.3)
427 o [N/mm?]
10 4
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Figure 7.9 : Loi constitutive adoptée pour la maconnerie du Pont romain sur le ravin du

Bués

7.2.2. Méso-niveau : Conditions de formation de la

rotule

La section d’arc considérée est rectangulaire, telle que représentée sur la figure
7.10. Y

=

2%

o X

1]

o

Figure 7.10 :  Section admise pour I'arc du Pont romain sur le ravin du Bues

La largeur efficace v de cette section, fonction de la charge appliquée et de sa
diffusion dans le remplissage (voir 8 6.5), n’est pas quantifiée a ce stade de
I’étude.

En admettant toutefois une valeur pour ce parameétre, un diagramme d’interaction
similaire & ceux établis au chapitre 5 pourrait étre tracé. Il permettrait de
représenter graphiquement la résistance effective de la section considérée. Son
élaboration n’étant cependant pas strictement nécessaire a I'application du
modele, elle ne sera pas effectuée ici.

7.2.3. Macro-niveau : Capacité portante de lI'arc

7.2.3.1. Géométrie de I'arc

L’étape suivante consiste en le relevé de la géométrie de I'arc et en I'expression
du tracé d’intrados sous la forme d’une équation polynomiale de degré 4 (figure
7.11). Comme déja mentionné au 8 2.1.1, il peut étre considéré que, dans la
majorité des cas d’arcs en plein cintre, ces derniers peuvent en réalité étre
associés a une valeur de surbaissement inférieure, grace a la présence d'un
remplissage rigide fréequemment placé au-dessus des naissances des arcs. Dans
le but d’élargir la validation du modéle développé dans ce travail aux cas
potentiels d’arcs présentant un tracé d’intrados effectivement en plein cintre
complet, la présente application ne tient pas compte d'un tel effet. Cette
hypothése est en outre étayée par I'absence d’information quant a la nature du
remplissage du Pont romain sur le ravin du Bués.
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L=8.52m

Figure 7.11 :  Relevé de la géométrie de I'arc

Le tracé d’intrados a l'axe de ce pont peut approximé par [I'équation
suivante (figure 7.12):

y=-8-10"x*+1.36-107"x% - 9.61-10™*x* + 3.24x (7.4)

Figure 7.12 :  Approximation polynomiale du tracé d’intrados de l'arc a l'axe. Le tracé
originel est figuré par un trait épais, tandis que le tracé approximé est
représenté par un trait fin, surmonté de petits carrés.

Alors que I'approximation du tracé d’intrados par une équation polynomiale de
degré quatre était optimale dans le cas d’'un arc surbaissé, la corrélation obtenue
dans pour un arc en plein cintre est moins bonne. Elle reste néanmoins jugée
suffisante pour I'application du modéle considéré.

7.2.3.2. Charges permanentes

Les caractéristiques du matériau de remplissage et de la voie de roulement
(hauteurs et poids propres) relevées sont résumeées sur la figure 7.13.
_ PPg=21kN/m?
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Figure 7.13 : Caractéristiques du matériau de remplissage et de la voie de roulement
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Les équations (6.3) a (6.8) permettent alors d’évaluer les forces et moments
résultants exercés par les charges permanentes sur les différentes portions de
I'arc.

7.2.3.3.

Les parameétres et caractéristigues meécaniques du matériau de remplissage
nécessaires a I'’évaluation de la poussée latérale exercée suite a la déformation de
I'arc sont résumés dans le tableau 7.5.

Effet du remplissage

Tableau 7.5 : Caractéristiques du matériau de remplissage

[0 [°] 30
c [N/mm?] 0
m, B 0.33
Mpe B 0.01

Ces caractéristiques permettent de calculer la résultante de I'effort horizontal
exercé par le remplissage sur I'arc, ainsi que le moment de flexion induit par cette
derniére par rapport aux rotules B et D, respectivement selon les équations
(6.12) a (6.14).

7.2.3.4.

Le modéle de charge considéré est celui décrit au paragraphe 6.5. Les charges
ponctuelle et répartie, la hauteur de remplissage a la clé ainsi que l'angle de
diffusion a travers ce dernier pris en considération sont résumés dans le tableau
7.6.

Tableau 7.6 : Caractéristiques du modeéle de charge

Modeéle de charge

S [°1 30
Nreig [m] 0.93

Q [KN] 160
Orép [KN/m?] 5

7.2.3.5.

Les différentes caractéristiques énumeérées ci-dessus ainsi que les diverses
équations d’équilibre permettant d’établir les réactions aux extrémités de la partie
active de l'arc, les efforts intérieurs dans la section correspondant a la rotule D et
le multiplicateur limite des charges utiles (équations (6.19) a (6.32)) ont ensuite
été implémentées dans un tableau Excel, tel que celui présenté a 'annexe 14.

7.2.4. Résultats obtenus et validation

Une visualisation du fichier Excel mentionné ci-dessus est disponible en annexe
18. En admettant un moment de flexion responsable de I'apparition des rotules A,
C et B fixe et correspondant, selon le diagramme d’interaction, a un effort normal
égal a 1250 kN (voir 8 6.6), le multiplicateur limite des charges utiles obtenu,
apres itérations sur la position des rotules, est égal a :

n=6.69

Application du modéle

A

L'application du modele développé dans cette étude a cet ouvrage illustre la
grande capacité portante dont dispose ce dernier, pourtant 4gé de prés de 19
siécles. Cette réserve de portance s’explique néanmoins aisément par I'épaisseur
de I'arc, conséquente au regard de I'ouverture de I'’élément structurel.

En vue d'une comparaison avec le résultat présenté ci-dessus, la capacité
portante du Pont romain sur le ravin du Bués a été évaluée au moyen du logiciel
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X

RING 2.0. En respectant des hypotheses identiques a celles émises ci-dessus, le
multiplicateur limite des charges utiles obtenu est le suivant :

n=6.09

Ce résultat confirme, une nouvelle fois, la fiabilité du modéle développé ici,
puisqu’'une valeur du multiplicateur limite des charges utiles en excés de
seulement 9 % par rapport a celle fournie par RING 2.0 a été obtenue.
Remarquons néanmoins que, dans ce cas, si I’on en croit le logiciel, I'évaluation
de la capacité portante de I'arc au moyen du modele n’est pas conservatrice. La
tres faible différence constatée ne permet cependant pas de se prononcer avec

exactitude sur ce point.

Le modele élaboré fournit également la position critique des rotules obtenue a la
ruine. Celle-ci est représentée graphiquement en vue d’'une comparaison avec
celle proposée par RING 2.0. A nouveau, une trés bonne correspondance de la
configuration des rotules peut étre constatée (figure 7.14).

Figure 7.14 : Comparaison de la position des rotules déterminée avec le modele et avec
RING 2.0

7.2.5. Remarque concernant le mode de rupture

Le modele développé dans cette étude admet comme mode de ruine exclusif un
mécanisme a quatre rotules, celle d’entre elles dénommée C se trouvant sous la
charge appliquée la plus ponctuelle. Le logiciel RING 2.0 se base quant a lui sur
une hypothése identique, a la différence gqu’il 'y a pas de restriction quant a la
rotule apparaissant au droit de la charge. Il a ainsi pu parfois étre observé que,
dans le cas d’'un arc en plein cintre, le logiciel RING 2.0 proposait un mode de
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ruine différent de celui admis par hypothése dans le modeéle, la charge se
trouvant alors au droit de la rotule D au lieu de la C (figure 7.15). Le
multiplicateur limite des charges utiles évalué dans ces conditions par RING 2.0
est alors inférieur a celui obtenu grace au modele.

Un tel mode de ruine implique une inversion du sens de déformation de l'arc, et
par conséquent la nécessité de prendre en compte la poussée latérale exercée par
le remplissage sur le rein chargé. Le modéle développé dans cette étude ne
permettant pas la considération de cette inversion, il est inapte a reproduire un
tel mode de ruine et a évaluer la capacité portante de I'arc correspondante.

Remarquons néanmoins qu’une telle configuration ne nous semble pouvoir se
produire qu’en cas d’arcs d’'une épaisseur tres fine par rapport a lI'ouverture. Les
conditions d’apparition exacte d’'un tel mode n’ayant pu étre identifiées dans ce
travail, une étude complémentaire permettant de les cerner avec précision serait
nécessaire.

A

Figure 7.15 : Mode de ruine parfois proposé par le logiciel RING 2.0 pour un arc en plein
cintre de faible épaisseur

7.3. Shinafoot Bridge

Dans les années 1980, le Transport and Road Research Laboratory de Crowthorne
(UK) a entrepris une série d’essais de charge sur des ponts en arc en maconnerie
existants. Menés jusqu'a la ruine des ouvrages, ces essais avaient pour but de
réexaminer la validité de la méthode MEXE [7.1].

Le Shinafoot Bridge est un pont droit a portée unique (figure 7.16), qui fut chargé
de maniére incrémentale jusqu’a la ruine, le 13 mai 1987. Selon les indications
fournies dans le rapport d’essai du TRRL [7.1], il était constitué d’'une macgonnerie
de blocage élaborée avec divers types de pierre, que I'on suppose liées au mortier
de chaux aérienne ou hydraulique. Le matériau de remplissage était composé de
tout venant et la voie de roulement supportée par un arc surbaissé dont le tracé
d’intrados suivait un arc de cercle. Supporté par un arc d'une ouverture de
6.16 m, le Shinafoot Bridge était, selon le TRRL, dans un état jugé bon avant
I'essai. Le relevé effectué alors mentionne cependant un léger déplacement vers
I'extérieur de la téte du tympan est, entre la clé de vo(te et la naissance nord-
est, ainsi qu’une fissure longitudinale située a l'intrados de l'arc, au droit du
tympan est [7.1].
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Figure 7.16 : Le Shinafoot Bridge [7.1]

Suite au chargement incrémental appliqué au quart de l'ouverture de l'arc, le
pont s’est ruiné par la formation d’un mécanisme a quatre rotules (figure 7.17).

LD

Figure 7.17 : Le Shinafoot Bridge, juste avant sa ruine [7.1]

Des vues en plan et en élévation du Shinafoot Bridge peuvent étre consultées en
annexe 19.

7.3.1. Micro-niveau : Loi constitutive adoptée

En I'absence d’indications précises quant aux divers types de pierre employés lors
de la mise en ceuvre de la magonnerie du Shinafoot Bridge, la courbe contrainte —
déformation admise est élaborée sur la base des quelques renseignements fournis
par le rapport d’essai, a savoir que la magonnerie considérée est une maconnerie
de blocage, soit de type B1 (Maconnerie cyclopéenne, en moellons bruts) selon la
Recommandation SIA V 178 [7.2] (voir également [7.3]), dont la résistance
maximale a été admise égale a 5 MPa [7.1]. Une loi constitutive indicative pour le
comportement du type de macgonnerie concerné peut ainsi étre élaborée, puis
approximée par une équation parabolique (figure 7.18).

c=3e?+7.8¢ (7.5)
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Figure 7.18 :  Loi constitutive adoptée pour la maconnerie du Shinafoot Bridge

Notons que la qualité des photographies reproduites dans la publication
mentionnée ci-dessus ne permet pas de se faire une opinion personnelle objective
de la qualité des matériaux mis en place ou encore de I'état de conservation de
I'ouvrage.

7.3.2. Méso-niveau : Conditions de formation de la
rotule

Selon le rapport d’essais du TRRL [7.1], I'épaisseur de I'arc du Shinafoot Bridge
varie entre 390 et 770 mm. On admet ici une épaisseur moyenne d.

d =580 mm

La section d’arc considérée est rectangulaire, telle que représentée sur la figure
7.19. Dans le modeéle initial, la largeur efficace v considérée est fonction de la
charge appliquée. Toutefois, lors de I'essai sur le Shinafoot Bridge, le chargement
a été exercé sur toute la largeur de la voie de roulement (voir § 7.3.3.4). La
largeur efficace considérée est par conséquent fixée et égale a :

vV = 6655 mm

Le diagramme d’interaction correspondant a cette section et au matériau
précédemment décrit pourrait étre tracé, permettant ainsi de représenter
graphiquement la résistance effective de la section considérée. Son élaboration

n’étant cependant pas strictement nécessaire a I'application du modele, elle ne

sera pas effectuée ici.
v = 6655 mm

* +

580 mm,

d

Figure 7.19 :  Section admise pour le Shinafoot Bridge
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7.3.3. Macro-niveau : Capacité portante de lI'arc

7.3.3.1. Géométrie de I'arc

L’étape suivante consiste en le relevé de la géométrie de I'arc et en I'expression
du tracé d’intrados sous la forme d’une équation polynomiale de degré 4 (figure

7.20).

y = i+ +Hod+rx+u

|

L=6.16 m
Figure 7.20 :  Relevé de la géométrie de I'arc

Le tracé d’intrados du Shinafoot Bridge a l'axe peut approximé de maniére
optimale par I'égquation suivante (figure 7.21):

y=-1.55-10"x* +2.108x® - 2.10x? + 0.8374x (7.6)

T~

Figure 7.21 :  Approximation polynomiale du tracé d’intrados de l'arc a l'axe. Le tracé
originel est en noir, tandis que le tracé approximé est représenté par de

petits carrés orange.

7.3.3.2. Charges permanentes

Les hauteurs et poids propres du matériau de remplissage et de la voie de
roulement, selon le rapport du TRRL [7.1], sont résumés sur la figure 7.22.

PPs =21 kN/m?

hs = 0.285 m

1.645 m

PPy = 18 kN/m?

hR=

Figure 7.22 : Caractéristiques du matériau de remplissage et de la voie de roulement

Les équations (6.3) a (6.8) permettent d’évaluer les forces et moments de flexion
résultants exercés par les charges permanentes sur les différentes portions de

I'arc.
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7.3.3.3. Effet du remplissage

Les parameétres et caractéristigues mécaniques du matériau de remplissage
nécessaires a I'’évaluation de la poussée latérale exercée suite a la déformation de
I'arc sont résumeés ci-dessous.

Tableau 7.7 : Caractéristiques du matériau de remplissage

[0 [°] 30
c [N/mm?] 0
m, [-]1 0.33
Mipe [-]1 0.01

Ces caractéristiques permettent de calculer la résultante de I'effort horizontal
appliqué par le remplissage sur l'arc, ainsi que le moment que cette derniére
exerce par rapport aux rotules B et D, respectivement selon les équations (6.12)
a (6.14).

7.3.3.4. Modeéle de charge

Le chargement du Shinafoot Bridge a été effectué au moyen de quatre vérins
hydrauliques. Ces derniers ont appliqués une charge surfacique uniformément
répartie sur bande d’une largeur de 750 mm et d’'une longueur égale a la distance
séparant les tympans (figure 7.23).
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Figure 7.23 : Zone de chargement du Shinafoot Bridge [7.1]

L’'intégration du la charge dans le modéle a par conséquent di étre modifiée pour
tenir compte de la sollicitation réellement appliquée lors de l'essai. La charge
uniformément répartie sur la moitié de I'ouverture de I'arc initialement considérée
est donc admise nulle. La sollicitation appliquée par les vérins n’est représentée
que sous la forme d’une charge ponctuelle, fixée arbitrairement a 1000 kN. Cette
derniére est diffusée d’'une part sur la largeur efficace v, égale ici a la distance
séparant les tympans, et d’autre part sur une distance longitudinale au pont /7,
fonction de la largeur d’application de la charge en surface et de l'angle de
diffusion considéré (figure 7.24).
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T

e rd
Figure 7.24 :  Modéle de charge considéré dans le cas du Shinafoot Bridge

La charge ponctuelle, la hauteur de remplissage, ainsi que I'angle de diffusion a
travers ce dernier admis, sont résumeés ci-dessous.

Tableau 7.8 : Caractéristiques du modéle de charge

S [°] 30
Nreis [mm] 805
Q [kN] 1000

7.3.3.5. Application du modéle

Les différentes caractéristiques énumeérées ci-dessus ainsi que les diverses
équations d’équilibre permettant d’établir les réactions aux extrémités de la partie
active de l'arc, les efforts intérieurs dans la section correspondant a la rotule D et
le multiplicateur limite de la charge utile (équations (6.19) a (6.32)) peuvent
ensuite étre implémentées dans un tableau Excel, semblable a celui présenté a
I'annexe 14.

Dans le but de se conformer le plus précisément possible au cas testé, le point
d’application de la charge doit étre fixé au quart de I'ouverture de I'arc. Dans la
mesure ou il est admis que cette position correspond a celle de la rotule C, la
distance xc définissant cette derniére doit étre retirée des variables d’itération
considérées pour définir la configuration critique des rotules.

7.3.4. Résultats obtenus et validation

Une visualisation du fichier Excel mentionné ci-dessus, faisant apparaitre le
résultat souhaité, est présentée en annexe 20. En admettant un moment de
flexion dans les rotules A, B et C constant et correspondant, selon le diagramme
d’interaction, a un effort normal égal a 1250 kN (voir § 6.6), le multiplicateur
limite des charges utiles obtenu, aprés itération sur la position des rotules A, B et
D, est égal a :

n=245

Sachant que I'unique charge utile considérée était de 1000 kN, il en résulte que la
capacité portante du Shinafoot Bridge selon le modéle présenté ici est égale a :

Quit_moa = 2450 kN

Lors de I'essai de charge mené le 13 mai 1987, la charge ultime suivante avait
été obtenue :

Quit_exp = 2524 kN

Cette application prouve une nouvelle fois la validité du modéle développé dans
cette étude, puisqu’une erreur inférieure a 3 % par rapport a la charge ultime
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déterminée expérimentalement a pu étre obtenue. Ce résultat illustre, par
ailleurs, que le modéle fourni une solution Iégérement conservatrice.

Comme pour I'exemple précédent, la position des rotules peut étre représentée
graphiquement, puis comparée avec celle relevée lors de I'essai de charge [7.1].
On constate une trés bonne correspondance entre la configuration des rotules
obtenue avec le modele développé ici et celle déterminée expérimentalement
(figure 7.25).

L]
=
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T T

— 1
=

e

Figure 7.25 : Comparaison de la position des rotules déterminée avec le modele et
expérimentalement [7.1]

7.4. Conclusions

Les trois applications présentées ici prouvent la validité du modéle développé
dans cette étude. Celui-ci est d’'une part capable de prédire avec précision la
capacité portante d’'un arc de pont en maconnerie et d’autre part de fournir une
bonne appréciation de la position des rotules.

Transparent, simple d’application et de compréhension, le modéle proposé se
base uniquement sur des conditions d’équilibre et sur une bonne appréhension du
matériau et de la mécanique des arcs en maconnerie. Il ne fait appel & aucun
logiciel autre qu’un simple tableur de calcul, tel Excel, dont I'unique apport est de
faciliter le calcul itératif nécessaire pour trouver la valeur minimale de la solution
obtenue via le théoréme cinématique de la plasticité.
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8. Etude paramétrique

8.1. Choix des parametres

Le modéle présenté dans cette étude fait intervenir une multitude de paramétres
dont linfluence sur la capacité portante de l'arc est, parfois, difficilement
évaluable. L'estimation de certains d’entre eux se base en outre sur des
hypothéses, dont la validité est plus ou moins fondée et pour lesquelles une étude
de sensibilité permettrait de cerner l'importance de lincertitude que leur
affirmation entraine.

Un grand nombre des parameétres impliqués dans le modéle sont par ailleurs
interdépendants, la variation de |'un entrainant implicitement celle d’une ou
plusieurs autres grandeurs. Une étude paramétrique compléte nécessiterait ainsi
I'analyse de la variabilité de différents couples, voire triplets de paramétres, dont
I'incertitude, ainsi démultipliée, pénaliserait la vraisemblance des résultats. Nous
nous contenterons par conséquent de l'analyse de l'effet de la variation des
principales caractéristiques, I’éviction de celles qui seront jugées secondaires
étant justifiée qualitativement.

L'étude paramétrique présentée ici consiste donc en |'évaluation de l'influence de
la variation successive de divers paramétres, ou couples de parameétres, sur la
capacité portante de l'arc, établie par I'application du modéle développé. Le cas
de base choisi est le Schwarzwasserbriicke, déja présenté au chapitre 7. Dans
chaque cas, le ou les seuls paramétres variés sont ceux mentionnés, tous les
autres étant maintenus égaux a ceux établis pour le cas du
Schwarzwasserbriicke. Dans certains cas toutefois, une étude complémentaire a
été effectuée, sous la forme d’une analyse paramétrique similaire, réalisée avec le
logiciel RING 2.0, et ce dans le but de confirmer certains résultats.

Globalement, |'étude paramétrique touche essentiellement aux grandeurs
suivantes (figure 8.1):

. Le tracé d'intrados de I'arc, exprimé par son surbaissement, S = h,,/ L

. Les caractéristiques géométriques de l'arc, soit son ouverture, L et son
épaisseur, d

o Les efforts admis responsables de la formation, puis du maintien, des
rotules A, C et B

) Les caractéristiques du matériau de remplissage, dont les effets se
répercutent sur le calcul de la charge permanente et de la poussée latérale

. Les caractéristiques mécaniques de la macgonnerie en compression,
exprimées par la courbe contrainte — déformation admise
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Figure 8.1 : Variables de I'étude paramétrique

8.2. Tracé d’intrados

Le tracé d’intrados d’un arc est I'une des principales caractéristiques définissant
ce dernier. Choisi pendant des siecles uniquement sur la base de principes
constructifs, il fut peu a peu, dés le XVII*™® siécle, établi pour correspondre au
mieux au tracé de la ligne des pressions sous charges permanentes, |’épaisseur
de l'arc assurant la sécurité nécessaire a l|'application des charges utiles.
Quantitativement, le tracé d’intrados d’un arc peut étre évalué sur la base de son
surbaissement, défini par le rapport entre la fleche de I'arc et son ouverture :

hL/2
S= - (8.1)
Il nous semble important de rappeler, a ce stade, la signification du terme
« surbaissement », tel qu’il est défini par I'équation (8.1). Cette derniere implique
un paradoxe qu'il est important de relever : plus le tracé d’intrados d’un arc est
plat, soit plus il est « surbaissé » visuellement, plus la valeur de son
surbaissement est faible !

L'interaction du surbaissement avec d’autres parametres est multiple, ce qui rend
I'influence de sa variation sur la capacité portante difficilement évaluable a priori.
Une étude paramétrique concernant la variation de cette grandeur s'‘impose donc.

Les différentes valeurs de surbaissement choisies sont représentées sur la figure
8.2. Elles couvrent tous les cas de surbaissement possibles, a |'exception des arcs
en ogive. Afin de conserver la planéité de la chaussée, une variation cohérente de
la hauteur de remplissage h; considérée a également d( étre admise.

Figure 8.2 : Surbaissements considérés dans ['étude paramétrique. La valeur de
S = 0.186 correspond au surbaissement réel du Schwarzwasserbriicke.
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L'évolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction du
surbaissement de l'arc, déterminée a l'aide du modéle élaboré, est illustrée par la
courbe noire sur la figure 8.3. Elle révéle que la capacité portante minimale est
obtenue pour le surbaissement réel du Schwarzwasserbriicke (trait interrompu
sur la figure 8.3), une trés légére augmentation étant observée lorsque ce dernier
passe de 0.2 a 0.45. Une tendance a la diminution du multiplicateur limite des
charges utiles peut étre observée pour un arc en plein cintre, alors qu’une
augmentation de ce multiplicateur a été relevée pour les valeurs de
surbaissement les plus faibles.

Il est cependant primordial de signaler que pour de si faibles valeurs de
surbaissement, la probabilité d’occurrence d’'un mode de ruine par snap-through
augmente considérablement. Ce mode de rupture n’étant pas considéré dans
cette étude, les arcs présentant un surbaissement trés faible sortent du domaine
d’application du modéle et la valeur de la capacité portante obtenue dans ces cas
est a considérer avec retenue. Remarquons en outre que plus le tracé d’intrados
se rapproche du plein cintre, moins I'approximation polynomiale de degré quatre
est apte a reproduire précisément la forme exacte de I'élément structurel, cette
inexactitude se reportant inévitablement sur les résultats finaux obtenus.

Remarquons, enfin, que |'épaisseur de I'arc du Schwarzwasserbriicke, alliée a la
poussée latérale et la charge permanente exercées par le remplissage, sont
suffisants pour garantir un multiplicateur limite des charges utiles supérieur a
trois, quel que soit le surbaissement considéré.

La variation de la courbe obtenue, difficilement explicable intuitivement, résulte
de la conjonction des multiples paramétres impliqués dans le modéle et pour
lesquels une variation du surbaissement a une influence.
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Figure 8.3 : Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction du

surbaissement de l'arc

La position exacte de la ligne des pressions réelle résultant de |'application des
charges permanentes, mais également de celle des charges utiles et de la
poussée latérale exercée par le remplissage, est inconnue. Or, un arc dont le
surbaissement ne serait pas optimal s’éloigne de cette ligne, ce qui induit une
augmentation des efforts et donc une diminution de la capacité portante.
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En d’autres termes, et de maniére plus détaillée, la courbe obtenue s’explique
donc par la conjonction des faits suivants :

o En atténuant lI'influence d’une charge ponctuelle ou asymétrique sur larc,
les charges permanentes ont un effet stabilisateur. L'ampleur de ce dernier
dépend cependant de la forme du tracé d’intrados de I'arc.

. Une diminution de la valeur du surbaissement a pour effet un
accroissement de la poussée horizontale et donc de I'effort normal
sollicitant l'arc, impliquant ainsi un changement dans les conditions de
formation des rotules.

. La poussée latérale exercée par le remplissage est reconnue comme
induisant un effet capital, en s’‘opposant a la déformation de l'arc et en
augmentant ainsi sa capacité portante. Son amplitude dépend cependant
de la surface d’application disponible et par conséquent du surbaissement
de l'arc.

L'allure de la courbe obtenue ne pouvant étre justifiée avec certitude par la
réflexion, une étude paramétrique identique a été menée avec le logiciel RING
2.0. Les résultats obtenus, représentés par la courbe orange sur la figure 8.3,
révelent une tendance globale identique, sous la forme d’un pseudo-plateau pour
des valeurs de surbaissement comprises entre 0.2 et 0.45, entouré par une
brusque augmentation de la capacité portante pour de trés faibles valeurs de
surbaissement et une légére diminution du multiplicateur limite des charges utiles
lorsque le tracé d’intrados se rapproche du plein cintre.

La différence observée pour une valeur de surbaissement égale a 0.5 s’explique
toutefois par le mode de rupture différent adopté par RING 2.0 dans certains cas
d’arcs en plein cintre, comme par exemple ici (voir § 7.2.5). L'application du
modeéle au Pont romain sur le ravin du Bués (voir § 7.2) a cependant montré que
ce n'était pas le cas de tous les arcs en plein cintre, mais probablement
seulement celui de ceux présentant une faible épaisseur. Par ailleurs, il est a
remarquer que le cas d’un arc réellement en plein cintre peut étre considéré
comme relativement rare en raison du remplissage rigide souvent mis en place
au-dessus de la naissance des arcs (voir § 2.1.1). Ainsi, bon nombre d’arc dont
I'apparence extérieure montre un tracé d’intrados en plein cintre, peuvent, d’un
point de vue structurel, étre associés a une valeur de surbaissement supérieure, a
évaluer de cas en cas. La différence de capacité portante observée dans le cas
d’un arc en plein cintre entre les résultats obtenus avec RING 2.0 et ceux fournis
par le modele peut ainsi étre considérée comme non significative dans la majorité
des cas et n’altére par conséquent pas la confiance que I'on a dans la fiabilité du
modéle.

Cette partie de I'étude paramétrique permet de conclure, en premier lieu, que le
modele développé fourni une réponse fiable de la capacité portante de |'arc pour
des valeurs de surbaissements comprises entre 0.17 et 0.5, cet intervalle
couvrant la majorité des arcs, a I'exception des tracés d’intrados trés fortement
surbaissés ou en ogive. Il peut, en second lieu, étre déduit de cette étude que la
capacité portante de l'arc, dans ce méme domaine, est trés peu sensible a la
valeur du surbaissement de I'élément structurel.

8.3. Caractéristiques géométriques

Outre son tracé d’intrados, un arc est généralement caractérisé par les deux
grandeurs géométriques que sont son ouverture, L, et son épaisseur, d. Une
augmentation de la premiére impliquant logiquement un accroissement des
efforts sollicitant I'arc, il en résulte la nécessité d'un épaississement de I’arc pour
y résister. Expérimenté déja par les premiers constructeurs d’arcs, ce principe est
a l'origine des régles empiriques permettant le dimensionnement de |'épaisseur
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de I’élément structurel (voir § 3.1), comme une fonction de l‘ouverture de ce
dernier. Ces deux paramétres étant donc tous deux liés aux efforts sollicitant
l'arc, il a été décidé de concentrer |'étude paramétrique uniquement sur
I’épaisseur de l'arc d, l'effet d’'une variation de l'ouverture L étant implicitement
considéré.

Le role de I'épaisseur de l'arc étant d’offrir une résistance suffisante aux efforts
appliqués, une variation de ce paramétre conjointement a une modification du
surbaissement se justifie dans la mesure oli, comme précédemment mentionné,
les efforts s’établissant au sein de l'arc sont fonction, entre autres, du tracé
d’intrados de ce dernier.

L'évolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction de I’épaisseur et
du surbaissement de l'arc S est illustrée sur la figure 8.4. Alors que la variation de
la capacité portante de I'arc semble évoluer linéairement avec la diminution de
I’épaisseur de ce dernier, lorsque le tracé d’intrados s’approche de celui du plein
cintre, une non linéarité apparait pour de faibles valeurs du surbaissement. Cet
effet s’explique probablement par le méme type de conjonction de paramétres
que celle relatée dans le paragraphe précédent.

Intervenant de maniére directe dans I'établissement du diagramme d‘interaction,
et donc dans I’évaluation de la résistance en section de l'arc, |'épaisseur de ce
dernier a une influence capitale sur sa capacité portante.
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Figure 8.4 : Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction de
I"épaisseur et du surbaissement de I'arc

8.4. Efforts admis dans les rotules A, C et B

Le modele présenté dans cette étude nécessite la considération de moments de
flexion a appliquer extérieurement sur les rotules A, C et B. Ces derniers
représentent la sollicitation qui a été nécessaire a lI'apparition, puis au maintien,
de ces articulations.

Pour rappel, ces moments de flexion, considérés égaux dans chacune des trois
rotules A, C et B, ont été définis via la courbe d’interaction, sur la base d’un effort
normal constant, choisi a priori. Cette hypothése ne se fondant sur aucun principe
statique, mais uniquement sur une observation empirique, il est primordial
d’évaluer son influence sur la capacité portante de I'arc.
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Comme précédemment mentionné, les efforts naissant au sein de l'arc sont
fonction d’une part de sa géométrie et d’autre part des charges utiles et
permanentes appliquées. Au vu de la tres forte proportion de ces derniéres par
rapport aux charges variables, dans le cas d’un pont en magonnerie, il est postulé
que celles-ci n‘ont qu’une influence limitée sur I'effort normal s’établissant dans
I'arc au moment de la formation de la rotule. Par ailleurs, la poussée latérale due
au matériau de remplissage ne s’appliquant, en théorie, qu’en cas d’une
déformation suffisante de I'élément structurel (voir § 6.4), il peut également étre
admis que celle-ci n‘est atteinte qu’a I'approche de la ruine, lorsqu’au moins trois
rotules sont déja formées et que par conséquent, elle n‘intervient que de maniére
négligeable dans la valeur des efforts a admettre dans les rotules A, C et B. Il
peut ainsi étre supposé que la valeur des efforts intérieurs a considérer dans ces
articulations est essentiellement liée a la charge permanente et du surbaissement
de l'arc.

La courbe noire représentée sur la figure 8.5 retrace I’évolution du multiplicateur
limite des charges utiles en fonction de l'effort hormal admis en cas de variation
simultanée des efforts dans les trois rotules A, C et B. Les trois autres courbes
illustrent l'effet de cette méme variation, considérée indépendamment dans
chacune des articulations.

Les efforts normaux, et par extension les moments de flexion, admis dans les
rotules A, C et B sont indicatifs de la résistance de l'arc, leur augmentation
impliquant un gain de capacité portante. La figure 8.5 révéle en outre que ce
dernier évolue linéairement avec I'augmentation de I'effort normal admis.

Une variation simultanée de + 30 % de l'effort normal admis dans chacune des
trois rotules implique une différence de + 19 % sur le multiplicateur limite des
charges utiles obtenu. Une modification de cet effort individuellement dans
chaque rotule se révéle avoir une influence limitée sur la capacité portante de
I'arc, 'effet le plus marqué correspondant au cas d’une variation de la sollicitation
appliquée a larticulation C. Cet aspect s’explique par le fait que les
caractéristiques relatives aux deux rotules positionnées aux reins de I'arc (C et D)
sont plus influentes que celles liées aux rotules extrémes (A et B), constatation
que confirmera également I’étude de la capacité portante des arcs endommagés
présentée au chapitre 9.
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Figure 8.5 : Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction de l’effort
normal admis dans les rotules A, C et B
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La figure 8.6 illustre les résultats obtenus dans le cas d’une variation simultanée
de l'effort normal admis en deux rotules, cette fois. Conformément aux
remarques émises ci-dessus quant a lI'implication de la position des rotules, une
modification simultanée de l'effort admis dans les articulations A et B n’a qu’un
effet modéré sur la capacité portante de l'arc. Les deux autres cas considérés
présentent une évolution trés semblable, une variation de la sollicitation
conjointement dans les trois rotules demeurant le cas le plus influent.
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Figure 8.6 : Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction de l’effort

normal considéré dans les rotules A, C et B

Les résultats présentés ci-dessus illustrent le fait que, bien que discernable, la
différence de capacité portante induite par une variation des efforts considérés
dans les rotules reste néanmoins faible. Une étude plus poussée concernant
notamment l'influence de la charge permanente sur la valeur de ce parameétre, et
permettant de délimiter le domaine de validité de I’'hypothése émise, serait
cependant nécessaire.

Dans le cas d‘arcs affichant une valeur de surbaissement comprise environ entre
0.2 et 0.45, les résultats présentés sur la figure 8.3 permettent néanmoins de
constater que l'effet d’une variation de ce paramétre reste trés modéré, puisqu’un
multiplicateur limite des charges utiles pratiquement constant a pu étre obtenu
dans cet intervalle, en admettant la méme valeur de I'effort normal agissant dans
les rotules A, C et B, quel que soit le surbaissement. La courbe obtenue a l'aide
du logiciel RING 2.0, et également représentée sur la figure 8.3, offre néanmoins
la possibilité d’évaluer quel serait I'effort normal a admettre pour corréler les
valeurs de la capacité portante obtenue avec le modele avec celle fournie par le
logiciel. Les résultats obtenus sont représentés dans le tableau 8.1 et sur la figure
8.7.
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Tableau 8.1 : Calibration de l’effort normal nécessaire pour corréler la courbe fournie par
RING 2.0 et celle obtenue avec le modele développé

. Effort normal admis
Surbaissement S [-] Nagriis [KN]
0.10 3388
0.15 1825
0.186 1450
0.25 1088
0.30 1038
0.35 1050
0.40 1075
0.45 1175
0.51 538

——Modéle N = 1250 kN
—=—RING 2.0
77 Modéle N modifié

Multiplicateur limite des charges utiles n [-]
I
(
| |
[ |
| |
[ |
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Figure 8.7 : Evolution du multiplicateur imite des charges utiles en fonction du
surbaissement, avec calibrage de I’effort normal dans les rotules A, C et B

Le calibrage ainsi effectué permet d’obtenir une correspondance quasi parfaite
entre les résultats fournis par le logiciel RING 2.0 et ceux résultant de
I'application du modéle élaboré dans ce travail. Il permet en outre de confirmer
que l'adoption a priori d'une valeur de I'effort normal constante et identique pour
chacune des trois rotules A, C et B, permet d’obtenir une évaluation suffisamment
fiable de la capacité portante d’arcs dont le surbaissement se situe entre 0.17 et
0.45.

Conformément a l'analyse effectuée au paragraphe 8.1, le choix des efforts
intérieurs a admettre dans le cas d’un trés faible surbaissement devrait se porter
sur des valeurs beaucoup plus importantes. Néanmoins, le risque d’une ruine
suivant un mode de rupture non conforme a celui admis par hypothése rend toute
conclusion hasardeuse dans ce cas.

8.5. Caractéristiques du matériau de
remplissage

Les caractéristiques du matériau de remplissage interviennent a plusieurs niveaux
dans I'évaluation de la capacité portante de I'arc. Parmi celles-ci, seuls le poids
volumique du remplissage et la poussée latérale que ce dernier exerce lorsque
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I'arc se déforme seront traitées en détail, en raison de leur influence
prédominante supposée sur la capacité portante de I'arc.

L'angle de diffusion a travers le remplissage ¢ est une caractéristique intrinseéque
au matériau, dont l'influence est de permettre une distribution plus ou moins
étendue des charges ponctuelles appliquées. Induisant un moment de flexion
localement important, ces dernieres sont reconnues comme étant plus
dommageable pour la sécurité de I'arc que ne le sont les charges uniformément
réparties. Une ouverture supplémentaire de cet angle de diffusion & aura donc
pour conséquence une augmentation importante du multiplicateur limite des
charges utiles. Facilement appréhendable intuitivement, cette influence n’est pas
détaillée ici.

Il en est de méme d’'une augmentation de la hauteur de remplissage hz qui, en
permettant une distribution de la charge ponctuelle plus étendue, aura un effet
bénéfique sur la capacité portante de l'arc. Une telle élévation aura cependant
pour conséquence annexe une augmentation du poids total appliqué sur l'arc,
dont l'influence sera similaire a celle d’'un accroissement du poids volumique du
matériau de remplissage, traité ci-dessous.

8.5.1. Poids volumique du matériau de
remplissage

La charge permanente induite par le matériau de remplissage a pour effet
d’introduire un effort de compression important dans I'arc.

Le tracé d'intrados considéré influence la répartition des efforts intérieurs
résultant de l'application de cette charge, la capacité portante de l'arc variant
consécutivement. Dissimulé par la magonnerie et la voie de roulement, le type de
matériau de remplissage n’‘est que rarement connu avec précision. Une étude
parameétrique impliquant donc une variation du poids volumique de ce matériau,
conjointement a une modification du surbaissement, permettra de cerner quelle
est l'influence sur la capacité portante de l'arc d’une imprécision quant a
I’évaluation de ce paramétre.

Il a précédemment été mentionné que, bien qu’évalué empiriquement jusqu’'alors,
la valeur de l'effort normal a admettre dans les rotules A, C et B dépendait
logiqguement de la charge permanente induite par le matériau de remplissage.
Une variation de cette derniére doit donc logiquement se répercuter sur |'effort
normal considéré dans ces trois rotules. En |I'absence d’une étude plus poussée
dans le domaine, il est ici admis que la valeur de cet effort varie
proportionnellement a la charge permanente totale appliquée sur l‘ouverture
active de l'arc, exprimée par le parameétre 7.

Distribuée équitablement sur les deux reins de l'arc, la charge permanente
n‘induit en elle-méme pas de risque structurel, mais contribue a la capacité
portante de la structure en augmentant I'effort normal agissant dans l'arc, et par
conséquent sa résistance en section face a l'interaction d’efforts M — N, nécessaire
pour la reprise des sollicitations induites par les charges utiles.

La figure 8.8 illustre I'évolution du multiplicateur limite des charges utiles en
fonction du poids volumique du matériau de remplissage et du surbaissement de
I'arc. Les courbes représentées révelent que la capacité portante de I'arc diminue
linéairement avec la réduction du poids volumique du matériau de remplissage, le
surbaissement n’ayant qu’une trés faible influence. Un tracé d’intrados se
rapprochant du plein cintre montre une différence de capacité portante entre les
deux extrémes a peine plus prononcée. Cet aspect s’explique probablement par le
fait que la poussée latérale du remplissage a un effet prédominant dans le cas
des arcs a forte valeur de surbaissement, |'effet gravitaire étant comparativement
marginal.
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La variation du poids volumique du matériau de remplissage, dans un domaine
logique, compris entre 16 kN/m?® et 22 kN/m?3, n’implique qu’un changement
relativement faible du multiplicateur limite des charges utiles, équivalent a une
augmentation maximale de 30 % entre les deux situations extrémes.

A l'inverse de la proportion habituellement rencontrée dans les ponts modernes,
la part de charges permanentes dans un ouvrage en magonnerie est,
proportionnellement a celle des charges utiles, beaucoup plus importante. Les
courbes tracées sur la figure 8.8 permettent de constater que dans le cas
présent, la charge permanente induite par le poids du remplissage est suffisante
pour éviter que l'influence des charges utiles ne deviennent prédominante, et ce
quel que soit le poids volumique considéré.

Multiplicateur limite des charges utiles n [-]

5 —+—S=01 -—--S=015 —=-S5=0.186 §$=025
—*%—8=03 -—»%-8=04 S=05
1 -
0 T T T T T 1
16 17 18 19 20 21 22
Poids volumique du matériau de remplissage PP [kN/m?]
Figure 8.8 : Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction du poids

volumique du matériau de remplissage et du surbaissement de I'arc

En vue de valider I'hypothése émise quant a la proportionnalité entre I'effort
normal admis dans les rotules A, C et B et la charge permanente totale 7, le
calcul précédemment présenté a été effectué une nouvelle fois avec le logiciel
RING 2.0 pour deux valeurs de surbaissements (0.186 et 0.4). La figure 8.9
illustre la comparaison entre les résultats fournis par le logiciel et ceux obtenus
grace au modeéle. Le parfait parallélisme obtenu entre les courbes confirme la
validité de I’hypothése émise.
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Multiplicateur limite des charges utiles n [-]

2 —=—Modele / S = 0.186 —4—RING 2.0/ 0.186
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Poids volumique du matériau de remplissage PP [KN/m3]

Figure 8.9 : Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction du poids
volumique du matériau de remplissage et du surbaissement de larc.
Comparaison entre les résultats obtenus avec le modéle et avec le logiciel
RING 2.0.

8.5.2. Poussée latérale exercée par le remplissage

Comme déja mentionné au paraphe 6.4, la poussée latérale exercée par le
matériau de remplissage lorsque l'arc se déforme est un paramétre dont I’'apport
peut étre crucial pour la stabilité de I’élément structurel, mais dont la valeur est
encore mal connue et difficile a évaluer. Le modéle développé dans cette étude
offre la possibilité de mesurer I'influence de cet effort sur la capacité portante de
I'arc.

Dans la mesure ou ce travail n‘a pas la prétention d’entrer dans le domaine de la
mécanique des sols et sachant que les conditions de stabilité de l'arc restent
I'objet central de cette étude, nous ne nous attacherons pas a mesurer |'effet
d’'une variation des caractéristiques intrinseques au matériau de remplissage,
mais uniqguement a cerner |'effet d’'une variation globale de la poussée latérale,
sans se préoccuper de la cause de cette modification. En admettant une cohésion
nulle, I’étude paramétrique réalisée se focalise par conséquent sur la variation du
facteur m,, multipliant la poussée latérale calculée, initialement dans le but de
tenir compte de la courbure de I'écran sur lequel la force s’applique.

L'importance de |'apport positif de la poussée exercée par le remplissage dépend
évidemment de I'ampleur de la surface sur laquelle elle peut s’exercer et est par
conséquent fonction du tracé d’intrados considéré. Le surbaissement est donc un
parameétre variable a adjoindre a la présente étude.

La figure 8.10 présente I’évolution du multiplicateur limite des charges utiles en
fonction du surbaissement de l'arc et du facteur m, dont la valeur a été
successivement modifiée entre 0, correspondant a I'absence de poussée latérale,
et 1, équivalent a une poussée totale du sol sur un écran plan, selon la théorie de
Rankine.
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Multiplicateur limite des charges utiles n [-]

0 0.1 0.2 0.3 0.4 05 06 0.7 0.8 0.9 1

Facteur mp [-]

Figure 8.10 :  Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction du facteur
m, et du surbaissement de l'arc

Les résultats obtenus révelent que, comme présumé, l'influence de la poussée
latérale du remplissage décroit avec la valeur du surbaissement de l'arc, jusqu'a
en devenir insignifiante dans le cas des tracés d’intrados les plus surbaissés.

Il a été admis, dans I'élaboration du modéle précédemment présenté, qu'il était
nécessaire de réduire la poussée latérale considérée au tiers de sa valeur calculée
selon la théorie de Rankine, et ce afin de tenir compte de la forme incurvée de
I’écran formé par I'arc (voir § 6.4). Les résultats de |’étude paramétrique révélent
qgu’ignorer l'effet de la poussée latérale du remplissage induirait une diminution
maximale de la capacité portante de I'arc égale a 50 % par rapport a la valeur
considérée dans le modeéle de base, cette réduction correspondant au cas d’un arc
dont le surbaissement serait égal a 0.45. En dépit de cette forte diminution du
multiplicateur limite des charges utiles, la négligence de l'influence de cette
poussée ne mettrait pas explicitement la sécurité de I'arc en danger.

Les résultats obtenus confirment ainsi que la prise en compte de l'influence de la
poussée exercée par le matériau de remplissage sur la capacité portante de I'arc
reléve d'une importance particuliére dans le cas d’arcs dont le tracé d’intrados se
rapproche de celui du plein cintre.

8.6. Loi constitutive

Les méthodes d’évaluation de la capacité portante des arcs en magonnerie basées
sur le mécanisme a quatre rotules postulent généralement que la résistance en
compression du matériau constitutif de I'arc n’a qu’une influence trés restreinte
sur la capacité portante de ce dernier, a tel point qu’elle a méme souvent été
admise infinie [8.1-8.2]. Le modéle développé dans cette étude offre la possibilité
d’évaluer quantitativement l'influence réelle des caractéristiques mécaniques de
la magonnerie en compression considérées.

Quatre courbes contrainte - déformation, établies sur la base des essais effectués
par Binda et al. [8.3], ont été considérées comme paramétre variable. Elles sont
représentées sur la figure 8.11 et correspondent aux caractéristiques résumées
dans le tableau 8.2.
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Figure 8.11 :  Courbes contrainte — déformation considérées dans I'étude paramétrique

En raison de I'évolution supposée des efforts dans l'arc en fonction du
surbaissement, ce dernier est intégré a I’étude paramétrique en tant que variable
conjointe aux caractéristiques mécaniques de la magonnerie en compression.

Tableau 8.2 : Caractéristiques des courbes contrainte - déformation considérées dans
I"étude paramétrique

Courbe 1 Maconnerie de pierre de taille, grés, mortier de chaux hydraulique
Courbe 2 Maconnerie de pierre de taille, calcaire, mortier de chaux hydraulique
Courbe 3 Magonnerie de blocage, greés, mortier de chaux hydraulique

Courbe 4 Maconnerie de blocage, calcaire, mortier de chaux hydraulique

L'évolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction du
surbaissement de l'arc et des caractéristiques mécaniques de la magonnerie,
représentées ici par la résistance en compression, est illustrée sur la figure 8.12.
Les résultats obtenus confirment globalement la faible dépendance de la capacité
portante de l'arc face a une variation des caractéristiques mécaniques de la
maconnerie. Dans le cas d'un surbaissement supérieur a 0.2, une différence de
capacité portante inférieure a 18 % a été relevée pour une variation de la
résistance en compression considérée entre les deux valeurs extrémes que sont 4
et 36 N/mm?. Face a une amélioration des caractéristiques mécaniques de la
macgonnerie, une augmentation plus importante du multiplicateur limite des
charges utiles a pu cependant étre observée dans le cas des surbaissements les
plus faibles, avec une différence maximale de capacité portante équivalente a
34 %.

En dépit de que ce semble révéler la figure 8.12, le faible nombre de courbes
contrainte — déformation testé ne permet pas de se prononcer quant a la linéarité
de I'évolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction de la
résistance en compression de la macgonnerie (traits interrompus sur la figure
8.12).
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Figure 8.12 :  Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction du
surbaissement de I’arc et des caractéristiques mécaniques de la
maconnerie, représentées par la résistance en compression

Le modéle développé dans cette étude a donc permis de confirmer |'une des
principales hypothéses des méthodes d’évaluation de la capacité portante des
arcs en magonnerie basées sur le mécanisme a quatre rotules. Il est ainsi attesté
que, pour des valeurs de surbaissement usuelles, a savoir comprises entre 0.2 et
0.5, la capacité portante de l'arc ne dépend que de maniere marginale des
caractéristiques mécaniques adoptées pour la magonnerie en compression. Les
résultats obtenus valident en outre la considération d'un comportement de la
maconnerie simplifié, tel, par exemple, qu’exprimé par une loi constitutive
élastique linéaire ou rigide plastique avec stress-block (voir § 5.2.5), I'imprécision
reportée sur la capacité portante de l'arc pouvant étre considérée comme
mineure.

8.7. Conclusions

L'étude paramétrique effectuée et présentée dans ce chapitre a permis de cerner
I'influence sur la capacité portante de I'arc des principaux parameétres intervenant
dans le modéle développé dans ce travail. Leur interdépendance empéche
cependant parfois une interprétation absolue des résultats obtenus.

L'influence d‘une variation du surbaissement de I|'arc sur la valeur du
multiplicateur limite des charges utiles est difficile a appréhender intuitivement.
L'étude menée ici a permis de montrer que la capacité portante de l'arc pouvait
étre considérée comme quasi constante pour des valeurs de surbaissement
comprises entre 0.17 et 0.45. Le cas d’un arc dont le tracé d’intrados serait plus
plat implique une prédominance probable d’'un mode de rupture par snap-through
et une vérification adéquate devrait étre entreprise. A |’exception des tracés
d’intrados en ogive, un surbaissement supérieur a 0.45 peut étre considéré
comme rare, le cas d’arcs apparemment en plein cintre pouvant généralement
étre associé a une valeur de surbaissement plus faible en raison du remplissage
rigides surmontant le plus souvent les naissances.

L'étude paramétrique concernant les principales caractéristiques géométriques de
I'arc peut étre réduite a la considération de l'effet d’'une variation de |'épaisseur
de ce dernier. Celle-ci se révele étre le paramétre le plus influent sur la valeur du
multiplicateur limite des charges utiles.

Il a également été démontré que le choix d’un effort normal sollicitant les rotules
sur la base de considérations empiriques, était justifié pour des valeurs de
surbaissement comprises entre 0.17 et 0.45. La considération de cet effort
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permet ensuite, via le diagramme d’interaction, d’évaluer le moment de flexion
responsable de I'apparition, puis du maintien des rotules A, C et B.

Bien que n’ayant pas de fonction porteuse directe, le matériau de remplissage
influence de maniére non négligeable la valeur du multiplicateur limite des
charges utiles. Il a ainsi pu étre prouvé que la considération de la poussée
latérale exercée par ce matériau lorsque l'arc se déforme permettait un gain de
capacité portante considérable dans le cas d’arcs dont le tracé d'intrados se
rapproche de celui du plein cintre.

En revanche, une variation du poids volumique du matériau de remplissage s’est
révélée n’avoir qu’une influence relativement faible sur la capacité portante de
l'arc.

Enfin, cette étude paramétrique a confirmé la faible dépendance du multiplicateur
limite des charges utiles face a un changement des caractéristiques mécaniques
de la maconnerie en compression, en particulier dans le cas de valeurs de
surbaissement supérieures a 0.1.
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9. Extension du modele aux arcs
endommagés

Consécutivement aux affres du temps, et bien souvent également a un manque
d’entretien, les ponts anciens souffrent fréguemment d’endommagement dont
I'influence sur la capacité portante est particulierement difficile a évaluer. Associé
a une méconnaissance du comportement effectif de ce type de ponts, cette
incertitude conduit souvent a renforcer inutilement, voire inefficacement, des
ouvrages dont la valeur patrimoniale et historique s’en trouve fortement
diminuée.

Dans le cas d'ouvrages en béton armé, la présence d'une armature permet de
répartir les fissures qui naitraient suite a I’'application d’une contrainte de traction
sur la section. L'ouverture de ces derniéres, et par extension la déformation
apparente de la structure, restent ainsi limitées. La quasi absence de résistance
en traction de la macgonnerie de pierre naturelle implique, quant a elle,
I'apparition précoce de fissures trés localisées, dont l'ouverture augmente avec
I'application de la sollicitation et peut fréguemment atteindre une ouverture de
plusieurs millimétres, voire centimetres. Cette propriété présente |'avantage
d’offrir une ductilité importante aux structures hyperstatiques en magonnerie de
pierre naturelle, mais elle implique la présence de fissures d'une ouverture
inhabituelle pour I'ceil de I'ingénieur peu familier de ce type d’ouvrages. Bien que
Iimportance de ces derniéres ne doivent pas étre négligée, la compréhension du
mécanisme responsable de leur apparition est nécessaire afin de mesurer
précisément quelle est leur influence sur la capacité portante de l'arc. Cette
procédure doit permettre d’éviter la mise en ceuvre d’un renforcement inutile et
préjudiciable a la valeur patrimoniale de la structure.

Trois types d’endommagement, fréquemment rencontrés sur les ponts en arc en
maconnerie de pierre naturelle, ont été sélectionnés. Le présent chapitre décrit
les causes conduisant a leur apparition ainsi que leur influence sur le
comportement structurel de I'ouvrage. Leur intégration dans le modéle
précédemment élaboré est ensuite développée, en vue d’obtenir une évaluation
de l'influence des dommages considérés sur la capacité portante d'un pont en
magonnerie. Bien que pris en compte chacun indépendamment dans cette étude,
la survenance conjointe des trois cas d’'endommagement examinés est néanmoins
possible et pourrait étre appréhendée en implémentant simultanément les
modifications apportées au modeéle pour les différentes situations étudiées.

9.1. Cas d’endommagement n°1 - Fissures
longitudinales a l'intrados

9.1.1. Description

Le premier cas d’endommagement considéré a déja été précédemment évoqué et
s’illustre par I'apparition d’une ou deux fissures longitudinales a I'intrados de I'arc.
Ces derniéres surviennent généralement plus ou moins au droit de la face
intérieure des tympans, mais peuvent cependant dévier vers l'intérieur de I'arc,
en fonction du type d’appareillage mis en ceuvre et des faiblesses locales de
I’élément structurel (figure 9.1).

L'apparition de ces fissures résulte essentiellement de la poussée latérale exercée
sur les tympans par le matériau de remplissage chargé par le trafic. La présence
de ce type d’endommagement se détecte aisément lors du relevé de I'état.
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Figure 9.1 : Cas d’endommagement n°1 - Fissures longitudinales a l'intrados

L'influence de cet endommagement sur la capacité portante se révéle par deux
aspects principaux. En premier lieu, la ou les fissures, situées généralement plus
ou moins au droit de la face interne des tympans, séparent ces derniers du reste
de l'arc porteur. L'apport de rigidité, et donc de capacité portante, généré par la
présence des tympans [9.1-9.4] ne peut dés lors plus étre considéré.

La seconde conséquence relative a la capacité portante de I'arc est une réduction
potentielle de la largeur efficace de ce dernier, impliquant |'application d’'une
charge distribuée transversalement plus élevée (figure 9.2). Pour que cet effet ait
une influence, il faut cependant que la largeur réduite, Vs, Soit inférieure a la
largeur nécessaire a la distribution de la charge transversalement en I'absence
d’endommagement, v (voir § 6.5). Or, cet état ne peut se produire que dans le
cas d‘ouvrages trés étroits, ou disposant d’une importante hauteur de
remplissage a la clé.

Selon cette modélisation, il est implicitement considéré que seule la partie
centrale, délimitée par les deux fissures, est porteuse. Dans un cas réel,
toutefois, I'engrainage résultant de l'imbrication de la magonnerie permet une
certaine transmission de la contrainte, tant qu’une ouverture limite de la fissure
n‘est pas atteinte. Associé a la capacité portante propre des parties latérales de
I'arc, ceci implique que la sollicitation considérée pour la partie centrale est plus
importante que celle réellement appliquée est que la vérification ainsi réalisée est
conservatrice.

Suite a l'apparition de ce défaut, la situation de risque la plus probable devient
alors la rupture du tympan, désolidarisé de I'arc par la fissure, consécutivement a
I'action de la poussée du remplissage. Ce cas doit alors impérativement étre
vérifié, le tympan pouvant étre assimilé a un mur de souténement en magonnerie
[9.5].

ey

Vréduit

Figure 9.2 : Réduction de la largeur efficace de l'arc suite a l'apparition des fissures
longitudinales
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9.1.2. Modifications du modeéle

Dans la mesure ou l'effet positif sur la rigidité globale de l'arc induit par la
présence des tympans n‘a pas été considéré dans la version initiale du modeéle
(voir § 6.1), le détachement de ces derniers n‘a par conséquent aucune
implication sur le calcul de la capacité portante.

La réduction de la largeur efficace peut, quant a elle, étre introduite dans le
modéle en considérant la valeur minimale entre celle préconisée dans le modele
initial, Vinta, (v sur la figure 6.10) et celle mesurée entre les fissures visibles a
l'intrados, V.quie (figure 9.2).

Une représentation du tableau Excel correspondant au modéle modifié pour tenir
compte du cas d’endommagement n°2 peut étre consultée en annexe 21.

9.1.3. Conséquences de I'endommagement

Il est possible d'illustrer I'influence de I'endommagement décrit ci-dessus sur la
capacité portante de l'arc par I'application du modéle au cas du
Schwarzwasserbriicke (voir § 7.1). La largeur initiale de cet ouvrage entre les
tympans a été évaluée a 5.15 m, alors que la largeur efficace sans défaut est
égale a 2.07 m (voir annexe 16). Il faudrait par conséquent que la largeur
résiduelle entre les fissures soit inférieure a 2.07 m pour que le dommage ait une
influence sur la capacité portante du pont.

La figure 9.3 illustre I’'évolution de la capacité portante de l'arc en fonction du
pourcentage de réduction de Ila largeur efficace, dans le cas du
Schwarzwasserbriicke. Il peut étre constaté que les premiers signes de
diminution de la capacité portante de I'arc ne surviennent que pour une réduction
égale a 60 % de la largeur réelle du pont entre les tympans. En raison de la
portance propre des parties latérales, ignorée dans cette modélisation, le
conservatisme de cette derniére augmente lorsque la largeur réduite considérée
diminue. Il en résulte que, dans l'exemple étudié ici, une diminution de la
capacité portante de l'arc suite a ce défaut peut étre considérée comme
insignifiante.
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Figure 9.3 : Evolution de la capacité portante en fonction de I'ampleur de
l'endommagement
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La limite a partir de laquelle une diminution de la largeur efficace de I'arc suite a
I'’endommagement influence la capacité portante est évidemment également liée
a la hauteur de remplissage sur la clé. Plus cette derniére est importante, plus
I'’endommagement risque d’influencer la largeur efficace a considérer, et donc la
capacité portante déterminée avec le modéle. Néanmoins, une grande hauteur de
remplissage permet une meilleure diffusion de la charge, ce qui implique une
sollicitation moins ponctuelle et donc moins préjudiciable pour l'arc.

L'influence du cas d’endommagement n°1 sur la capacité portante de |'arc est par
conséquent extrémement faible et peut, dans la grande majorité des cas, étre
considérée comme insignifiante. Le risque d'un déversement du tympan reste
néanmoins a considérer et doit étre vérifié.

9.2. Cas d’endommagement n°2 - Mouvement
des appuis

9.2.1. Description

Les ouvrages du génie civil sont fréquemment soumis aux conséquences d’un
mouvement de leurs appuis. Dans le cas d'un pont en macgonnerie, il peut s’agir
d’un déplacement vertical d(i a un tassement du sol de fondation, mais également
d’un mouvement horizontal consécutif a la poussée exercée soit par |'arc chargé,
soit par le massif de culée. Cette situation tend a soumettre I'arc a un état de
déformation que ce type d’élément structurel n’est pas a méme de supporter. Il
s’ensuit un reldchement des degrés d’hyperstaticité de la structure, jusqu’a
rendre cette derniére isostatique, et donc insensible a un mouvement ultérieur de
ses appuis (figure 9.4). Rappelons que ces considérations sont soumises a
I'hnypothése de linéarité géométrique et que par conséquent, les déplacements
constatés doivent rester suffisamment petits pour que la structure puisse étre
considérée dans sa configuration non déformée.

Dans le cas d’un arc en maconnerie, la quasi absence de résistance en traction du
matériau alliée a la forme de I|'élément structurel impliquent qu’un faible
mouvement des appuis suffit a induire I'apparition de trois rotules [9.6-9.9]. Trop
faible pour étre facilement quantifiable, ce mouvement est cependant
visuellement détectable, par l'apparition des rotules. Dans un cas de symétrie
idéale, deux d’entre elles se forment proches des naissances de I'arc alors que la
troisieme apparait a la clé de volte. Toutefois, en raison de tassements
différentiels et des imperfections propres a la structure, la configuration des
rotules n’est généralement pas exactement celle présentée ci-dessus. Cette
derniére n’est, par ailleurs, pas définitive une fois les rotules formées et une
évolution du chargement ou du déplacement des appuis induit une modification
du positionnement des articulations.

Figure 9.4 : Cas d’endommagement n°2 - Mouvement des appuis, observable sur
maquette et sur un arc réel [9.8]
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Considérons tout d’abord un potentiel déplacement uniquement horizontal des
appuis. Suivant le mouvement relatif de I'un des appuis par rapport a l'autre,
deux configurations sont a distinguer. Ces derniéres sont révélatrices non
seulement de l'allure de I'arc déformé, mais également du sens de rotation des
rotules et donc de celui du moment de flexion responsable de leur apparition.
Dans le premier cas, correspondant globalement a un éloignement des appuis I'un
par rapport a l'autre, les deux rotules extrémes se forment a l'intrados, tandis
que l'articulation centrale apparait a I’'extrados de l'arc (figure 9.5 (a)). Dans le
second cas, reflétant un mouvement global de rapprochement relatif des appuis,
les deux rotules extrémes se forment a I'extrados et Iarticulation centrale a
Iintrados (figure 9.5 (b)). Sachant que pour des questions de compatibilité
cinématique, les rotules apparaissent toujours alternativement a l'intrados et a
I'extrados le long de l'arc, les deux configurations précitées sont les seules
possibles, en matiére de sens de rotation dans les rotules et ce, que le
mouvement des appuis soit vertical, horizontal ou, comme c'est plus
généralement le cas, mixte. Rappelons que ces considérations ne sont valables
que sous réverse de I'hypothése de linéarité géométrique et que par conséquent,
les déplacements constatés doivent rester faibles. Il est en outre postulé que ces
derniers se produisent exclusivement dans le plan de l'arc. Des cas de
déplacement d’‘appuis impliquant un mouvement différentiel sur la largeur de I'arc
peuvent en effet faire naitre des dommages, et en particulier des fissures
diagonales, dont l'effet sur la capacité portante de la structure sort du cadre de
cette étude.

Figure 9.5 : Cas d’endommagement n°2 - a) Ecartement des appuis,
b) Rapprochement des appuis

Résultant de I‘application de la poussée latérale induite par l'arc lors du
décintrement, conjuguée a une rigidité ou une résistance insuffisante des culées,
le cas d’un écartement des appuis est de loin le plus fréquemment rencontré.
L'arc isostatique ainsi créé est par conséquent considéré par certains, dont
notamment le professeur Heyman, comme |'état naturel de tout arc, a prendre en
compte comme systéme statique de base dans l'analyse structurelle [9.10 ;
9.11]. Nous admettons cependant ici que ce type d’endommagement n’est de loin
pas aussi fréquent dans le cas d’arcs de ponts que dans celui de batiments, dont
les appuis sont généralement nettement plus élancés (voir § 6.1). Par ailleurs, la
présence des rotules associées a cette situation est détectable lors de l'inspection,
d’une part par I'ouverture de la ou des fissures apparaissant a l'intrados et d’autre
part, par I'inévitable déformation de I'arc induite par la formation des articulations
(voir chapitre 10). Nous considérons par conséquent qu’il n‘est pas justifié
d’admettre un systéme statique tri-articulé, a moins que ce dernier n’ait été
constaté lors du relevé de I'état de l'ouvrage.

Comme précédemment mentionné, la survenance d'un déplacement des appuis
implique la transformation de I'arc en une structure isostatique insensible a un
mouvement ultérieur des appuis. Cette constatation implique que le dommage
considéré ne peut, en lui-méme, en aucun cas conduire la structure a la ruine,
tout au moins tant que [|'hypothése de Ilinéarité géométrique (petits
déplacements) reste valable.

Toutefois, bien que l'application d'une charge extérieure soit par conséquent
nécessaire pour mener I'arc endommagé a la rupture, la réserve de portance dont
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dispose ce dernier est inévitablement altérée par le relachement des trois degrés
d’hyperstaticité correspondant a la formation des trois rotules. La prise en compte
de ce dommage pour l|'évaluation de la capacité portante de l'arc est donc
primordiale.

9.2.2. Modifications du modeéle

Deux situations sont a distinguer, selon que l'on considére un écartement ou
rapprochement des appuis (figure 9.5), le cas d'un tassement n’influencant pas le
sens de rotation des articulations, mais uniquement leur position, dont la
configuration critique sera déterminée par itération, comme c’est le cas dans le
modele initial.

Rappelons qu’en dépit de la considération évidente d’'un déplacement des appuis,
I'hnypothése de linéarité géométrique (petits déplacements) reste affirmée et que
si cette derniére se trouvait invalidée, une étude adéquate, soit considérant les
grands déplacements, devrait alors étre menée. Le domaine de validité de cette
hypothése, ou en d’autres termes, |’écartement limite pour lequel cette derniére
peut étre acceptée, dépend d’'un grand nombre de paramétres, parmi lesquels,
I’épaisseur de l'arc, le surbaissement ou encore la hauteur de remplissage. Son
évaluation numérique réclamerait par conséquent une étude détaillée. Il est
cependant postulé ici que I'occurrence d’un déplacement des appuis suffisant pour
mettre en péril la stabilité de I'arc, invalidant ainsi I’'hnypothése des petits
déplacements, peut étre détectée lors du relevé de I'état. Dans la majorité des
cas toutefois, le déplacement constaté, bien que responsable de |'apparition de
trois rotules, ne sera pas suffisant pour impliquer en lui-méme le déséquilibre de
la structure.

La prise en compte de ce type de dommage dans le modéle précédemment établi
nécessite la superposition de deux états de sollicitations. Une premiéere étape
consiste a examiner |'arc sous poids propre uniquement (figure 9.6). En raison du
déplacement des appuis, trois rotules sont déja créées, préalablement a
I'application des charges utiles, et il est alors possible d’évaluer les efforts en D
résultants. Il est admis ici que la poussée n’agit qu’en présence de la charge de
trafic et n'est par conséquent pas prise en compte dans le calcul a ce stade.

La seconde étape consiste a évaluer I'état de contrainte sous l'effet de la charge
utile uniquement (figure 9.7). La structure est alors isostatique en raison des trois
rotules déja formées, mais aucun moment extérieur ne leur est appliqué. Il est
alors possible de calculer I'état de contrainte en D, résultant uniquement de
I'application des charges utiles.

En vertu du principe de superposition, I’état de sollicitation total en D peut
ensuite étre obtenu en sommant (avec leur signe) les sollicitations obtenues dans
les deux cas. Selon le méme principe que pour le modéle initial, le multiplicateur
limite des charges utiles responsable de I'apparition de la quatriéme rotule en D
peut ensuite étre déterminé.

L'application du principe de superposition ne peut étre considérée que sous
réserve des hypothéses de linéarité géométrique et matérielle. Alors que la
premiére est acceptée comme hypothése générale a l'application du modéle, la
seconde n’est pas vérifiée car, comme |'ont montré les analyses au micro- et
méso-niveaux, la considération d'un comportement non-linéaire pour Ila
maconnerie est nécessaire. Toutefois, dans la mesure ou aucune déformation
n’'est déduite du calcul, il est admis que ce principe peut néanmoins étre appliqué.

Cette procédure permet de tenir compte du fait que la charge utile n‘est pas
responsable de la formation des trois premiéres rotules et que la structure est
initialement affaiblie, sous la forme d’un relachement de ses trois degrés
d’hyperstaticité, et ce avant I'application de toute charge extérieure.

160



Chapitre 9 : Extension du modéle aux arcs endommagés

9.2.2.1. Ecartement des appuis

La figure 9.6 présente |'état de sollicitation a considérer dans la premiére phase
du calcul, dans le cas d’un écartement relatif des appuis. Les seules sollicitations
appliquées sont les charges permanentes et les moments exercés sur les trois
rotules déja formées.

Bien que sous cet état de sollicitation, les rotules se trouvent, comme
précédemment mentionné, plus ou moins a la clé de vo(ite et aux naissances, leur
position est admise correspondant a celle intervenant sous charges utiles. Les
systémes statiques identiques considérés dans les deux phases permettront alors
ultérieurement la superposition des deux états de sollicitation.

v \ 4 Y v v vy C|-|

d;

Figure 9.6 : Premier état de sollicitation, sous charges permanentes uniquement, dans
le cas d’un écartement des appuis

Suite a l'application des charges utiles dans la seconde phase du calcul, la rotule
déja formée, et se situant initialement aux environs de la clé de volte, va se
déplacer pour se trouver sous le chargement le plus ponctuel (figure 9.7). La
compatibilité cinématique implique, par conséquent, que I’établissement du
mécanisme de ruine nécessite un changement du sens de rotation de la rotule B.
Se pose alors la question de la valeur du moment de flexion a admettre dans
cette rotule aprés inversion du sens de rotation de cette derniere. Il semble
raisonnable de considérer qu’en raison de l’'endommagement provoqué par
I’écrasement partiel de la section en compression, un moment Mz, réduit doit étre
pris en compte dans cette rotule.
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nQ

Figure 9.7 : Second état de sollicitation, sous charges utiles, dans le cas d’un
écartement des appuis

Le développement détaillé des relations permettant d’arriver a I'expression du
multiplicateur limite des charges utiles pour un écartement des appuis peut étre
consulté en annexe 22, tandis qu'une représentation du tableau Excel
correspondant figure en annexe 23.
1 2 1/2 2
n= -3Gdp“v -12G;oH; -8-37“ - GroH; —6Ef°V + (9.1)
2(6GT20(+ 4.31/2 ~G-|—20() [ T T T T T T

+(9G°d?p*v? + 36GdB*V2E; + 144G aHEB2V + 96GroH 3Y2E B2V + 36E,°B*v? +
- 144G *oF P2V - 96G,203Y2F B2v)!/ 2]

9.2.2.2. Rapprochement des appuis

La figure 9.8 présente |'état de sollicitation a considérer dans la premiére phase
du calcul, dans le cas d’un rapprochement des appuis.
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d,

y Y Y A\ 4 Y

Figure 9.8 : Premier état de sollicitation, sous charges permanentes, dans le cas d’un
rapprochement des appuis

L'application des charges utiles limites va transformer I'arc tri-articulé préexistant
en un mécanisme a quatre rotules, et ce en minimisant I'énergie nécessaire.
Cette constatation implique que le sens de rotation de chaque rotule doit, dans la
mesure du possible, rester le méme que dans la configuration sous charges
permanentes. Il est dés lors admis que la rotule située initialement aux abords de
la clé se déplace vers le point C, tandis que les charges utiles sont appliquées au
droit de la rotule D, cette fois. Cette configuration n‘implique, par conséquent,
une inversion du moment que dans la rotule B (figure 9.9).

Le sens de déformation de I'arc étant alors inversé, il est nécessaire de considérer
la poussée horizontale due au remplissage comme agissant, cette fois, entre les
rotules A et C, tandis que la condition de limitation de la diffusion de la charge
ponctuelle est fonction de la distance b (voir § 6.5).

Lep (9.2)
2

y nQ

Figure 9.9 : Second état de sollicitation, sous charges utiles dans le cas d’un
rapprochement des appuis
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Un raisonnement sur I'équilibre de la structure isostatique, semblable a celui
précédemment présenté, permet alors d’évaluer le multiplicateur limite des
charges utiles dans le cas d’un rapprochement des appuis. Les développements
concernés peuvent étre consultés en annexe 22, tandis que le tableau Excel
relatif figure en annexe 25.

n= 5 1
2(6G’o+ 4 -3 .G,

o [— 3G;dp?v —12GraH; — 8- 3Y2 . GraH; — 6E;B%v + (9.3)
o

+(9G;°d?B*v? + 36GdB*V2E; + 144G aH.E B2V + 96GroH 3Y2E B2V + 36E,°B*v? +

~ 144G oF P2V - 96G;* a3 2F p2v)L/ 2]

9.2.3. Conséquences de 'endommagement

Les conséquences de I'endommagement n°2 sur la capacité portante peuvent étre
illustrées par I'application du modele modifié présenté ci-dessus au
Schwarzwasserbriicke (voir § 7.1). En admettant que cet ouvrage présente trois
rotules visibles suite a un écartement ou a un rapprochement de ses appuis, le
multiplicateur limite des charges utiles a pu étre calculé. Les résultats obtenus
pour chacune de ces deux situations sont résumés dans le tableau 9.1. Le
moment initialement admis dans la rotule B est le correspondant, selon le
diagramme d’interaction, de l'effort normal fixé, égal a 1250 kN (voir § 6.6).
Suite a la superposition des deux états de sollicitation considérés, un moment de
signe inverse, et d'une valeur égale a 50% du moment considéré dans la
premiére phase du calcul, a été admis.

Tableau 9.1 : Multiplicateurs des charges utiles obtenus pour le Schwarzwasserbriicke,
dans le cas d’un écartement ou d’un rapprochement des appuis

Multiplicateur
. Pourcentage
limite des charges [%]
utiles [-] °
Sans endommagement 3.85 100
Ecartement des appuis 3.02 79
Rapprochement des appuis 3.56 93

Si un rapprochement relatif des appuis du Schwarzwasserbriicke devait survenir,
une diminution de sa capacité portante équivalente a 7 % pourrait étre attendue,
alors que dans le cas d’un écartement relatif des appuis, cette derniére atteindrait
21%.

Ainsi, suivant le sens du déplacement relatif des appuis considéré, l'influence de
I'’endommagement n°2 peut étre plus ou moins importante. Remarquons
cependant qu‘un écartement des appuis, soit le cas le plus fréquemment
rencontré, implique une diminution de la capacité portante nettement plus
marquée que le mouvement relatif inverse.

9.3. Cas d’endommagement n°3 - Matériau
localement manquant

9.3.1. Description

L'un des dommages communément rencontrés sur les ponts en arc historiques
implique une détérioration locale de la maconnerie, sous la forme de blocs
partiellement éclatés et dont une portion manque. Il en résulte une diminution
locale de la section porteuse de l'arc.
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L'influence directe d'une telle réduction est d’introduire une section affaiblie dans
I'arc, qui devient alors une localisation préférentielle pour l'apparition d’une
rotule. Le moment de flexion responsable de sa formation est par ailleurs
logiqguement réduit. Le niveau d’endommagement peut par conséquent étre
évalué lors du relevé de I'état de l'ouvrage, sous la forme d’une estimation de
I’épaisseur résiduelle de l'arc a I’endroit de I'endommagement. Il va sans dire
gu’une diminution simultanée de la section en différentes localisations peut étre
envisagée.

9.3.2. Modifications du modéle

Suivant la position de I'endommagement, une hypothése sur la rotule concernée
(A, C, D ou B) doit étre émise. Dans les zones de l'arc ou cette supposition serait
sujette a une trop forte incertitude, deux scénarios peuvent étre élaborés et le
calcul effectué pour chacun d’eux. Celui fournissant la valeur du multiplicateur
limite des charges utiles le plus faible devra alors étre considéré comme celui a
adopter.

Dans le cas oU l'endommagement concernerait les rotules A, B ou C, les
modifications du modéle, se limitent & retirer la coordonnée horizontale de
positionnement correspondante (x, Xz ou xc) des variables d'itération. La position
de l'articulation est ainsi admise fixe car déterminée par la localisation de
I'’endommagement. Il reste alors a choisir la valeur réduite du moment de flexion
appliqué a la rotule concernée.

Si I'endommagement observé est supposé provoquer |'apparition de la rotule D,
son influence doit étre prise en compte d’une part au moyen du retrait de la
coordonnée horizontale de positionnement x, des variables d‘itération et d’autre
part, par une réduction de I'épaisseur de l'arc d.

Une représentation du modéle modifié sous la forme d’un tableau Excel peut étre
consultée a I'annexe 26.

9.3.3. Conséquences de I'endommagement

Les conséquences d'un manque local de matériaux sur la capacité portante d’un
pont en arc peuvent étre évaluées par l|'application du modeéle modifié au
Schwarzwasserbriicke.

L'effet de I'endommagement sur la capacité portante de I'arc dépend évidemment
de la localisation de I'affaiblissement. La figure 9.10 illustre I’évolution du
multiplicateur limite des charges utiles dans le cas d’'un manque de matériau
entrainant une diminution locale de |I’épaisseur de I'arc de 50%, en fonction de la
position de cette derniére le long de l'arc. Les intersections entre les différentes
portions de courbe marquent les points de transition a partir desquels
I'endommagement est rattaché a I'apparition de la rotule adjacente.
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11 | I |

Multiplicateur limite des charges utiles n [-]

| Position [m]|
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Figure 9.10 . Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction de la
position de I'endommagement le long de I'arc

La position de I'endommagement pour laquelle l'influence de ce dernier sur la
capacité portante est la plus marquée se situe a 11.2 m de la naissance gauche
de l'arc et correspond a la rotule D. Une valeur du multiplicateur limite des
charges utiles égale a 2.96 a été obtenue dans le cas ou le Schwarzwasserbriicke
présenterait un endommagement induisant une diminution de 50% de I’épaisseur
de l'arc en cette localisation. Cette valeur représente une diminution de 23% par
rapport au cas sans défaut.

Un endommagement situé a 3.8 m de la naissance gauche et correspondant par
conséquent a la rotule C, aurait des conséquences presque identiques en termes
de capacité portante. Partout ailleurs, l'influence d’une telle diminution de
I’épaisseur de l'arc serait moindre.

La ligne orange tracée sur la figure 9.10 représente la valeur du multiplicateur
limite des charges utiles pour l'arc du Schwarzwasserbriicke, considéré sans
défaut (voir § 7.1). Une anomalie du modéle apparaissant sous la forme d’une
capacité portante plus élevée dans le cas d’un arc endommagé que dans celui cas
sans défaut, peut étre constatée pour certaines localisations de la rotule. Cette
irrégularité s’explique par le fait que le positionnement de la rotule, déterminé par
la localisation de I'endommagement, peut induire une configuration globale des
rotules plus favorable que celle déduite du cas sans dommage, et ce en dépit de
la considération d’'un amincissement donné. Le calcul de I'arc non endommagé
doit, par conséquent, étre également effectué pour s’assurer que l'effet du
dommage considéré n’est pas insignifiant. La figure 9.10 permet néanmoins de se
rendre compte que ce cas est rare.

La figure 9.11 illustre I’évolution du multiplicateur limite des charges utiles en
fonction de I'ampleur de la réduction de |'épaisseur de l'arc, en admettant que
cette derniére se situe dans la section critique précédemment déterminée.

L'analyse de l'influence de ce paramétre via le modele modifié précédemment
décrit nécessite néanmoins quelques précautions. En premier lieu, il est
nécessaire de tenir compte du fait qu’une réduction importante de la section
implique une forte augmentation de la contrainte normale de compression qui la
sollicite. Au-dela d’un certain seuil, cette derniére est alors suffisante pour
maintenir la section résiduelle entierement comprimée et donc d’éviter toute
fissuration due a la flexion. Une analyse dans le domaine non fissuré est alors
nécessaire. Le critére de passage d'un domaine a l'‘autre a précédemment été
défini au chapitre 5 (Point 2, figure 5.12, équation 5.20) :
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_ _ 1/3
14p2-1+3

N=nG+H=N = Niin non fissure = Td B (9.4)

max fissuré
o

Ainsi, dans les cas ou l'effort normal déterminé est supérieur a la valeur établie
via l'équation (9.4), le calcul doit étre effectué sur la base de la courbe
d’interaction établie pour une section non fissurée (équation 5.16) :

=11, AoN+dvp’
M= 3 d——— (5.16)

La valeur du multiplicateur des charges utiles peut alors en étre déduite.

1/2 221/2,,p2
n__l.Z4Foc+4d3 oH+d*3"“vp (9.5)

T4 o(6E + 3/2dG)

Un second aspect est a prendre en compte dans le cas ol une section non
fissurée doit étre considérée. Il faut effectivement prendre en compte le fait que
la section n’est capable de supporter qu’un effort normal limité, pour lequel une
rupture de la section en compression survient, et dont la valeur a également été
établie au chapitre 5 (Point 1 figure 5.12, équation 5.18) :
2
N =nG +H < N, __dvB® (9.6)
4o
Il en résulte un critére restrictif supplémentaire a appliquer sur le multiplicateur
limite des charges utiles.

(9.7)
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Multiplicateur limite des charges utiles n [-]
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Réduction de I'épaisseur de I'arc [%]

Figure 9.11 : Evolution du multiplicateur limite des charges utiles en fonction de
I'ampleur de 'endommagement

La figure 9.11 permet de constater que, dans une premiére phase se prolongeant
jusqu’a une réduction égale a 91 % de la section et pour laquelle le multiplicateur
limite des charges utiles est égal a 2.35, la valeur de ce dernier diminue
pratiquement linéairement avec [|'épaisseur de I'arc. Ainsi, une réduction
conséquente de |'épaisseur de l'arc, par exemple équivalente a 50 %, permet
néanmoins le maintien d’'un multiplicateur limite des charges utiles élevé, en
I'occurrence égal a 2.96.
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La courbe de la figure 9.11 présente une seconde phase, sous la forme une
brusque chute de la capacité portante, jusqu’a l'atteinte d’une valeur nulle,
lorsque la réduction de I'épaisseur de I'arc atteint 98 %. Cette diminution brutale
de la résistance s’explique par le changement de mode de ruine mentionné ci-
dessus, correspondant a l'atteinte de I'effort normal maximal que la section peut
supporter et par conséquent a une rupture en compression de cette derniére
(équation (9.6)).

Il peut ainsi étre constaté qu’une diminution locale de I’épaisseur de |'arc due a
un manque de matériau n‘a qu’une influence limitée sur la capacité portante de
I'arc tant que l'ampleur de I'endommagement reste assez faible pour que la
section se rompe sous l'effet de l'interaction moment de flexion - effort normal.
Dans les cas ou la section serait suffisamment diminuée pour que |'effort normal
appliqué parvienne a maintenir la section entierement comprimée, le risque d’une
chute de la capacité portante, consécutive a une rupture en compression pure,
devient significatif.

Le dernier cas intéressant a évaluer implique un endommagement simultané de
I'arc en deux positions. L'exemple du Schwarzwasserbriicke a donc été traité en
admettant d’une part une diminution de I’épaisseur égale a 50 %, fixée au niveau
de la section critique précédemment déterminée (rotule D), et d'autre part une
seconde réduction de la section, également équivalente a 50%, et dont la position
a été considérée comme variable le long de I'ouverture.

71 \

——

Multiplicateur limite des charges utiles n [-]
L]

6-

I | Ouverture [m] |
0 i' T T T L T T T T
{l}/ 2 4 6 8 |/1U 12 |/ 14 16

|

| -1 A
7 Rotule A/l Rotule C Rotule B

Figure 9.12 : Evolution du multiplicateur Ilimite des charges utiles pour un
endommagement simultané en deux sections

La figure 9.12 illustre I’évolution du multiplicateur des charges utiles en fonction
de la position du second endommagement considéré. Il peut étre immédiatement
constaté que lorsque la position de deux affaiblissements est fortement
rapprochée, le multiplicateur limite des charges utiles obtenu est trés élevé, et ce
en raison de la configuration des rotules, trés éloignée de celle dite critique, que
I'on obtiendrait si toutes les articulations étaient libres de se produire le long de
I'arc. A nouveau, dans cette situation, un calcul effectué sur l'arc considéré
comme non endommagé devrait étre réalisé afin de lever tout doute concernant
ce type d'anomalie.

Le cas le plus défavorable est obtenu lorsque le second affaiblissement est placé a
une distance égale a 4.6 m de la naissance gauche de I'arc. Cette configuration
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induit un multiplicateur limite des charges utiles égal a 2.23, ce qui représente
une capacité portante réduite de 42 % par rapport au cas non endommagé.

Ainsi, grace a la redistribution des efforts, les conséquences d‘un
endommagement local restent, dans la plupart des cas, acceptables du point de
vue de la sécurité structurale.

9.4. Conclusions

La présence d'une ou deux fissures longitudinales a l'intrados de I'arc d’un pont
en maconnerie résulte du comportement normal d’un tel ouvrage et son influence
sur la capacité portante peut étre considérée comme négligeable dans la majorité
des cas.

Le second cas d’endommagement considéré implique un déplacement des appuis
de l'arc. L'ampleur des conséquences de |'endommagement sur la capacité
portante dépend du mouvement relatif des naissances |'une par rapport a l'autre.
Ce type d’endommagement, qui bien qu’il ne puisse en lui-méme induire la ruine
de la structure, implique une diminution de la capacité portante de ['arc.
L'application du modéle modifié au Schwarzwasserbriicke a cependant montré
que tant que les déplacements considérés restent petits, et que I'hypothése de
linéarité géométrique demeure par conséquent valable, la capacité portante
restait suffisante pour que la sécurité structurale puisse étre garantie.

L'étude du troisieme cas considéré illustre que les conséquences d’un
endommagement local, s’il ne se produit qu’en un seul point, ne deviennent
critiques que si I'ampleur de la diminution de la section porteuse dépasse les
90 %. Il a en outre été constaté qu’une perte de matériau située aux reins de
I'arc, qu’elle se trouve du c6té de la charge appliquée ou a l'opposé, a une
influence sur la capacité portante plus marquée que dans les cas ol
I'’endommagement se situe a la clé de vo(ite ou proche des naissances.

Une perte de section simultanée en deux localisations aurait pour effet une
diminution supplémentaire la capacité portante de l'arc. Il a néanmoins été
démontré par l'application au Schwarzwasserbriicke que, dans ce cas, la réserve
de portance restait suffisante.

Les conclusions rapportées dans ce chapitre illustrent I'importance d’'une étude
détaillée de l'influence de I'endommagement que présentent fréguemment les
anciens ponts en magonnerie. Leur établissement ne se base cependant que sur
I'application du modéle présenté ici, et une validation des résultats obtenu,
notamment via une campagne expérimentale, serait souhaitable. Il en ressort
néanmoins que dans la plupart des cas, bien qu’une perte de capacité portante
soit généralement inévitable, le multiplicateur limite des charges utiles résiduel
calculé reste suffisant, malgré un endommagement qui peut parfois sembler
impressionnant. La mise en place d‘un renforcement dont la réalisation altérerait
irrémédiablement la valeur patrimoniale de ce type d’ouvrage, est bien souvent
sans justification et superflue.
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10. Examen d’un pont en arc en magconnerie

10.1. Principes

La procédure d’examen d’une structure existante est spécifique et différe de celle
d’une structure neuve, dans la mesure ou elle doit impérativement intégrer la
condition réelle de l'ouvrage, en vue de limiter au stricte nécessaire les
interventions a entreprendre. Selon le projet de norme SIA 269 « Bases pour la
maintenance des structures porteuses », |'examen d’une structure existante a
pour but « de vérifier sa sécurité structurale et son aptitude au service du point
de vue de l'utilisation restante prévue, et permettre, si nécessaire, de proposer
des interventions de maintenance » [10.1].

Réalisé selon une procédure par étape, I'examen se focalise successivement sur
chacun des éléments structuraux déterminants et inclut les aspects suivants :

o le relevé de I'état

. I'analyse structurelle et la vérification des états limites de sécurité
structurale et d’aptitude au service

. |’évaluation des résultats et les recommandations concernant d’éventuelles
interventions

Le relevé de l'état est la premiére étape de tout examen d’une structure
existante. Il a pour but l'identification des détériorations et autres déficiences de
la structures et de collecter les différentes informations nécessaires a |'application
de modéles structuraux, tels celui présenté dans cette étude. L’application de ce
dernier permet ensuite de chiffrer la capacité portante de la structure considérée.

Ce chapitre vise a compléter le modéle précédemment présenté par une
description de la procédure d’examen appliquée aux ponts en maconnerie. Il
s‘articule autour de deux approches complémentaires. La premiére comprend
I'appréciation qualitative du risque présenté par la structure, sur la base du relevé
de I'état de cette derniere, alors que la seconde implique d’une part, la
vérification quantitative de la sécurité structurale, via le modéle présenté dans
cette étude, et d’autre part, celle de I|'aptitude au service, sur la base
d’observations menées in situ. L'application simultanée de ces deux approches
conduit a I'évaluation de l'état de la structure, sur la base de concepts tant
qualitatifs que quantitatifs, et améne ainsi l'ingénieur vers une prise de position
objective concernant une recommandation d’intervention.

La procédure d’examen ainsi décrite permet de tenir compte de I'état de la
structure, de son histoire, relativement a ses performances, et des propriétés
réelles des matériaux mis en oceuvre. Cet apport d'informations, disponible grace
au fait que l'utilisation de la structure, en service, est satisfaisante, permet de
réduire les risques et incertitudes.

Dans le cas d'un monument historique, |‘application rigoureuse de cette
procédure d’examen est particulierement importante dans la mesure ou elle offre
la possibilité de prendre en compte les réelles réserves de sécurité dont ces
ouvrages disposent, malgré les dommages que ces derniers peuvent présenter. A
terme, cette procédure permet également de limiter les éventuelles interventions
de renforcement au stricte nécessaire, de maniére a préserver au maximum la
valeur patrimoniale de |I'ouvrage.
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10.2. Relevé de l’état et appréciation du risque

Outre son réle lié au recensement des caractéristiques nécessaires a |'application
de modeles structuraux, le relevé de I'état sert également de base a I'appréciation
du risque présenté par la structure. Ce dernier peut étre défini comme le produit
de la probabilité que la structure présente une sécurité insuffisante par I'ampleur
des conséquences qu’entraineraient sa ruine (équation (10.1)) et constitue le
fondement de I’évaluation qualitative de la structure.

Risque = Probabilité d’'insécurité x Conséquences de la ruine (10.1)

Les paragraphes suivants s’attachent a définir les deux facteurs intervenant dans
cette équation.

10.2.1.1. Probabilité d’insécurité

La probabilité d’insécurité peut étre évaluée sur la base de I'état de I’'élément
structurel, déduit lui-méme du relevé de I'état de la structure. La macgonnerie est
en effet un matériau qui, de par sa faible résistance en traction, présente
fréquemment de grandes fissures, dont |'apparition a pour effet d’apporter une
certaine ductilité a la structure. Ainsi, grace aux propriétés mécaniques de la
maconnerie et en raison du mode de rupture des arcs impliquant une importante
capacité de rotation, il peut étre postulé que la résistance ultime de ce type
d’élément structurel est fortement corrélée avec sa déformation, qui peut étre
exprimée comme |'amplitude de la déviation de l'arc par rapport a sa forme
d’origine. Un corolaire immédiat a cette observation consiste a affirmer que, dés
lors, la déformation de l'arc doit permettre d’évaluer la probabilité que ce dernier
présente une sécurité insuffisante [10.2].

Quantifier I'écartement global d’un arc par rapport a sa configuration d’origine
s’avere néanmoins périlleux, puisque une mesure de déplacement ne peut jamais
étre que locale et par conséquent nullement révélatrice de la déviation
d’ensemble de I'arc. Toutefois, la formation d’une rotule nécessitant I'ouverture
d’'une fissure et, par compatibilité cinématique, I'apparition d’une certaine
déformation, il peut étre postulé que la déviation de l'arc par rapport a sa
configuration d’origine est fonction du nombre de rotules visibles sur I'arc. Bien
gue moins précise qu’une mesure métrique, cette quantification offre un moyen
de qualification du degré d’endommagement présenté par la structure et, par
extension, une maniére d’évaluer la probabilité que cette derniére ne dispose pas
d’une sécurité suffisante (tableau 10.1).

La figure 10.1 illustre la déviation d’un arc par rapport a sa position d’origine,
juste avant sa ruine. L’apparition des rotules y est clairement distinguable et leur
représentation en gros plan permet de constater que I'ouverture la plus visible est
celle correspondant a la rotule C, soit celle apparaissant sous la charge ponctuelle
appliquée. L’articulation D est, quant a elle, répartie sur trois joints, celui qui est
au centre subissant néanmoins la plus grande ouverture. Bien que facilement
perceptible a l'ceil nu, la déformation de l'arc reste limitée et justifie ainsi
I'hnypothése des petits déplacements (linéarité géométrique) considérée dans le
modele présenté dans cette étude.

172



Chapitre 10 : Examen

Tableau 10.1 : Probabilité d’insécurité de I'arc en fonction du degré d’endommagement

Degré Relevée de |'état
d'endom- Forme de l'arc Nombre de Dommages observés Appréciation
magement rotules visibles g de I'état
Perte trés locale de matériaux,
. . fissures longitudinales le long de
. Forme et dimensions - . . Bon,
Faible - . Ooul l'intrados, fissures en général
initiales maintenues , e N acceptable
d'une ouverture inférieure a 10
mm
Déviation visible de Perte fréquente de matériaux,
Moyen I'arc par rapport a sa 2o0u3 fissures d'une ouverture de Détérioré
configuration initiale plusieurs centimetres
Déviation significative
, de l'arc par rapport a . Détérioration étendue, perte Mauvais,
Elevé parrapp 3 ou 4 (partielle) . L P
sa configuration fréquente de matériaux alarmant
initiale

77 e

& ';"‘//%frj

Figure 10.1 : Déformation d’un arc juste avant la ruine et gros plans sur les rotules

Le relevé de I'état doit également permettre de détecter la présence d’éventuels
dommages, qui pourront alors étre intégrés a I'évaluation quantitative de la
sécurité structurale. Trois dommages types, communément rencontrés sur les
arcs de ponts en magonnerie, ont été précédemment recensés et leur effet sur la
capacité portante évalué (voir chapitre 9).

Pour rappel, ils sont respectivement caractérisés par (figure 10.2) :

. une fissuration longitudinale a l'intrados de l'arc, située au droit des
tympans (figure 10.2 (a))
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. I'apparition de trois rotules, suite a la survenance d'un déplacement relatif
des appuis (figure 10.2 (b))
o un manque local de matériaux (figure 10.2 (c))

(a) (b)

Figure 10.2 : Dommages communément rencontrés sur les arcs de ponts en
maconnerie - a) fissuration longitudinale a l'intrados, b) déplacement des
appuis, c) manque local de matériau en différents endroits

Le premier cas d’endommagement cité n’impliquant qu’un effet longitudinal
(figure 10.2 (a) et § 10.1), la déviation de l'arc par rapport a sa configuration
d'origine est en général quasi inexistante. Aucune rotule n’est visible, ce qui
réveéle le bon état et, par conséquent, la faible probabilité d’'un manque de
sécurité de la structure.

Dans le second cas examiné, trois rotules sont déja apparues suite a un
déplacement relatif des appuis. Leur formation s’accompagne d’une inévitable
déviation de l'arc par rapport a sa configuration d’origine (figure 10.2 (b) et
§ 10.2). Suite a la perte de redondance de la structure, la capacité portante de
cette derniére se voit diminuée et la probabilité d'une sécurité insuffisante, par
conséquent, augmentée.

Le troisiéme cas d’endommagement peut s’accompagner, suivant I’étendue de la
perte de matériau, de l'apparition d’'une a trois rotules, la quatrieme pouvant
méme étre en cours de formation (figure 10.2 (c) et § 10.3). La déviation de l'arc
sera par conséquent également fonction du degré d’'endommagement constaté et
la probabilité d’une sécurité insuffisante peut donc étre trés variable.

La survenance conjointe de deux, voire trois, de ces dommages est également a
considérer et la probabilité d’insécurité, a évaluer en fonction du type et de
I’étendue des observations effectuées lors du relevé de |'état.

Le comportement structurel d’'un arc en maconnerie soumis a une charge
ponctuelle placée au quart de son ouverture peut étre exprimé schématiquement
par I'évolution de sa déviation par rapport a sa configuration d’origine en fonction
de la sollicitation appliquée, comme représenté sur la figure 10.3.

Aprés une premiéere phase linéaire élastique, se prolongeant environ jusqu’au
tiers de la charge ultime [10.3], le comportement d’un arc sans défaut présente
une réduction graduelle de sa rigidité en raison de la formation successive des
rotules, jusqu’a atteindre la charge ultime, correspondant a |'apparition de la
quatriéme articulation. Dans ce cas, le bon état de I'élément structurel permet
d’admettre que la probabilité d'une sécurité insuffisante reste faible.

Un arc souffrant du premier cas d’endommagement cité ci-dessus ne présente
pas de déviation initiale par rapport a sa configuration d’origine. Toutefois, une
diminution de sa largeur participante, alliée a la disparition de la rigidité
additionnelle apportée par les tympans, induit une potentielle |égéere réduction de
sa capacité portante. L'absence de déviation notable de l'arc par rapport a sa
configuration initiale implique toutefois que la probabilité d'une sécurité
insuffisante demeure faible.
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Dans le second cas d’endommagement relevé, la présence de trois rotules
implique une déviation notable de l'arc et, par conséquent, une probabilité
d'insécurité plus élevée. Les développements réalisés au chapitre 9 ont
néanmoins montré que le multiplicateur limite des charges utiles restait
relativement élevé, de I'ordre de 75% de sa valeur pour un arc sans défaut.

Dans le cas d’un arc présentant le troisiéme type d’endommagement considéré,
I'ampleur de la déviation de la structure par rapport a sa forme d’origine, et par
conséquent la probabilité d'une sécurité insuffisante qui en découle, dépendent de
I'ampleur du dommage observé. Une situation critique, présentant un
endommagement trés important ayant entrainé l'apparition de trois rotules, la
quatriéme étant en cours de formation, est représenté sur la figure 10.3 par un
trait interrompu. Dans ce cas, la probabilité d’insécurité peut étre considérée
comme élevée.

Charge ponctuelle ‘

arc sans défaut

Pultime | — — — — — - — — _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ : R
cas d'endommagement n°1

P3émeotyle | — — — — — — - — — _ _
Prémerotyle | - — — — - — _ _

5 cas d'endommagement n°2
Prererotule | — — — _ 9

Phissuration | — - ’ .
cas d'endommagement n°3

-

1€r€ rotule — — — — — —
28Meotule| — — — — — — — — —
4e8Meyotylel — — —

v w g Déviation par rapport
c s Y = p ppor
R ° ala forme originale
ERE v
R IS
D
o
—
faible moyenne élevée Probabilité d'insécurité

Figure 10.3 :  Evolution de la réponse structurale et de la probabilité d’insécurité d’un arc
en fonction de I'endommagement

10.2.1.2. Conséquences de la ruine

Le second parameétre impliqué dans l‘appréciation du risque, selon |'équation
(10.1), fait intervenir les conséquences, au sens global du terme, qu’entrainerait
la ruine de I’élément structurel considéré. Ce facteur peut étre exprimé comme le
rapport p entre les colts de défaillance de la structure Cg vy inclus les
conséquences financieres de l'interruption du trafic, et les co(its nécessaires pour
remettre en état la structure aprés sa ruine Cy, [10.4] :

_ G (10.2)

Les conséquences d’une ruine structurelle peuvent ainsi étre reliées a
I'importance de l'axe routier ou ferroviaire auquel l'ouvrage appartient, mais
également a la valeur culturelle et patrimoniale de ce dernier.

Dans le cas ou la défaillance aurait des conséquences induisant un rapport p
supérieur a 10, et qu’elle générerait des colts importants, le niveau d’exigences
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requis pour la sécurité structurale pourra étre déterminé par une analyse de
risque plus étendue, incluant le contexte environnant la structure.

L'appréciation du risque peut ensuite étre représentée sous la forme d’une
matrice, telle que celle illustrée sur la figure 10.5, pour laquelle les colonnes
représentent les différents degrés de probabilité d‘occurrence d’une sécurité
insuffisante, et les lignes, les niveaux de conséquence d’une ruine structurelle.

10.3. Vérification de la sécurité structurale

La vérification de la sécurité structurale se base sur le modeéle élaboré dans les
chapitres précédents. Afin de garantir un niveau de sécurité suffisant, tenant
compte des écarts des valeurs considérées par rapport aux valeurs
représentatives, et des incertitudes liées au modéle, les grandeurs intervenant
dans la vérification doivent étre majorées, respectivement minorées, selon
gu’elles interviennent de maniére défavorable ou favorable dans la vérification.
Les valeurs ainsi obtenues sont dites « d’examen » et sont agrémentées de
Iindice d [10.1].

Les principes modernes de maintenance font en outre intervenir le concept
d’actualisation des informations, dont |‘objectif est de réduire les incertitudes
dans la modélisation des variables, grace a la collecte de données concernant la
structure existante. L'actualisation concerne les actions et effets des actions sur la
structure, le comportement structural, les propriétés des matériaux et les
mécanismes de détérioration [10.5].

La sécurité structurale peut étre exprimée sous la forme d’une fonction d’état
limite G, faisant intervenir la soustraction entre la résistance, Ry et la
sollicitation, S, au niveau des valeurs d’examen. La vérification est considérée
comme satisfaite lorsque cette fonction d’état limite est supérieure ou égale a
zéro.

Gg {R4g-Sq} =20 (10.3)

Lorsque la structure est a I'état limite ultime, la fonction d’état limite est égale a
zéro et s’exprime, d’un point de vue général, de la maniére suivante :

(}d {Gd,act,sup ' Gd,act,inf p N 'Qd,act ' W'Qk,act 7 Xd,act; ad,act} =0 (10.4)

Gy : Fonction d’état limite

Gy, act,sup Valeur d’examen actualisée des actions permanentes dont l'effet
est défavorable

G, act,inf - Valeur d’examen actualisée des actions permanentes dont |'effet
est favorable

N Qdact : Valeur d’examen actualisée de |'action variable prépondérante,
multipliée par le multiplicateur limite des charges utiles

V- Quact - Valeur caractéristique actualisée de |'action variable concomitante,
multipliée par le facteur de réduction y

Xd,act : Valeur d’examen actualisée d’une propriété du matériau

Ad,act : Valeur d’examen actualisée d’'une donnée géométrique

Les valeurs d’examen peuvent étre déterminées sur la base de deux concepts
différents exposés ci-dessous.

Approche déterministe :

L'approche déterministe est celle le plus communément employée pour la
vérification de la sécurité structurale. Elle implique la multiplication de valeurs
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caractéristiques correspondant a un fractile donné de la distribution probabiliste
de la grandeur Y, par un facteur partiel [10.1].

Yd,act = W Yk,act (10.5)
Yd,act * Valeur d’examen actualisée de la grandeur Y
YW Facteur partiel relatif a la grandeur Y
Yy act Valeur caractéristique actualisée de la grandeur Y

Les valeurs caractéristiques et facteurs partiels peuvent généralement étre
déduits des renseignements figurants dans la norme SIA 269 [10.1].

Approche semi-probabiliste :

L'approche semi-probabiliste est applicable lorsque I'on dispose de distributions
probables actualisées des parameétres de base. Dans le cas d‘une distribution
normale, I'approche semi-probabiliste s’exprime sous la forme générale suivante :

Yd,act = Ym,act * (1 + oy * Bo * Vy, act) (10.6)
Yd,act * Valeur d’examen actualisée de la grandeur Y
Ym,act Valeur moyenne actualisée de la grandeur Y
Oly: Facteur de sensibilité relatif a la grandeur Y
Bo : Valeur cible de I'indice de fiabilité
VY, act - Coefficient de variation actualisé relatif a la grandeur Y

Les valeurs cibles de l'indice de fiabilité et les facteurs de sensibilité peuvent étre
déduits des renseignements fournis par la norme SIA 269 [10.1]. Les valeurs du
coefficient de variation actualisé sont, par contre, a déterminer sur la base d‘une
campagne de mesure ou d’une étude de la littérature adéquate.

Selon que l'effet des actions permanentes est favorable ou défavorable pour la
sécurité structurale de I’élément, la valeur de ces derniéres doit étre majorée
(indice sup) ou minorée (indice inf). En raison de la déformation de l'arc, |'effet
des actions permanentes qui le sollicite est simultanément favorable, sur la
portion d’‘arc non sollicitée par la charge utile, et défavorable, sur la partie
sollicitée (figure 10.4). Bien que les effets opposés ne soient pas exactement
symétriques, il peut étre considéré que leur incertitude respective se compense
mutuellement et que, par conséquent, la valeur d’examen des charges
permanentes peut étre considérée comme égale a leur valeur moyenne. Cette
hypothése est, en outre, étayée par I'étude paramétrique concernant l'effet d’'une
variation de la charge permanente sur la capacité portante (voir § 8.5.1), qui a
révélé que ce dernier n’impliquait qu’un faible changement dans la valeur du
multiplicateur limite des charges utiles.

La valeur d’examen actualisée de l'action variable prépondérante correspond,
dans le cas qui nous occupe dans ce travail, a la charge de trafic, multipliée par le
multiplicateur limite des charges utiles obtenu, dans le cas de la considération de
I’état limite ultime. Ce terme correspond donc a l'inconnue du probléme posé.

L’action variable concomitante correspond, dans le cadre du modéle présenté ici,
a la poussée latérale exercée par le remplissage. En observant une approche
déterministe, la valeur d’examen peut, par conséquent, étre obtenue en
considérant cette action comme équivalente a une poussée des terres sur un
écran et a laquelle on adjoint, selon la norme SIA 260 [10.6], un coefficient de
réduction y égal a 0.7. En l'absence de valeur caractéristique, il est en outre
admis de considérer dans la vérification la valeur moyenne de cette action [10.6].
L'établissement de la valeur d’examen selon une approche semi-probabiliste
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parait, dans ce cas, plus problématique en raison de la difficulté d’évaluation du
coefficient de variation.

T T T T T I T
DEFAVORABLE l

RS AAAAY

Figure 10.4 : Répartition favorable et défavorable de la charge permanente sur un arc
déformé

Les caractéristiques du matériau sont introduites, dans le modéle élaboré ici, sous
la forme d’une loi constitutive dont I’équation s’exprime de la maniére suivante
(voir chapitre 4) :

c = oe® + Be (10.7)

L'étude paramétrique ayant démontré la faible influence des caractéristiques du
matériau sur la valeur de la capacité portante (voir § 8.6), il peut étre admis de
considérer les parameétres « et B correspondant a la courbe moyenne comme
également représentatifs de la courbe caractéristique du matériau [10.6].

L'étude paramétrique présentée au chapitre 8 a, en outre, démontré que
I’épaisseur de l'arc était de loin le parameétre le plus influent sur la valeur de la
capacité portante calculée. A l'inverse, il peut étre considéré que l'ouverture ou le
tracé d’intrados n’ont qu’une influence relative (voir § 8.3). La considération de
I'incertitude peut dés lors étre concentrée sur la mesure de |'épaisseur de l'arc.
Généralement dissimulée par le matériau de remplissage, cette derniére devra,
en l'absence de plans fiables, étre déterminée par des investigations non
destructives, telles par exemple qu’'une campagne de mesure au géoradar. La
répétition de cette mesure permettra en outre de déduire les caractéristiques
nécessaires a une approche semi-probabiliste.

La prise en compte des considérations émises ci-dessus permet de résumer la
fonction d’état limite, dans le cas de la vérification de la sécurité structurale d’un
pont en arc en maconnerie de pierre naturelle, a I'équation suivante :

Gy {Gm,act N 'Qd,act Ve Qk,act; Xd,act, 7 ad,act} =0 (10.8)

Une fois déterminées, ces valeurs d’examen peuvent étre introduites dans le
modele élaboré. Le multiplicateur limite des charges utiles déduit du calcul
représente, dés lors, la capacité portante de l'arc, prenant en considération la
marge de sécurité nécessaire.

Une premiere étape consiste en |'application du modéle général (voir chapitre 6).
Dans le cas d’'un arc ne présentant pas de dommage, cette analyse suffit pour
compléter I'approche quantitative de la sécurité. Si le relevé de I'état a montré un
endommagement du type de ceux recensés au chapitre 9, une seconde analyse
impliquant I'utilisation du modele modifié correspondant, selon le chapitre 9, est
nécessaire. Le calcul sur l'arc non endommagé sert alors de situation de
référence, et permet de repérer les cas ol le dommage recensé serait trop faible
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pour induire une diminution de la capacité portante et pour lesquels le modéle
modifié risquerait de fournir une réponse non conservatrice (voir § 9.3.3). Le
multiplicateur limite des charges utiles le plus petit doit alors étre considéré pour
I’évaluation de la capacité portante de la structure.

10.4. Vérification de I'aptitude au service

La vérification de l'aptitude au service des ponts en arc en magonnerie de pierre
naturelle n‘est que rarement abordée. Certaines directives admettent une limite
de service équivalente a 50% de la charge ultime [10.7 ; 10.8]. D’autres se
basent sur des éléments visuellement détectables comme I'apparition de la
premiére rotule ou encore la séparation visible des tympans et de I'arc [10.9]. Le
peu de fondement de ces critéres suggére cependant qu'il est nécessaire de
réexaminer les exigences de base concernant la vérification de |'aptitude au
service des ponts en arc en magonnerie de pierre naturelle.

Au sens de la norme SIA 260 [10.6], les critéres d’aptitude au service visent a
garantir le confort des utilisateurs ainsi que la fonction et I'aspect de la structure.
Divers essais effectués sous charges de service sur des ponts en magonnerie, ont
tous, sans exception, montré la faiblesse des valeurs de déformation
enregistrées, de l'ordre du millimétre, méme dans le cas d'une ouverture
importante [10.11-10.20]. Ces essais confirment ainsi le comportement élastique
linéaire de ces structures, et par conséquent |I'absence de rotules, sous charges
de service [10.10]. Au vu de la forte proportion des charges permanentes par
rapport a la sollicitation variable, il peut, par ailleurs, étre admis qu’une
augmentation des charges utiles n‘entrainera pas une déformation d’un ordre de
grandeur plus élevé que celui énoncé ci-dessus et que, par conséquent, I'aptitude
au service peut étre considérée comme implicitement satisfaite, sans calcul. La
massivité des ouvrages en macgonnerie de pierre naturelle implique, en outre, que
les effets dynamiques enregistrés sont également trés faibles et ne posent, a
notre connaissance, jamais aucun probléeme a ce type de structures, que ce soit
en service ou a |'état limite ultime [10.20].

L'aspect des ponts anciens en magonnerie doit étre examiné du point de vue du
conservateur du patrimoine. Les marques du temps qui ne remettent pas en
question sa sécurité ou sa durabilité ne devraient pas étre corrigées dans la
mesure ol ces derniéres sont, au méme titre que l'ouvrage lui-méme, le témoin
de son histoire, et font donc partie intégrante de sa valeur patrimoniale. Il en
résulte en particulier que les fissures ne présentant pas d'implications
structurelles ou pour la durabilité de lI'ouvrage, ne doivent pas étre obturées,
méme si ces derniéres exhibent une ouverture importante. En outre, un
nettoyage de la structure, visant a enlever la cro(ite noire apparaissant dans les
milieux urbains pollués et les efflorescences survenant suite a la libération de
sels, doivent étre entrepris avec la plus grande précaution, un nettoyage agressif
pouvant gravement altérer la pierre et le mortier.

Il en résulte que la vérification de l'aptitude au service d’'un pont en arc en
maconnerie doit se fonder sur une étude au cas par cas, se basant sur une
évaluation objective du niveau d’utilisation de l'ouvrage, mis en regard de la
préservation de sa valeur patrimoniale. Les informations récoltées lors du relevé
de l'état sont alors d’une importance primordiale et, en cas de doute, la
réalisation d’un essai de charge peut fournir de précieux renseignements [10.20].

10.5. Evaluation et recommandation
d’intervention

Comme mentionné ci-dessus, la procédure d’examen de la structure comprend
deux approches complémentaires. La premiere permet la détermination
quantitative de la capacité portante de la structure, telle qu’elle a été présentée
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au paragraphe 11.3. Cette derniére doit ensuite étre mise en relation avec le
niveau de sécurité exigé.

La sécurité structurale du pont peut alors étre vérifiée, sachant que toutes les
incertitudes susceptibles d’influencer sa capacité portante ont été prises en
compte. En postulant que la charge utile représente l'action prépondérante, le
facteur de charge qui doit lui étre appliqué, selon la norme SIA 269 [10.1], est
égal a 1.5. Ce dernier peut étre assimilé au niveau de sécurité exigible et la
vérification de la sécurité structurale prend deés lors la forme suivante :

N>y, =1.5 (10.9)

La premiere partie de la procédure décrite ci-dessus est ainsi établie, sous la
forme de la détermination quantitative de la sécurité présentée par la structure.

La seconde approche comprend une appréciation qualitative du risque, sur la base
de la matrice de risque précédemment mentionnée. Les différentes zones de cette
derniére, délimitées sur la figure 10.5, définissent des catégories de risque,
auxquelles est rattachée I'ampleur des interventions a prévoir.

® Elevées

e e 5<p<10

g5 Moyennes

§ © 2<p<5

S5 Faibles

O p<2

Faible Moyenne Elevée
Probabilité d'insécurité

Figure 10.5 : Matrice de risque

Les zones blanches représentent un élément structurel dont le risque est jugé
mineur. Dans ce cas, la recommandation d’intervention comprendra I'acceptation
de I'état existant et le maintien d’une surveillance normale, pour autant que les
conditions suivantes soient respectées [10.1] :

o aucune détérioration, ni aucun défaut susceptible de réduire la résistance
de la structure n’a pu étre observé

o la structure a fait preuve d’'un comportement satisfaisant sur une durée de
service suffisamment longue

. des constatations analogues ont été effectuées sur le comportement de
structures comparables

. la sécurité structurale a été vérifiée

Les zones gris clair englobent les structures dont le risque est considéré comme
intermédiaire et pour lesquelles la prise de mesures de sécurité supplémentaires,
selon la norme SIA 269 [10.1], sera probablement nécessaire. Une surveillance
intensifiée (monitoring) ou une restriction d’utilisation sont, en outre,
envisageables.

Les zones gris foncé représentent les structures dont le risque est jugé important
et pour lesquelles la prise de mesures urgentes de sécurité, selon la norme SIA
269 [10.1], est nécessaire. Celles-ci peuvent inclure un monitoring permanent, et
une intervention liée a la construction devra étre mise en ceuvre. Dans un cas
extréme, le risque induit par une structure correspondant aux zones gris foncé
peut induire la mise hors service de cette derniére.
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10.6. Conclusions

Le présent chapitre expose une procédure d’examen adaptée aux ponts en arc en
maconnerie de pierre de taille, basée sur I|'application simultanée de deux
approches complémentaires. La premiére exploite le modéle développé dans cette
étude pour déterminer quantitativement la capacité portante de l'ouvrage. Elle
comprend, en outre, la prise en compte de la marge de sécurité prescrite par les
normes et applicable au principaux paramétres intervenant dans le calcul, par le
biais d’'une méthode déterministe ou semi-probabiliste. La seconde approche se
base sur les résultats du relevé de I'état pour apprécier le risque présenté par la
structure et permettre ainsi, via |’établissement d'une matrice de risque, une
évaluation qualitative de la sécurité. L'application simultanée de ces deux
approches conduit ainsi a un examen objectif de la structure et permet de se
prononcer sur une recommandation d’intervention. Les avantages présentés par
une telle analyse résident dans le fait qu’elle permet de tenir compte de I'état de
I'ouvrage, mais également de son importance, tant sur un plan logistique
qu’historique.

Les déformations et vibrations sollicitant les ponts en arc en magonnerie de pierre
naturelle étant toujours trés faibles, il est reconnu que la vérification de I'aptitude
au service est généralement satisfaite pour ce genre de structures. Par souci de
préservation de la valeur patrimoniale de I'ouvrage, les conséquences de toute
intervention visant a améliorer |'aspect de ce dernier doivent, néanmoins, étre
soigneusement évaluées.

Une procédure d’examen adaptée aux ouvrages historiques, permettant de se
prononcer de maniére objective quant a la sécurité et a une recommandation
d’intervention, est ainsi complétée.
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11. Travaux futurs

Le modeéle développé dans cette étude permet d’évaluer de maniére simple et
transparente la capacité portante des ponts en arcs en macgonnerie. La majorité
des critéres limitatifs du domaine d’application du modéle ont été identifiés.
Néanmoins quelques points demeurent incertains ou imprécis et nécessiteraient
des investigations supplémentaires dans le but de mieux définir certains
parametres ou délimiter plus précisément le domaine de validité du modéle. Ils
ont été recensés et sont détaillés ci-dessous.

11.1. Loi constitutive

Le chapitre 4 a présenté les résultats d’'une modélisation numérique visant a
reproduire le comportement d’échantillons de magonnerie soumis a un effort de
compression simple [11.1]. Dans le cas d'une maconnerie de pierre de taille, la
modélisation numérique s’est révélée n’étre pas capable de reproduire le
comportement de I’échantillon de maniére entiérement satisfaisante et il en a été
déduit que le mode de ruine réel impliquait une rupture locale de la pierre, due a
un défaut de cette derniére (inclusions, microfissuration), ou a une concentration
de contraintes.

La réalisation d’une série d’essais redondants sur ce type de maconnerie
permettrait de confirmer cette hypothése et d'identifier le type de défaut
conduisant a la ruine de [|'échantillon. Les renseignements ainsi obtenus
pourraient alors étre intégrés dans la modélisation numérique et leur influence
sur la résistance de la magonnerie sous un effort de compression simple pourrait
étre reproduite. Une telle étude permettrait en outre de confirmer l'ordre de
grandeur de la résistance en compression que |‘on peut raisonnablement
admettre pour ce type de magonnerie.

Une telle campagne d’essais devrait par ailleurs permettre de mieux cerner
certains parametres dont l'influence est supposée importante, mais est encore
aujourd’hui mal connue, tels que, par exemple, le confinement de I'échantillon,
son age ou encore son élancement relativement a la taille des blocs. Les
éprouvettes testées devraient en outre comporter plusieurs blocs par assises, de
maniére a ne pas influencer le mode de ruine (voir § 4.3.2.4).

Se pose finalement la question de l'influence des effets tridimensionnels, non
considérée dans l'analyse effectuée au chapitre 4. La comparaison des résultats
obtenus avec ceux que fournirait un modeéle tridimensionnel permettrait de
confirmer I'hypothése émise selon laquelle I'endommagement progressif se
produit essentiellement dans le plan de I'échantillon testé.

11.2. Mode de ruine

L'unique mode de ruine considéré dans ce modéle est celui survenant suite a la
formation d’'un mécanisme a quatre rotules. Le snap-through reste néanmoins
une rupture identifiée et probablement critique dans le cas d’arcs trés fortement
surbaissés (voir § 3.5.1). Les conditions d’apparition d'un tel mode de rupture ne
sont cependant que mal connues et les publications proposant un moyen
analytique d’en tenir compte sont rares [11.2 ; 11.3]. Une étude complémentaire
permettant la prise en compte d'un tel mode de rupture est indispensable pour
les cas considérés comme sensibles a ce probléme.

Comme évoqué au chapitre 7, le logiciel RING 2.0 prédit, lors de I'évaluation de la
capacité portante de certains arcs en plein cintre particulierement fins, un mode
de ruine différent de celui admis par hypothése dans le modele développé. Selon
ce programme, la rupture, bien que se produisant toujours suite a la formation
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d’un mécanisme a quatre rotules, implique le développement de la rotule dite D
au droit de la charge ponctuelle, en lieu et place de l'articulation C (voir figure
7.15). Bien que le cas d’arcs fonctionnant réellement en plein cintre puisse étre
considéré comme relativement rare (voir § 2.1.1), les conditions de survenance
de ce type de mode de ruine devraient étre éclaircies afin d’en déduire, le cas
échéant, d’éventuelles limites d’application supplémentaires, relatives au modéle
développé.

11.3. Comportement de la rotule

Une extension de I'analyse au méso-niveau pourrait étre envisagée, sous la forme
d’une étude, par exemple par voie numérique, de la relation moment - courbure,
au fur et a mesure du développement de la rotule. Ce travail permettrait de
confirmer I'hypothése selon laquelle la rotule dispose d’une capacité de rotation
infinie et fournirait ainsi une information complémentaire quand a la capacité de
déformation globale de l'arc.

11.4. Tracé d’intrados

Le modéle présenté ici a été testé sur des arcs présentant un surbaissement
compris entre 0.1 et 0.5, ces derniers étant considérés comme les plus fréquents
dans le cas de ponts anciens en maconnerie. Une extension du modéle a
différents types de tracés d’intrados (figure 11.1) est néanmoins possible, mais
nécessiterait des investigations supplémentaires, en vue de vérifier sa validité
pour ce type de cas.

a) b) c)
Figure 11.1 : Différents types de tracés d’intrados - a) Arc Tudor, b) Arc en ogive, c) Arc
outrepassé

11.5. Efforts admis dans les rotules A, C et B

Comme mentionné précédemment, l'admission d’un effort normal, et par
conséquent du moment de flexion qui lui est associé par le diagramme
d’interaction, consiste en une importante hypothése (voir § 6.6). L'influence de
cette derniére sur la capacité portante a été brievement traitée dans |'étude
paramétrique (voir § 8.4), mais un doute persiste quant aux conditions
d’acceptabilité d'un tel postulat. Des études complémentaires sont, par
conséquent, nécessaires pour définir précisément le domaine d’acceptabilité de
I’'nypothése émise, pour mieux cerner quels paramétres ont une influence
prédominante sur la valeur de I'effort normal a admettre, en particulier en ce qui
concerne les charges permanentes, et finalement pour chiffrer cet effort pour
différents cas types.

L'extension du modéle développé pour la prise en considération du cas
d’endommagement n°2 a, en outre, nécessité I'admission a priori de la valeur du
moment de flexion Mz, sollicitant la rotule B, dans le second état de sollicitation,
soit aprés inversion de son sens de rotation (voir § 9.2.2). Il a été postulé que
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bien que considéré comme faible, 'endommagement consécutif a la formation de
la rotule sous l'effet du premier état de sollicitation impliquait une réduction du
moment a admettre dans ladite rotule. Des investigations complémentaires sont,
par conséquent, nécessaires en vue de justifier, puis de chiffrer précisément,
cette réduction.

11.6. Poussée exercée par le remplissage

La poussée exercée par le remplissage sur l'arc, lorsque ce dernier se déforme,
est reconnue comme étant un point de grande incertitude (voir § 6.4). Des
investigations complémentaires, concernant principalement I’évaluation de
I'ampleur de cette poussée et la mise en évidence des critéres l'influencant, sont
encore nécessaires. Il serait, par exemple, d'un intérét certain de déterminer,
vraisemblablement par voie expérimentale, quel déplacement de l'arc est
nécessaire a la mobilisation de cet effort, quelle est linfluence des effets
d’interaction entre le sol et I'arc et quelle est I'importance réelle de la courbure de
I'arc dans I'évaluation de cette poussée.

11.7. Ponts multi-portées

L'une des principales hypothéses restrictives du modéle présenté dans cette
étude est son application limitée aux ponts a portée unique (voir § 6.1). Son
extension aux ponts multi-portées permettrait d’en généraliser |'utilisation. Dans
le cas d'ouvrages trapus, présentant des arcs épais et des piles peu élancées, le
mode de rupture adopté dans la présente étude reste valable et le modéle
général (voir chapitre 6), voire le modele développé pour le cas
d’endommagement impliquant un déplacement des naissances de l‘arc (voir
§ 9.2), peuvent étre employés pour obtenir une évaluation fiable de la capacité
portante de l'ouvrage multi-portée concerné. Les limites géométriques pour
lesquelles cette procédure est valable reste néanmoins a établir. En ce qui
concerne les ouvrages plus élancés, leur mode de rupture par la formation d’un
mécanisme a multiples rotules implique les portées adjacentes a celle chargée
[11.5-11.7] (figure 11.2) et une étude complémentaire serait nécessaire pour
étendre le modeéle développé a ces ouvrages. Cette extension devra dans un
premier temps délimiter le systéme statique actif dans le mécanisme, ce dernier
impliquant tant les arcs que les piles. Un raisonnement similaire a celui présenté
dans cette étude, basé sur la structure rendue isostatique par |‘apparition
successive des rotules, devrait alors permettre, via un processus itératif, de
déterminer la capacité portante de la structure.

Figure 11.2 : Mécanisme de ruine d’un pont multi-portées, selon le programme RING 2.0
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Chapitre 12 : Conclusions

12. Conclusions

Cette étude avait pour objectif |'établissement d’'un modéle analytique, basé sur
les principes de la théorie de la plasticité et capable de déterminer la capacité
portante d’arcs de ponts en maconnerie de pierre naturelle. Dans le but
d’examiner de maniere précise l'implication des propriétés du matériau et le
comportement de ce dernier lorsque qu’il est intégré dans une telle structure, une
procédure articulée autour de trois niveaux d’étude a été élaborée.

Micro-niveau

L'étude dite au micro-niveau a permis de conclure que la magonnerie est un
matériau dont le comportement mécanique dépend avant tout de |'appareillage,
ce dernier n’influencant pas uniquement les propriétés mécaniques de la
maconnerie, mais également son mode de fonctionnement et, par conséquent,
son mode de rupture.

Une modélisation numérique a ainsi permis de démontrer que dans le cas d’une
macgonnerie cyclopéenne, la réponse du matériau sous une sollicitation de
compression simple est dominée par le comportement du mortier dont
I’écrasement conduit a la ruine compléte de I'échantillon par instabilité, les
caractéristiques mécaniques de la pierre n‘ayant qu’une importance secondaire. A
I'inverse, les propriétés mécaniques de la pierre influencent grandement le
comportement de la maconnerie de pierre de taille et permettent a cette derniére
d’atteindre une valeur de résistance a la compression s’approchant de celle de la
pierre. Il a cependant été constaté que la survenance d’une ruine prématurée,
liée a une rupture locale, réduit généralement la résistance en compression de la
magonnerie de pierre de taille.

Le caractere local de la rupture constaté dans les deux cas étudiés explique la
variabilité observée dans la valeur des caractéristiques mécaniques de la
maconnerie. La reproduction numérique de ces phénomeénes s'est révélée
néanmoins peu aisée et nécessiterait I'incorporation d'‘imperfections locales.

Méso-niveau

L'étude au méso-niveau a, quant a elle, décrit le mécanisme de plastification
locale de l'arc soumis a un effort de flexion composée, sous la forme de
I'apparition d’une rotule. Il a été démontré que cette derniére peut étre modélisée
comme une articulation parfaite, disposant d’'une capacité de rotation illimitée et
présentant un comportement réversible, un déchargement impliquant sa
fermeture. La connaissance de la courbe contrainte - déformation relative a la
maconnerie en tant que matériau a permis d’établir les conditions d’apparition
d’une telle rotule, puis d’exprimer ces derniéres sous la forme d’une courbe
d'interaction moment de flexion - effort normal. Cette derniére représente la
résistance en section et offre, en outre, la possibilité de cerner l'influence des
hypothéses émises quant au comportement du matériau.

Macro-niveau

Se fondant sur les raisonnements précédemment élaborés aux micro- et méso-
niveaux, I’étude au macro-niveau présente le modele permettant d’évaluer la
capacité portante d’'un arc en magonnerie. Basé sur le théoréme cinématique de
la plasticité, ce dernier intégre la ductilité de I'élément structurel et du matériau
le constituant, pour fournir une réponse, sous la forme d’un multiplicateur limite
des charges utiles. Intégrant un processus itératif, le modéle ainsi développé est
capable, d'une part, de donner la valeur minimale de la borne supérieure que
fournit la méthode cinématique et, d’autre part, de représenter le mécanisme de
ruine correspondant a la configuration critique des rotules.
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Une validation, effectuée sur la base de trois applications, a confirmé la fiabilité
du modeéle, une différence inférieure a 10 % ayant été obtenue entre la réponse
fournie par le modéle et celle trouvée soit expérimentalement, soit a I'aide d’un
logiciel reconnu, RING 2.0.

Basé sur |'équilibre et sur une connaissance détaillée du comportement des arcs
en maconnerie, le modeéle offre les avantages d’étre facilement compréhensible et
simple d’application, puisque uniquement basé sur des principes bien connus de
I’équilibre. Il intégre, en outre, tous les paramétres influents pour le calcul de la
capacité portante. Par opposition aux méthodes empiriques ou aux logiciels, il
présente en outre l'intérét d’étre totalement transparent et de se baser sur les
principes de la théorie de la plasticité, ce qui lui permet d’éviter un conservatisme
excessif, en exploitant la forte ductilité présentée par ce type de structures.

A l'inverse de certains programmes informatiques, par éléments finis ou autre, le
modele développé ne souffre pas de probléemes de convergence et ne nécessite
que de faibles ressources informatiques. Il permet, en outre, une économie
considérable en temps, puisqu’une fois le fichier Excel élaboré, |'application a
différents ouvrages ne réclame que lintroduction de quelques paramétres
géométriques et relatifs aux matériaux.

Le modele élaboré ne remet pas en question I'utilité des programmes par
éléments finis, mais se veut étre un outil complémentaire, dont I'application peut
également permettre de confirmer certains résultats, obtenus avec d’autres
méthodes.

Parameétres pertinents

Une étude paramétrique a permis de cerner l'influence des principaux paramétres
intervenant dans le modéle. Leur interdépendance empéche cependant parfois
une interprétation absolue des résultats obtenus. Cette étude a notamment mis
en évidence que, pour des cas usuels, la capacité portante de I'arc ne dépendait
que trés peu du surbaissement. Cette derniére est par contre trés fortement
corrélée a |'épaisseur de l'arc. Il a, en outre, été confirmé que linfluence du
matériau de remplissage n’était pas négligeable pour les arcs profonds et que la
valeur de la capacité portante n’était que trés peu sensible aux caractéristiques
mécaniques de la magonnerie.

Incorporation de I'endommagement

Une extension du modele a trois dommages types, communément rencontrés sur
les arcs en magonnerie, a été effectuée. Elle a révélé que linfluence de la
présence de deux fissures longitudinales situées a lintrados, au droit des
tympans, n’avait qu’un effet négligeable sur la capacité portante de l'arc. Le
second cas d’endommagement considéré implique un déplacement des appuis de
I'arc, provoquant I|‘apparition de trois rotules, rendant ainsi la structure
isostatique, et impliquant, par conséquent, une diminution de sa capacité
portante. Cette réduction reste néanmoins faible, puisqu’elle ne dépasse pas les
25 %, dans l'exemple considéré. Le troisieme cas examiné implique un
endommagement local de I'arc, modélisé sous la forme d’un amincissement de ce
dernier. Son influence sur la capacité portante est fonction de I'ampleur du
dommage, du nombre de sections touchées et de leur localisation.

Globalement, il ressort de cette étude que la présence de dommages est a
évaluer selon leur impact sur la capacité portante. Celui-ci se révélant
fréquemment moins grave que soupgonné, il est alors généralement possible de
prouver, au moyen du modéle développé, que la sécurité structurale est encore
suffisante et que le dommage présenté par la structure ne nécessite pas
d’intervention.
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Procédure d’examen

Finalement, le dernier chapitre de cette thése présente une procédure d’examen
globale pour les ponts en magonnerie de pierre naturelle. Cette derniere s’articule
autour de deux approches simultanées et complémentaires. La premiére
comprend une appréciation quantitative de la sécurité au moyen du modéle
développé et inclut la prise en compte de l'incertitude liée a chaque parameétre
important intervenant dans le calcul. La seconde fait intervenir une appréciation
qualitative du risque, évaluée sur la base du relevé de I'état et de l'importance
logistique et historique de l'ouvrage considéré. La mise en regard de ces deux
approches permet une prise de position objective de l'ingénieur concernant la
sécurité structurale et la recommandation d’intervention.

La procédure d'examen présentée s’appuie donc sur des principes modernes et
adaptés aux ponts historiques. Grace au modéle développé et a l'analyse de
risque, elle permet une évaluation tangible et respectueuse de la valeur culturelle
de l'ouvrage.
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Annexe 1 : Carriéres suisses

Annexe 1 :

Carrieres suisses en activité ou

fermées, état en 1996

Type de pierre

Dénomination commerciale

Dénomination
pétrographique

Lieux d'extraction

e Granite d'Uri Granite de I'Aar Gurtnellen "Guetli"
g Granite Granite d'Uri, Granite du Gothard [Granite de I'Aar Wassen, Goschenen
g Granite du Grimsel Granite de I'Aar Grimselpass ob Handegg
o Granite de Campascio Granite de Brusio Campascio
. Quartzite du Valais Quartzite micacé Embd, Kalpetran
Quartzite - - -
Quartzite Quartzite calcareux St-Léonard
Pierre rouge de Melz Conglomérat Mels
Verrucano p
Rouges de Collonges Conglomérat Collonges
Nagefluh Granite d'Appenzel Poudingue Herisau, Degersheim, Rti
Poudingue Poudingue Goldau
Calcaire siliceux de Mitholz, Calcaire siliceux Blausee, Mitholz
calcaire du Blausee
Calcaire de Ringgerberg Calcaire siliceux Ringgenberg
Gres des Carrieres Calcaire siliceux Monthey
Calcaire siliceux de Goldswil Calcaire siliceux Goldswil
Rouge du Rhéne Calcaire St-Maurice
Calcaire Calcaire spatique Ovronnaz
Calcaires |Calcaire alpin Oberriet-Rheintal, Quinten,
alpins Weesen, Néfels, Mollis,
Brunnen, Seewen, Matt,
Kehrsiten, Hergisweil, Rotzloch,
Blamholz
Calcaire de Saint-Triphon, "Marbre" Saint-Triphon
o de Saint-Triphon
E Calcaire a entroque Arvel, Bex
s Calcaire a entroque Collombey
% Guber, Alpnacher Guber, Grés Gres du Flysch Alpnach, Guber
b Grés Grés du Flysch Plasselb
N Gres Greés du Flysch Matt, Atinghausen,
Greés du .
Flysch Schwarzenburg-Gumigel
Greés Gres du Flysch Massongex, Saint-Gingolphe,

Buchserberg, Sevelen,
Beckenried

Calcaires du
Jura

Calcaire de Lagern

Calcaire micritique

Dielsdorf, Steinmaur,
Regensberg

Pierre de Lagern

Hemmental, Baden

"Marbre" de Soleure, Calcaire de
Soleure

Calcaire micritique

Lommiswil

Roc de la Cernia, Pierre de la
Cernia

Clacaire micritique

Neuchétel, Valangin, La Cernia

Calcaire de Laufon, Calcaire de
Laufen

Calcaire oolitique

Dittingen, Liesberg, Laufen

Calcaire du Laufonnais

Calcaire oalitique

Brislach, Muttenz, Balsthal

Calcaire du Jura

Laufelfingen, Soleure, Bienne,
Reuchenette, Neuveville, La
Chaux-de-Fonds

Calcaire de Liesberg

Calcaire oolitique

Dittingen, Liesberg

Pierre d'Hauterive

Calcaire poreux

Hauterive, Saint-Blaise
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Type de pierre

Dénomination commerciale

Dénomination
pétrographique

Lieux d'extraction

Gres colquillier de Magenwil

Calcaire coquillier

Mé&genwil, Othmarsingen

Gres du Jura

Greés Gres de La Moliere Gres coquillier Murist, Estavayer-le-lac
coquilliers  |Grés coquillier Gres coquillier Seiry
Gres coquillier Gres coquillier Thal, Wirenlos
Gres d'Oberhofen Gres du Jura Oberhofen

Gres de Rorschach

Plattensandstein

Buchen, Staad

Gres de Rorschach, Grés de Root

Staad-Rorschach, Renggloch

Gres de Root

Plattensandstein

Root, Rooterberg

Gres de Rorschach

Plattensandstein

St. Margrethen, Fuchsloch

Molasse de Berne Molasse Ostermundigen
Molasse de Berne Molasse Krauchthal
g Molasse de Berne Molasse Koniz-Gurten
g Molasse de Villarlod, Molasse de Molasse Villarlod
g Fribourg
% Molasse de Massonnens Molasse Massonnens
@ Grés Gres de St. Margrethen Gres granitique St. Margrethen Dorf
molassiques |Gres de St. Margrethen Gres granitique Biriswilen
Gres de St. Margrethen Gres granitique Buchberg, Jona, Schmerikon,
Gres de Teufen Gres granitique Teufen, Lochmli
Gres de Bollingen Gres granitique Eschenbach, Brand
Gres de Bollingen Gres granitique Bollingen, Lehholz
Gres de Buchberg Gres granitique Nuolen, Guntliweid
Greés de Guntliweid Gres granitique Nuolen, Guntliweid
Gres non délité Stockern, Oberburg, Fribourg
Gres riche en calcaire Gres riche en calcaire |Waldstatt, Ebnat, Krummenau,
Gres d'Attalens Gres riche en calcaire |Attalens, Chexbres
Gres de Corbieres Gres riche en calcaire |Echarlens
Granite d'Andeer (Ortho)gneiss Andeer
Granite d'Andeer (Ortho)gneiss Monthey, Martigny
Quartzit Bernhardin, Quartzite du Gneiss clair micacé Hinterrhein, Dirrboden
San Bernardino
Quartzite du Rhin Gneiss clair micacé Hinterrhein, Panzerpiste
Quartzite de Soglio, Beola Argenta, |Gneiss clair micacé Promontogno, Soglio
Silver Quartzite
Granite de Cresciano (Para)gneiss Cresciano
Granite du Val Calanca, Calanca (Para)gneiss Arvigo
Granit
Granite du Val Maggia (Para)gneiss Vergeletto, Riveo, Cervio,
o Linescio
E:’r Granite du Val Maggia (Para)gneiss Ponte-Brolla, Someo
§ . Granite du Val Onsernone (Para)gneiss Hinterstes Vergelettotal
g Gneiss Granite d'lragna, Granite de Lodrino |(Para)gneiss a grain Lodrino, Iragna, Personico
g moyen
> Gneiss de Vals, Valser Quartzit (Para)gneiss, schiste [Vals
micacé
Granite foncé d'lragna Gneiss a grain fin Iragna

Granite foncé de Bodio

Gneiss a grain fin

Personico, Bodio

Granite de Lavorgo

Gneiss granitique

Lavorgo, Chiggiogna

grossier
Granite de Legiuna Gneiss oeillé Malvaglia, Biasca
Granite du Val Verzasca Gneiss Brione
Granite du Tession Gneiss Rodi, Faido, Chiggiogna,
Pollegio, Claro, Osogna
Nuvolato Zalende, Métabasite Gneiss Campascio, Zalende

Gneiss

Gneiss migmatitique

Oberwald, Gletsch
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Type de pierre

Dénomination commerciale

Dénomination
pétrographique

Lieux d'extraction

Serpentinite

Vert de Salvan, Vert des Glaciers,
Gletschergriin

Conglomérat de
Vallorcine (Verrucano)

Route Martigny - Salvan

Serpentinite de la Puschlav

Serpentinite a antigorite
- chlorite

Poschiavo

Métam orphique

Pierre ollaire Serpentinite & talc Disentis Patschadauns
Pierre ollaire Serpentinite a talc Disentis "Mompé-Medel"
Pierre ollaire Serpentinite & talc Oberalppass "Calmut"
Pierre ollaire Serpentinite a talc Ulrichen

Serpentinite, Pierre ollaire Serpentinite & talc Hospental "Chamleten"
Marbre clair de Castione, Castione |Marbre Castione

chiaro

Granite de Castione, Granito nero, |Marbre a silicates, Castione

Marbre Castione scuro gneiss carbonaté,
roche silico-calcaire
Marbre de Cristallina Marbre San Carlo, Peccia
Marbre, Broccatello d'Arzo Bréche calcaire Arzo
Prasinite Vertd'Evoléne Prasinite Evoléne
Phyllite Dalles de Sembrancher Phyllite calcaire Vollége

\:ICarriéres en activité en 1996
:Carriéres fermées en 1996

Sources : [4.32; 4.111;4.112]
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Annexe 2 : Propriétés mécaniques des roches

Annexe 2 :

Propriétés mécaniques

indicatives des roches

Résistance en |Résistance a|Résistance en Energie de Module
Type deroche compression la flexion traction rli:)atlcltriir?n d'élasticité Sources
[N/mm? [N/mm?] [N/mm?] im3 [KN/mm?]
200 15 12 2
Granite 185 20 16 122 54.5 3
185 25 20 54.5 4
200 24.5 19.6 5
Granodiorite 185 20 16 140 54.5 3
9 (Tonalite) 185 25 20 54.5 4
= 200 15 12 2
'g Syénite 190 20 16 85 3
5 190 25 20 85 4
o 235 115 92 2
Diorite 190 20 16 85 3
190 25 20 85 4
235 115 92 2
Gabro 190 20 16 85 3
190 25 20 85 4
. 190 21 16.8 53 3
Rhyolithe 190 26 208 53 4
240 17.5 14 2
Porphyre

quartzifere 190 21 16.8 53 3
190 26 20.8 53 4
Porphyrite 240 17.5 14 2
Andésite 240 17.5 14 2
(Dacite) 165 20.5 164 50 3
165 25.5 204 50 4
Kératop hyre 240 17.5 14 2
325 20 16 2
@ Basalte 208 27.5 22 50 72.5 3
2 208 37.5 30 72.5 4
< |Mélaphyre 325 20 16 2
< 115 10 8 2
> Lave basaltique 62.5 10 8 30 3
62.5 12.5 10 30 4
110 16.5 13.2 5
215 20 16 2
Diabase 208 27.5 22 72.5 3
208 37.5 30 72.5 4
Pyroclastite 25 4 3.2 3
Microgabbro 208 27.5 22 72.5 3
Trachyte 55 10 8 25 3
55 12.5 10 25 4
Tuf volcanique 55 10 8 25 3
55 12.5 10 25 4
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Résistance en |Résistance a|Résistance en Energie de Module
Type deroche compression la flexion traction rutpturle €N | g éasticité Sources
[N/mm? [N/mm?] [N/mm?] rac“f? [kN/mm?]
[Jim?]
. 225 19 152 2
Quartzite 200 37 296 178 625 3,4
Grauwacke 225 19 152 2
Gres 160 16 128 2
guartzitiques 157.5 21 16.8 5
Grés quartzeux 105 9 7.2 2
T 145 18.5 148 90 41 3
Gres siliceux
145 20 16 41 4
Gres calcaire 105 105 8.4 19 3
105 10.5 8.4 4
9 Calcaire . 130 10.5 8.4 2
.% (compacts, bien 125 16.5 13.2 34 48 3,4
2 |consolidés) 130 18 144 5
£ [Dolomie 130 10.5 8.4 2
3 |(compacts) 125 16.5 13.2 48 4
” . 55 6.5 5.2 2
Calcaire (peu 165 5 4 % 14 3,4
consolidés)
57.5 10.5 8.4 5
40 7 5.6 2
Travertin 55 11.5 9.2 25 3
45 11.5 9.2 25 4
Tuf calcaire 5 11.5 9.2 32 25 3
45 11.5 9.2 25 4
Breche 87 7 5.6 335 3,4
Poudingue, 87 7 5.6 335 3,4
conglomérat
Gneiss 220 0 178 2
135 26.5 21.2 45 3,4
Granulite 220 0 2
Amphibolite 225 0 2
195 0 2
Serpentinite 127.5 30 24 75 3
127.5 35.5 284 75 4
ag Schiste vert 127.5 30 24 75 3
o |Schiste
%_ ardoisier 65 52 2
E 130 37.5 30 2
& |Marbre 135 24 19.2 54 675 3
2 135 25 20 825 4
. . 135 24 19.2 675 3
Ophicalcite 135 25 20 2
Migmatite 135 26.5 212 45 3,4
Micaschiste 100 22.5 18 40 3
100 24 19.2 40 4
Phyliite 100 22.5 18 40 3
100 24 19.2 40 4
1 Atkinson B. K. (1987) Fracture Mechanics of Rock , Academic Press, 534 p. [4.113]
2 Schumann W. (2007) Guide des pierres et minéraux, roches, gemmes et météorites , Les Guides
du Naturaliste, Delachaux et Niestlé (eds.), Paris, 383 p. [4.114]
3 Société Suisse des Ingénieurs et des Architectes (1996) Recommandation SIA V 178 Magonnerie
de pierre, 49 p. [4.24] (voir également [4.62])
4 Schweizerische Geotechnische Kommission (2006) Die Mineralischen Rohstoffe der Schweiz,
Zirich, 522 p. [4.111]
5 Deutsches Institut fir Normung (1990) DIN 1053 Teil 1 : Rezeptmauerwerk. Berechnung und
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Classification des roches en

Annexe 3
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fonction de leurs propriétés
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Annexe 4 : Appareillages

Annexe 4 : Appareillages, selon la
Recommandation SIAV 178
(1996) [4.24]

B1

B2







Annexe 4 : Appareillages
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Maconnerie de blocs bruts vue coupe

B& {

Maconnerie de blocs épannelés

o

T L L
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Annexe 5 : Classification des appareillages

Annexe 5 : Classification des appareillages

s Assises Assises
Pas d'assise . ! .
discontinues continues
) < 8% 1 1 (G5)
a
‘B
S 0
=
Q
= 0
'g '; < 13% 1 (G3, G4)
ER
(V=
T 3
) (7]
é ﬁ < 20%
=)
o 8
S5
[}
0.2 < 25%
M =
L
g9
E } "
3
o > 25%
Catégorie 1 Maconnerie de pierre de taille (G4); Maconnerie a assises

irrégulieres continues, en moellons équarris (G3); Maconnerie
a assises régulieéres en moellons équarris (G4)

Maconnerie a assises irrégulieres, en moellons équarris
(appareil écossais) (G2); Magonnerie de blocs épannelés (G6);
Macgonnerie a assises irréguliéres continues, en moellosn bruts
(B3)

Maconnerie cyclopéenne, en moellons épannelés (G1);
Maconnerie a assises irréguliéres, en moellosn bruts (appareil
écossais) (B2)

Maconnerie de blocs bruts (B6); Maconnerie cyclopéenne, en
moellons bruts (B1)
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Annexe 6 : Efforts intérieurs M et N

Annexe 6 : Efforts intérieurs M et N

Les calculs d’intégration ont été effectués a l'aide du logiciel Mathcad 11.0a.

1. Réécriture de la loi constitutive /section non fissurée
vi2
€1 X G
€ T (¢}
= N
o
X <_:i >
B S IR I [
€2 O2

Loi constitutive initiale :
c=o0e’+Pe (A 6.1)
Expression de ¢ en fonction de g;, & et x :

€, +€
g =1 2

A 6.2
> + X ( )

Expression de x en fonction de d, &, e, et y :

x=Y(&—€) (A 6.3)
d
Expression de oen fonctionde a, 3, d, vy, & et & :
g, +e, Yyl(e 8)2 g +e, Y(g,—¢,)
— 1 2 1~ <2 1 2 1~ <2
G—OL( > + r j+[3( > + 5 j (A 6.4)
2. Effort normal / section non fissurée

Intégration de I'expression de osurd :
d2

N= [o(y)vdy=
—d2

N= %Vd (202 +3Be, +20e,¢, + 3Pe, +20£3) (A 6.5)

3. Moment de flexion / section non fissurée

Intégration de o+ y sur d :
dr2

M= Ic(y)yvdy=
-d/2

M= %de(aef —ag; +PBe, —Be,) (A 6.6)
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4. Réécriture de la loi constitutive /section fissurée
v/2

] &1
. 5 \

o N !

© X 4+— _ -

(DL-O

—] — — = — — —_— ————_—

Loi constitutive initiale :
c =oe’ +Pe
Expression de ¢ en fonction de y, ¢, d et d’:
y d
e=¢g|—+1-—
(F+-53)

Expression de oen fonctionde ¢, 3, y, &, d et d’:

5. Effort normal / section fissurée

Intégration de I'expression de osur d’:
d/2

N = Ic (y) vdy =
d/2-d'

N= %vsld‘(Zoz,g1 +3B)

6. Moment de flexion / section fissurée

Intégration de o+ y sur d’:

d/2
[omvbay-
d2-d'

M=

M = %vgld' (20i,d + 3dp — 0e,d'—2Bd")
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Annexe 7 : Diagramme d’interaction M - N

Annexe 7 : Diagramme d’interaction M - N

Les expressions suivantes ont été déterminées a |'aide du logiciel Mathcad 11.0a.
Domaine non fissuré

Expression de N en fonction de ¢; et & (équation (A 6.5)) :
N:%vd (20e? +3Be, + 201,&, + 3Pe, +20e3) (A7.1)
Expression de ¢; en fonction de N et &, :

—13dvB +2dvoe, — 31’2[ dv(-3dvp? + 4dvBae, + 4dvo’es — 160 N)] v

e, =14 dvao » (A7.2)
—13dvB +2dvoe, +3"* [ dv(-3dvB? + 4dvBoe, + 4dvo’el — 160cN)]
4 dvo

Il y a deux solutions. La seconde conduisant a un résultat illogique ou impossible,
on adopte la premiére.

Expression de M en fonction de ¢; et de & (équation (A 6.6)) :

Mzévdz(azf—a£§+ﬁsl—ﬁsz) (A7.3)

Expression de M en fonction de N et de &, :

M= %—( 3dvp? +12dvpBae, +3"*B [— dv(-3dvp? + 4dvBos, + 4dvo’es (A 7.4)

—160N)] Y% +12dvote? + 2-3 20, |- dv(-3dvp? + 4dvBoe, + ddvoe?
—160N)] Y% — 24aN)
Dérivation de I'expression de M par rapport a & :
2
M _ 1 d’v — (- 3p[- dv(-3avp? (A7.5)
o€, — dv(-3dvp? + 4dvBoe, + 4dvo’es —160N)
2
+4dvBoe, + 4dvo’e 160cN)] e 31’2[3 dv +4-3"*Bdvoe,

~60e, |- dv(-3dvp? +4dv[30csz+4dvoc ~160N)|"? +4-3V20%e2dv
-8-3"2aN)

Annulation de la dérivée et expression pour & :

oM _0
832
__1' 2avp - 212 -31/2[dv(4OLN " dVBz)] vz 2”2[dv(4ocN + dVBZ)]lIZ
4 dvo
12 12 24| Y2 1/2 2] 12
-1 2dvB+27°-3 [dv(4ocN +dvB )] +2 [dv(4ocN +dv )]
e =14 dvo (A 7.6)
2 12 nll2 2\| Y2 12 2\ ]1/2
—1 2dvB—2"2-3"2[dv(4aN+dvp®)]"” + 2”2 [dv(4aN + dvp?)]
4 dvo
—1 2dvB+2"%-3"[dv(4aN+ dvp?)]"” — 22 [dv(4aN + dvp?)] "
4 dvo
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Il y a quatre solutions. Les trois dernieres conduisant a des résultats illogiques ou
impossibles, on adopte la premiére.

Expression de M en fonction de N :

-1 40N + dvp?

M=—=3"2(d (A 7.7)
24 o
Expression de N en fonction de M :
2n71/2 2
N = —_131,2 24Mo. + d“37“vp (A7.8)
12 do
Domaine fissuré
Expression de N en fonction de ¢ et d” (équation (A 6.10)) :
N= %vd‘el(Zocal +3p) (A 7.9)
Expression de d’ en fonction de N et &; :
d= GL (A 7.10)
ve, (20e, + 30)
Expression de M en fonction de ¢; et d’ (équation (A 6.11)) :
M= %vd‘ €,(20e,d + 3dP — ae,d—23d") (A7.11)
Expression de M en fonction de N et ¢ :
2.3 2 2 _ _
M _ 1,407 dv +120celdv[3+9d|32vsl 6aNe, — 123N (A 7.12)
2 (20, +3B)“ve,
Dérivation de I'expression de M par rapport a &; :
2.2 2
aM —6N? 20.°e; + 60, + 3B (A7.13)
g, (20, + 3B)ve?
Annulation de la dérivée et expression pour &; :
[__3 + l 31/ZJE
2 2
a—M=0:>31= ¢ (A 7.14)
! =3 _15p2|B
2 2 o

Il y a deux solutions. La seconde conduisant a un résultat illogique ou impossible,
on adopte la premiére.

Expression de M en fonction de N :

1y 3dB%v +3"?B%dv — 2aN -2 -3"?aN

M=
2 B2v(-3+3Y?)

(A 7.15)

Expression de N en fonction de M :

1
~ 2(-60.—-4-3"%q1)

[3dv[3 +(9d*v?B? +144Mvo. + 96 - 3Y*Mvar) 1’2]|3 (A7.16)
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Annexe 8 : Points caractéristiques de la courbe d’interaction M - N

Annexe 8 : Points caractéristiques de la
courbe d’interaction M - N

Les expressions suivantes ont été déterminées a |'aide du logiciel Mathcad 11.0a.
Point 1 : Effort normal maximal

Expression de N en fonction de M dans le cas d’une section non fissurée (équation
(A 7.8))
N1 24Mo+ 3V2d*vp? 3Y2

=— A 8.1
12 d o ( )

Expression de N, lorsque M = 0 :
N=-—"— (A 8.2)

Point 2 : Point délimitant les domaines fissuré et non fissuré :

Expression de N en fonction de g et &, dans le domaine non fissuré (équation
(A 6.5))

N= %Vd (202 + 3Be, + 20e,e, + 3Pe, +20£3) (A 8.3)
Expression de N en fonction de g, admettant &, = 0 :

N = [% oe? +%Beljdv (A 8.4)

Expression de ¢; en fonction de N :

— L[ 3dvB+(9d2v?B? + 48dvan) 2]

g, = 4di’°‘ (A 8.5)
— = [ 3dvp - (9d?v?B? + 48dvoN) 2
4dvo

Expression de M en fonction de & et &, dans le domaine non fissuré (équation
(A 6.6))

M= %de(ocef — g5 +Be, —Be,) (A 8.6)
Expression de M en fonction de ¢, admettant ; = 0 :
M= %vdz(agf +Be,) (A 8.7)

Expression de g; en fonction de M :

1 {— dvp + (d*v?p? + 48vaMm) /2 }

2va, d
e, =
' 1 | —dvpB—(d*vB® + 48voaM) /2 (A8.8)
2va, d

Les expressions de g respectivement en fonction de N et de M ont chacune deux
solutions. La seconde conduisant a un résultat illogique ou impossible, on adopte
la premiere dans les deux cas.
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On égale ces deux expressions et on exprime M en fonction de N :

1, 3vdB? — B (9d*v?B? + 48dvaN) /2 + 24aN

M= A 8.
9 o (A 8.9)
Expression de la courbe d’interaction du domaine non fissuré :
2
M= —Lqu2 40N +dvp™ (A 8.10)
24 o
Intersection entre les deux courbes et résolution pour N :
_ _ 1/2
Nzidvﬁzi (A 8.11)
4 a
Expression de M correspondante :
1 31/2
M= —d*vB*(-2+3"2)=—— (A8.12)
24 o

Point 3 : Moment de flexion de pic et effort normal correspondant
Expression de M en fonction de N, dans le domaine fissuré (équation (A 7.15)) :

EN—3dB2V +3Y2B%dv — 20N - 2-3"2aN

M= A 8.13
2 B2v(-3 +3"?) ( )
Dérivation de I'expression de M par rapport a N :
_ 2 _nli2p2 . Ql/2
8_M:_1.3vd[3 3" Bvd+4oN+4-3"“aN (A 8.14)
oN 2 B2v(-3+3"?)
Annulation de la dérivée et expression pour N :
oM 1 -3+3Y2
— =0=>N==vdp?——— A 8.15
oN 4 P o(l+3Y%) ( )
Moment de flexion correspondant :
1 d?
M=—(-3+3"3)Bov————— (A 8.16)
16( )P 1+3"%) o
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Annexe 9 : Comparaison avec d’autres modéles de comportement

Annexe 9 : Comparaison avec d’autres
modeles de comportement pour
la magonnerie

Les expressions suivantes ont été déterminées a |'aide du logiciel Mathcad 11.0a.
Loi constitutive élastique linéaire, cas non fissuré
Contrainte maximale de compression due a N et M :

o —E+M.9—i N+% A9.1
Yvd 1 2 vd d (A9.1)

Expression de M en fonction de N, en admettant o; = f.:

M :M (A 9.2)
6
Limite du domaine non fissuré, avec M = 0 :
N = f.vd (A 9.3)
Limite du domaine non fissuré, avec o, = 0 :
N=6?M=fcvd—N (A9.4)
f.vd
N=-= A9.5
> ( )
Moment correspondant :
2
M= fevd (A 9.6)
12
Loi constitutive élastique linéaire, cas fissuré
Contrainte maximale de compression duea N et M :
2
o, __ AN (A9.7)
3v(dN — 2M)
Expression de M en fonction de N, en admettant o; = f.:
_ AN _ 2N° A9.8
T2 3V (A9:8)
Dérivation de I'expression de M par rapport a N :
oN 2 3vf, '
Annulation de la dérivée et expression pour N :
oM 3dvf
—=0=N-= £ A 9.10
oN 8 ( )
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Moment de flexion correspondant :

M = 3d>vf,
32

Loi constitutive rigide plastique avec stress-block

Hauteur du stress-block :

N
Xpl:fc_v

Expression de M en fonction de N :

M=n[d__N
2 2f.wv

Dérivation de I'expression de M par rapport a N :
oM _d N

N2 WL

Annulation de la dérivée et expression pour N :

oM 0= N- dvf,
oN 2
Moment de flexion correspondant :
M = d?vf.
8
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Annexe 10 : Calcul de I'angle v

Annexe 10 : Calcul de I'angle yp

La pente de la droite tangente a la courbe polynomiale représentant le tracé de
I'arc en D est égale a la tangente de I'angle .

Equation polynomiale représentant le tracé de I'axe central de l'arc :
y = fx* + 333 +kx? +rx +u (A 10.1)
Les parametres f, j, k, r et u ont été préalablement déterminés.

Dérivation de I'équation (A 10.1) par rapport a x :

aix(fx4 + 3% + kx? +rx +u) = 4fx> + 3jx% + 2kx +r (A 10.2)

Expression de I'’équation (A 10.2) en D :

Yo = tan 1 (4fx,> + 3jxp° + 2kXp + 1) (A 10.3)
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Annexe 11 : Calcul des charges permanentes

Annexe 11 : Calcul des charges permanentes

hr

hs)

_ X
Ly
Ay [ Iy
. |
| Y V:Y Yy vq1 Yq1
ANt |
REHERA !
|
| Y
| fx*+jx3+kx2+rx+u
————————— — —»
X
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Les expressions suivantes ont été déterminées a |'aide du logiciel Mathcad 11.0a.

La grandeur 75 représente la résultante des charges permanentes sur I'ouverture
active de l'arc :

n= J.Vq(X)dX = (A 11.1)
Lr

= quldx+ quz(x)dx =
Lr LR

XB XB XB
= vPPshg Idx + VPP | hy Idx - J.(fx4 +3x3 +kx? +rx)dx | =

XA XA XA

[ 1 1. 1 1
= V| PPshglLy, + PP, {hRLR —[gf(xBS - XA5)+Z](XB4 - XA4)+§k(XB3 —XA3)+Er(xBZ _XAZ)m =

[ X2 -x3) .(xd-x% X2 —-x3 X2 — X3
=VPPShSLR+PPR(hRLR—f( B5 A)_J( B4 A)_k( B3 A)_r( B2 A)]‘|

Le moment de flexion induit par la charge 5 par rapport a la rotule B est exprimé
par la grandeur gw :

nw = J.vq(x)(xB —x)dx = (A 11.2)
Lr
= [vas(xe =x)dx+ [Vap(x)(xg —x)dx =
Lr Lr
X XB X
= VPPshg J.(XB — x)dx + VPP | hg I(XB - x)dx - J.(fx“ +3x3 +kx? +rx)(xg — x)dx | =
XA XA XA

2 2 2 2 6
= v[PPShS(xB2 - X% - XpXg + %J + PPR[hF{XB2 - X% - XpXg + %] - [f);io +

4 3 6 5 5
_fXa Xs

5 5

4 3
XaXp , Xa
4 3

a4
+kX2 —j

VIR VIRY: 6 5 4 3 6 5
v ppch Xe = Xa)” L pp tp Xe=Xa) (X6 X6 Xe  Xe _¢Xa _ {Xa
30 °20 12 6 6 5

+f%_kﬁ+jﬁ_rﬁ+kﬁ+rﬁ =
4 4 3
2 2 6 5 4 3 6 5 5
V| PPohg SR 4 PP hy SR _fXE _jXe X5 _ X6 (XA ;XA ¢XAXs |
2 2 30 20 12 6 6 5
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La grandeur ¢ représente la résultante des charges permanentes sollicitant la
portion d'arc comprise entre les rotules A et C :

0= qu(x)dx = (A 11.3)

= quldx + quz(x)dx =

a a

Xc Xc Xc
= VPPghg Idx + VPPy| hg Idx - I(fx“ +3x3 +kx? +rx)dx | =

XA XA XA

- v[PPShSa +PP, [hRa - [% F(xcS —x,5)+ %j(xc“ X+ %k(xc3 ~x,%) +%r(xcz _ XAZ)]H _

5 5 4 _ 4 33 2 2
:V[PPShSNPPR(hRa_f(xcSXA)_J.(XC4xA)_k<xc3xA)_r<xc2xA)H

Le moment de flexion induit par la force ¢ par rapport a la rotule C est exprimé
par la grandeur ¢s :

oS = J.vq(x)(xc - Xx)dx = (A 11.4)

a

= [vay(xe =x)dx + [ va, () (xc ~x)dx =

a a

Xc Xc Xc
= VPPshg J.(xc —x)dx + VPP, | hg J.(xc —x)dx — I(fx“ +3x3 + kx? +rx)(Xc — x)dx

XA XA XA

2 2 2 2 6 5
= v[PPShs(xc2 —%—XAXC +%]+PPR[hR(XC2 —%—XAXC +%]—[fx—c+jx—c+

4 4 3 3 2
+kX—C+rX—C+fX—A+j——f—+kX—A—j—XAXC rXa _ XaXe | XaXc || _
12 6 6 5 5 4 4 3 3 2

2 2 6 5 4 3 6 5 5 4
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La grandeur w représente la résultante des charges permanentes sollicitant la
portion d'arc comprise entre les rotules D et B :

Y= jvq(X)dx =
b

(A 11.5)
= quldx +qu2(x)dx =
b b

Xg Xg Xg
= VPP,hg Idx + VPP | hy J.dx - I(fx“ +3x3 + kx? +rx)dx

Xp XD Xp

Il
<

PPshgb + PP, {th - [g f(Xg" —Xp~) +%j(x54 -xph) +%k(xB3 —xp>)+ %r(sz - xDZ)]H

(x3
= V| PPchcb + PPy | heb —

X3 xE-xd) | 0E-xd) (b -x)
5 4 3 2

Le moment de flexion induit par la force w par rapport a la rotule D est exprimé
par la grandeur yt :

vt = [va0a (x—xp)dx =
b

(A 11.6)
= [ va(x=xo)dx +[ vay () (x = % )ax =
b b

Xp

Xg Xg Xg
= VPPshg I(x —Xp )dx + VPP, | hy I(x - Xp)dx — J.(fx“ +3x3 +kx? +rx)(x - xp )dx

Xp

Xp
2 2 2 2 6 5
= V[PPshs[XBZ - X% — XpXpg + X%J + PPy |}'hz [XB2 - X% — XpXpg + XL] - [f XD

R paies
2 30 20
4 3 6 5 5 4 4 3 3 2
+kX—D+rX—D+fX—B+jX—B—f—XBXD +kX—B—j—XBXD +r2X8 _ X8Xo _ X8Xp ||| _
12 6 6 5 5 4 4 3 3 2
2 2 6 5 4 3 6 5 5 4
| PPchs 2 iR [ BE g XD X6 X0 Xo X _jXB  ¢XeXo _ Xs
2 2 30 20 12 6 6 5 5 4

+ j—XBXD Xy k—XgXD + r—XéXD
4 3 3 2
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Annexe 12 : Calcul de la poussée horizontale due au remplissage

Annexe 12 : Calcul de la poussée horizontale
due au remplissage

P

Les expressions suivantes ont été déterminées a l'aide du logiciel Mathcad 11.0a.

Résultante de la poussée horizontale due au remplissage entre les rotules B et D :

hp
R:J.vqhdhz (A 12.1)
hg
hp
= J.V[mpr(ql + C|2) + CmpcKpc] dh =
hg

ho ho ho
= V| MgKohsPPs [ dh -+ myk,PPy [ (B —hdh -+ cmyeK, [ dh| =
hg hg hg

hg

hp hp hp hp
= v mK, hsPPSIdh + PPRhRIdh —PPRIhdh + cmpcKpcIdh -
he he he

hy®  hg’
=V Kpmp[hsPPS(hD - hB) + PPRhR (hD - hB) - PPR[% - %]‘| + Cmpckpc(hD - hB)]
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Moment de flexion induit par la résultante R par rapport a la rotule B :

hp

Rzg = [ vay(h—hg)dh = (A 12.2)
hg
hp
- Iv[mpr(ql + @) + cm K, fh — hg )dh =
hg
hp hp hp
= v| M K hsPPs I(h —hg)dh + MK, PPy J'(hR —h)(h - hg)dh + cm K., J'(h —hg)dh| =
hg hg hg

hp hp hp
= V| MyKohsPPs [hdh —myK,hsPPs [hadh + mok,PPy [ (hah —hahe +hhg ~h?)dh +
hg hg hg

hp hp
+ MK | dh - cmy K [ hpdh | =
hg hg

hp hp hp hp hp hp
= V| M K, | hsPPs Ihdh—hBJ.dh— + PPy hRJ.hdh—hBhRIhdh —J.hzdh+hBIhdh +
h he hg hg

he he
ho ho
+ cMyeKye| [dh =t [ dn || =
hg hg

2

hy>  hg’ hy>  hg
= v| K,mp| hsPPg T—T—ha(hD —hg) [+ PPg| hg - "5 —thB(hD -hg) +
h,>  hy’ ho?  hg? ho? g2
e
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Annexe 12 : Calcul de la poussée horizontale due au remplissage

Moment de flexion induit par la résultante R par rapport a la rotule D :

hp

Rzp = | vay(hp ~h)dh = (A 12.3)
hg
hp
= I vm,K,(a; + ;) + cmo K khp — hydh =

hg

Il
<

ho hp hp
MoK hePPs I (ho —h)dh + m_K PPy I (he —h)(hp —h)dh + MK, j (hy — h)dh:* -
hg hg hg

1l
<

ho ho ho
M,K,hsPPs [ hodh —myK,hsPPs [ hdh -+ mK,PPy [ (heho ~hhg ~hho +h?)dh +
hg he he

hp hp
+emo K J' hodh — cmyK J' hdh | =
he he

ho ho hp hp hp hp
= v| M K, | hPPs hDIdh—Ihdh + PP, thDIdh—hRIhdh—hDIhdh+ J.hzdh +
hg

hg hg hg hg hg

ho ho
+ CMyKoe o [ dh = hdn | | =

hg hg

hy?  hg? hy? hg? hy? hg?
- V[Kpmp[hsPP{hD(hD —hB)—%+%}+PPR[thD(hD —hB)—hR[%—% ~hp %—%

hy®> hg’ hy?  hg?
+%_%H + cmpcKp{hD(hD —hg)— 2+ e
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Annexe 13 : Développement du modéle

Annexe 13 : Développement du modele

La figure ci-dessous résume les différentes caractéristiques nécessaires a
I’élaboration du modéle.

| L/2 |
Q

veverrysdpvevvery Grep

Zp

o]
Zg

225



Capacité portante de ponts en arc en magonnerie de pierre naturelle

Efforts horizontaux et verticaux aux rotules A et B :
Sur toute l'ouverture active :

Equilibre des moments en B :

2

L L X
ZMB =-Hp(hg —hp) + Valg —mw —nytv(Lg —a) - NQqe,V [——XAJ[LR —(___Aj]+

-M, -Mg —Rzz; =0
Equilibre des forces horizontales :
D Fy=Hy—Hg -R=0

Equilibre des forces verticales :

L
ZFY =Vp + Vg — NV —NQqgpV [E—XA]—T]:O

Sur le trongon A - C :

Equilibre des moments en C :

4 a
ZMC =-M, —M, —Hp(he —hA)+VAa—nXVEZ—nqrépva5—¢s =0

De I'équation (A 13.4) :

2 2
M, + Mc +Hu(he —hA)+nxv%+nqrépva7+¢s
V, =
a
En introduisant (A 13.5) dans (A 13.1) :
? a’
MA+MC+HA(hC—hA)+nxv"§+nqrépv?+¢s
D Mg = —Ha(hg —h,) +Lg . —nw +
L L x
_nva(LR—a)—nqrépv(i—xA](LR—Z+7A]—MA—MB—RZB=0
2 a?
1 -Lxg(My +Mc +q;s)—nLvag—nLRqrépv7
Hy = L (he —h.) +NwW +
hy —hg + —RC A/ a
a
+Nylv (LR—a)+nqrépv(%—xAJ[LR—%+XTA]+MA+MB+RZBJ
H, = 1 —Lg(Mp +Mc +0S8)+ny|-L v£+a£v(L —-a)|+
* T aha —h) +Le(he —ha) | RUA TS 17" ®

2

+nqrép{—LRva7+av (%—XAILR —%+X7Aﬂ+a (MW +M, + Mg +RZB):|
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Annexe 13 : Développement du modéle

Effort horizontal a la rotule A, H, :

1 02 a’
Hy = ny|-Lgv—+atv (Lg —a NG| —LgV—
: a(hA—hB)+LR(hc—hA)[X{ g e )} q“““’{ v

4 2

+av [%—XAJ(LR —£+X—Aﬂ+a (MW +M, +Mg +Rzg) - L (M, +Mc +¢s):|

De I'équation (A 13.2) :

Effort horizontal a la rotule B, Hg :

He = 1
® " a(hy —hg) +Lg(hc -

2 a’
) nx{— LRV§ +atv (Lg — a)} + nqrép{— LRv7 +

+av [%—XA)[LR —%+X7Aﬂ+a(nw+MA +Mg +Rzg) —Lg (M, +Mc +¢s)}—R

De I’équation (A 13.4) :

M, +Mc +0s he —h 02
V,=—A~A_¢€ c__A ny| -Lgv—+asv (Ly —a
’ a +a[a(hA—hB)+LR<hc—hA)][’{ g rarv e )}

4

0? a
8a eV

2
+nqrép{— LRva?+av [%—XAJ[LR —L+XTAH+a (MW +M, +Mg +Rzg) -
—Lg(Mp +Mc +¢s)]+nxv

Effort vertical a la rotule A, V, :

2
, (he - hA){— LV % ra (Lg - a):I

Vo =n &+
* =™ 8a " ala(ha —hg) +La(hc —h,)]
(he =hp) -L vaz+av(|‘—x IL —L+XA]
av cn "7 2 2 AR 4 2 M, +Mc + ¢s
+ NG| = + + +
2 a[a(hA_hB)+LR(hC_hA)] a

, (hc —hy)la(mw + M, +Mg +RZg) ~La (M +Mc +05)]
ala(hy —hg)+Lg(hc —hn)l

De I'équation (A 13.3) :

Vg ==V, +nytv + nqrépv[% - XA] +1

(A 13.9)

(A 13.10)

(A 13.11)

(A 13.12)

(A 13.13)

(A 13.14)
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Effort vertical a la rotule B, Vg :

2
(- hA){— LRV% ram (Lg - a)}

Vg =n fv—v—— +NQ, E—x v—a—v+
B = Y T e T alath, —hg) + La(he —hy)] rép| |2 T XA 2

a? L L X,
(h¢ —hA){—LRv2+av (2—XA](LR —Z+7 |

ala(hs —hg) +Lg(hc —hy)] a

_(hc —hp)la(w +M, +Mg +Rzg) —Lg (M, +Mc +¢s)]
a [a (ha —hg) +Lg(hc _hA)]

Effort normal et moment de flexion en D :
Sur le trongon d'arc D - B :
Equilibre des moments en D :

ZMD =-Vgb+Hg(hp —hg) -Mg =My +yt +Rz, =0

De I’équation (A 13.15) :
Mp = -Vgb + Hg(hp —hg) —Mg + yt + Rz,

2
, bhc- hA)[- LRV% +amv (L - a):l

Mp =n —b£v+bv'€ + + N0, —bV | = —Xp |+
b =NX 8a ala(ha —hg)+La(hc —ha)] rép 2 A
b(he —hy)-L vi+av LNV [T
bav C A R 2 2 A R 4 2
+ + —bn+
2 ala(ha —hg)+Lg(hc —hy)]

L DMy +Mc +05) b (hc —hy)la (W + My +Mg +RZg) ~La(Mp +Mc +¢5)]

a a[a (hA_hB)+LR(hC_hA)]
(hp —hg) ? a?
—Ly,v—+arv (L, — | —Lgv—
+a(hA_hB)+LR(hc_hA) ny RV 8 +atv (Lg —a) +N0p RV > +

+av [%—XAJ[LR —%+XTA]}+a(nW+MA +Mg +Rzg) —Lg (M, +Mc + 0s)]+

—R(hp —hg)—Mg + yt +Rz,
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Annexe 13 : Développement du modéle

2
b(he —ha) -Lev > +av (Lg - a)
bv¢?2 8
Mp =ny| -bev + +

8a ala(hy —hg)+Lg(hc —hy)]

N (A 13.19)

(hp - hB){— LrVv % +a/v (Lg - a)}

+NQ,¢,| — bV E—x +ba_v+
a(ha —hg)+Lg(hc —hy) P 2 A 2

a? L L x
b(hc—hA){—Lsz+av[2—xAj[LR—4+ ZAH
+ +

a la (hp —hg) +Lg(hc _hA)]

a’ L L x
(hp —=hg) -L v+av(—x ]L -4+ A
R 2 AR 42 L DMy +Mc +05)

a(hy —hg)+Lg(hc —hy) a

+

,bhc —hp)la(mw+ M, + Mg +Rzg) ~La(Mp +Mc +95)]
ala(ha —hg) +Lr(hc —hy)]

4 (o —hg)la (W +M, +Mg +R2g) ~Lg (My +Mc +05)]
a(ha —hg) +Lg(hc —hy)

-R(hp —hg) —Mg +
+yt + Rz,
Moment de flexion a la rotule D, Mp, :

2
{—LRv£8+afv(LR—a)} b (h h) by 72
_ Vi
€ Al thy —hg|-bv v A13.2
a(hA—hB)+LR(hc—hA)( a BJ YT ga [T B30

2
—LRva+av(L—xAJ(LR—L+XAJ
2 2 4" 2 )|(b(hc —hy) J
+hp —hg |+
a(hy, —hg)+Lg(hc —hy) L a

Mp =ny

+Nnq rép

 bav o [E_XAj:|_bn+ b (M, +:IC +9s) |

. amw+M, +Mg +Rzg) —Lg(M, +Mc +¢s)(b (he —hy)

+ hp —hBJ+
a(hy —hg)+Lg(hc —hy)

a

-R(hp —hg) —Mg + yt + Rz
Changement de variables :

Mp =nE+F (A 13.21)
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62
{— LV ) +atv (Lg - a):i

a(hy —hg)+Lg(hc —hy)

a’ (L j[ L XAH
Lev @ vav|cox, Ly - —+ XA
{ RV HAvV| S oXa |Lp =gt b (he —hy)

hy —h
a(hn M) +lahc—ny) L a  ° B]+

bav L
+—-bv|=-Xx,
2 (2 H

N b (My +Mc + ¢s) N a(Mw +M, + Mg +Rzg) —Lg(Mp +Mc +9s)
a a(hy —hg) +Lg(hc —hy)

b (hc —hg) bv¢?
E= hy —hg |- b7
X ( a +hp —Ng v+ 8a

F =-bn

.(Mm,) —th—R(hD —hg)—Mg + yt + Rz,
Equilibre des forces horizontales :

D Fy = Np cos(yp) — Vp sin(yp) —Hg ~R =0
Equilibre des forces verticales :

Z F, =Np sin(yp) - Vp cos(vp) + Vg —w =0
De I'équation (A 13.24) :
_ ~Npcos(yp) -Hg —-R

V,
° sin(1p)

De I’équation (A 13.25) :

Np COSZ(YD) + Hg cos(vp) + R cos(yp)
sin(yp) sin(yp) sin(vp)

Np sin(yp) + +Vg -y =0

ND[sm(YD) . cos%)] _ —Hgcos(yp) Rcos(vp)

= -V,
sin(Yo) sin(rp) __sin(yo) Y

Np = —Hg cos(vp) —Rcos(vp) — Vg sin(yp) + wsin(yp)

230

(A 13.22)

(A 13.23)

(A 13.24)

(A 13.25)

(A 13.26)

(A 13.27)

(A 13.28)

(A 13.29)



Annexe 13 : Développement du modéle

- cos(Yp) 02 a’
Np = nyl|—-Lgv—+arlv (L —a Ng,ep| — LgV— A 13.30
D a (h/.\ _hB)+LR(hC _h/.\)|: X|: R 8 + ( R ) + qrep R 2 + ( )

+av [%—XAILR —%+X7Aﬂ+a (mw +M, + Mg +Rzg) —Lg(Ma +M¢ +¢s)}+\ysin(yD)+

2
+Rcos(yp) —Rcos(yp) + nx[— sin(yp )¢V + sin(yD)% +

sin(yp )(hc —hy ){— LgrV % +awv (Lg - a)}

a [a (hp —hg) +Lg(hc _hA)]

L .
+ nqrép|:_ (E - XAJV SIn(YD) +

2

a
Lev

R™ 72

L avsin(y) | sin(vp)(he —hy) {_
2 ala(ha —hg) +Lg(he —hy)]

+av {%—XAILR ‘£+X—A]H—nSiH(VD)+ (Ma +Mc ;'(I)S)Sin'YD .

+ sin(yp)(he —hy )[a (mw +M, +Mg +Rz) —Lg(My +Mc + (])S)]
ala(hy —hg)+Lg(hc —hyp)l

2
—cos(yp ){— LV % +awv (Lg - a):i 5
—sin(yD)€v+sin(yD)&+ (A 13.31)

a(hy —hg)+Lg(hc —hy) 8a

Np =ny

sin(yp)(hc - hA){— LRV% +atv (Lg - a)}

+ +
ala(h, —hg) +Le(he —h,)]
a’ L L Xa
_coS(YD)—LRV7+av S~ %a LR_Z+7 ]
NGre —| ==X, | Vsin
e a(hy —hg) +Lg(hc —hya) [2 A) (o) +

2
sin(1p)(he —h) ~Lev &+ av [L _XAJ(LR _L+XAJ
Lav sin(yp) . 2 2 4 2

2 a[a (hA_hB)+LR(hC_hA)]

_ cos(yvp Ya(mw + My + Mg +Rzg) —Lg (M4 + M + 0s)]

+wysin(yp) —msin(yp) +
a(n, —hg)+Le(hc —hy) Vit Yo

, Ma +Mc +05)sin(yp) , sin(rp)(he —ha)la (W + My +Mg +RZg) ~ Lg (Ma +Mc +¢5)]
a ala(hy —hg) +Lg(hc —hy)]
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Effort normal a la rotule D, Np :

£2
—Lgv—+atv (Lg —a) : _
ND — nx 8 [_ COS(,YD)+ SIn(YD)(hC hA)J_’_

A 13.32
a (s —hg) + Ly (e —Ny) a (A13:32)
2
, —LRva2+av(;—xAj(LR—Z+)(£\]
sin V| —-1 . (-
rsint (g ﬂ”qrep 2y —he)rLatho —ha) L o)t
sin(yp)(hc —ha) : a L
+ 5 + vsin(yp) > 2+xA +
.2 (MW +M, +Mg +Rzg) —Lg(Ma +Mc + ¢s) (_ cos(yg) + sin(yp)(h¢ —hA)J+
a(hy —hg) +Lg(hc —hy) a
+Sin(’YD)(W_n+m}
Changement de variables :
Np =nG+H (A 13.33)

£ ( )
—-Lgv—+alv(Lg —a i
G = 8 _ sin(yp)(hc —hy) i L A 13.34
% 2 he) v (e —hA)[ cos(vp) + 5 ]+sm(yD)£v (Ba 1] + ( )

—LRV§+3V (;—XA](LR_IA:+X2A]( sin(yp)(hc —hy)
B Yo)N¢c =Ny
a(h —hg)+La(hc —hy) [~ costvod a ]+

+ Grep

+vsin(yD)(%—%+xAﬂ

H = a(mMw+M, +Mg +Rzg) —Lg (M + M + ¢S)

sin(yp)(hc —ha)
3 (hx —he) +La(hc —h,) (' costio)+ =, ]* (A 13.35)

+Sin(YD)[W_n+WJ
Selon I’étude au micro-niveau (équations 5.17 et A 7.15) :

_ 2 1/2R24y, _~.=2l/2
MD—lND 3dp2v+3 Edv 20iN2D 2-3Y2aN, (A 13.36)
2 B2v(-3 +3'/2)

Avec le changement de variable :

1 —3dB2v +312B2dv — 20(nG + H) - 2 - 3'/2a(nG + H)
nE+F==(nG+H
2( ) B2v(-3 +31/2)

(A 13.37)
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Cette équation peut étre résolue avec lI'aide d’un logiciel de mathématique tel que

Mathcad 11.0a.
On obtient deux solutions :

1
2(6G%0 + 4 -3Y% . G%a.

; [ 3GdB2v - 12GaH - 8- 3¥2 . GaH - 6EB2v +

+(9G2d*B*v? + 36GdB*VE + 144GoHEP?V + 96GaH3Y2EB2v + 36E2p*v? +

~ 144G2aFB2V - 96G203Y2Fp2v)!/ 2]

1
2(6G%a + 4 -3Y% . G%a

; [ 3Gdp2v - 12GaH - 8- 3¥2 - GaH - 6ER?v +

— (9G2d?B*v? + 36GdB*VE + 144GaHER?V + 96GoH3Y2EB2v + 36E2B*v? +

- 144G2aFB2v - 96G203"2Fp2v)!/?]

(A 13.38)

Il y a deux solutions. La seconde conduisant a un résultat illogique ou impossible,

on adopte la premiére. Multiplicateur des charges utiles :

1
n=
2(6G% + 4 - 312 . G0

) [ 3GdB2v - 12GaH - 8 - 3Y2 . GaH - 6EB2 +

+(9G2d?B*V? + 36GdB*VZE + 144GoHER?V + 96GoH3Y2ER2V + 36E2B*v2 +

~ 144G2aFP2v - 96G03Y2Fp2v ) 2

(A 13.39)
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Annexe 14 : Représentation du modéle

Annexe 14 : Représentation du modele dans
un tableau Excel

Le tableau Excel ci-dessous est une suggestion de présentation du modeéle

élaboré.

Les zones blanches représentent les données initiales a entrer dans le tableur, les
gris clair sont les parametres d'itérations et la zone noire donne le multiplicateur
limite des charges utiles cherché.

L
f

[mm]
[-]
[-]
[-]
-]

[mm]

[mm]

[mm]

[mm]

I I

15000

-1.47E-12
4.40E-08
-5.46E-04
3.238
3156
6175
10996
14001

[mm] 9000

[mm] 500

-] 0.726

B -] 6.095
PPg [N/mm?®] 0.000018
PPs [N/mm?] 0.00002

a = Xc-Xa

b= XB~Xp

T —» (6.2) et (A 10.3)

h] = in4+in3+ kXiz+ X

Lr = Xg-Xa

v —» figure 6.10

hya = f(L/2)*+i(L/2)°+ k(L/2)*+ r(L/2)

n — (6.3) et (A11.1)

o — (6.5) et (A 11.3)

v — (6.7) et (A 11.5)

nw — (6.4) et (A 11.2)

0s —> (6.6) et (A 11.4)

yt —> (6.8) et (A 11.6)
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K, = (6.10)

Koc = (6.11)

R — (6.12) et (A 12.1)

Rzs — (6.13) et (A 12.2)

Rz — (6.14) et (A 12.3)

Qtrans —> (6 15)

y — (6.18)

¢ — (6.16) et (6.17)

Madmis —» (5.17) et (A 7.15)

Mi = Madmis

E — (6.27) et (A 13.22)

F — (6.28) et (A 13.23)

G — (6.29) et (A 13.34)

H — (6.30) et (A 13.35)

n — (6.32) et (A 13.39)

Ha — (6.19) et (A 13.9)

Hs — (6.21) et (A 13.11)

Va —> (6.20) et (A 13.13)

Vg — (6.22) et (A 13.15)




Annexe 14 : Représentation du modele

En vue de faciliter la convergence et afin d’éviter une réponse physiquement
inadmissible du modéle, un certain nombre de contraintes doivent étre imposées
au solveur :

n>0 (A 14.2)
M=nE+F >0 (A 14.1)
Xg <L (A 14.3)

Xp 20 (A 14.4)

Xa < X (A 14.5)
Xc = Xp (A 14.7)
Xp < Xp (A 14.6)

Représentation graphique de la position des rotules :

Arc

Rotule D @ Rotule B

B Rotule A A Rotule C
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Annexe 15 : Schwarzwasserbriicke — Plan, coupe et élévation

Annexe 15 : Schwarzwasserbriicke - Plan,
coupe et élévation

Vue en élévation (sans échelle) :

Vue en plan (sans échelle) :

Nord { Gde. Koniz ) | SUd | Gde. Wahlern )
Seite OW R R
R P T e e | 2, j
a ] I T T T T T T ! 2 i
1L 1 - I 1 24 [
51 ! 1857 ] 5 57

i .
. !

]
Seite UW £
¢ J
( Lt
! B
T — Spundwand
Vue en coupe (sans échelle)
E & 515

|
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Annexe 16 : Schwarzwasserbriicke - Application du modéle

Annexe 16 : Schwarzwasserbriucke -
Application du modele

L [mm] 17600
f [l -8.30E-14
j [l 2.80E-09
k [l -7.10E-05
r [l 0.836

0.726
6.095
0.000018
0.00002

241



Capacité portante de ponts en arc en magonnerie de pierre naturelle

Représentation graphique de la position des rotules :

Rotule D @ Rotule B— Arc

B Rotule A A Rotule C
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Annexe 17 : Pont romain sur le ravin du Bués - Elévation

Annexe 17 : Pont romain sur le ravin du Bues
— Elévation

Vue en élévation (sans échelle) [7.9] :
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Annexe 18 : Pont romain sur le ravin du Bués - Application du modele

Annexe 18 : Pont romain sur le ravin du Bues
— Application du modéle

L [mm] 8520
f [l -8.00E-12
i [l 1.36E-07
k [l -9.61E-04

r [] 3.24

0.72

5.5
0.000018
0.00002
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Représentation graphique de la position des rotules :

Rotule D

RotuleC
Arc

A

Rotule A
Rotule B

a
4
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Annexe 19 : Shinafoot Bridge — Plan et élévation

Annexe 19 : Shinafoot Bridge - Plan et
élévation

Vue en élévation (sans échelle) [7.1] :

L {1

A
s A
R .

Vue en plan (sans échelle) [7.1] :
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Annexe 20 : Shinafoot Bridge- Application du modeéle

Annexe 20 : Shinafoot Bridge -
Application du modeéle

L [mm] 6160
f [l -1.55E-12
j [l 2.00E-08
K [l -2.00E-04
r [l 0.8374

30

805
1000000
0

-1250000

3

7.8
0.000018
0.000021
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Représentation graphique de la position des rotules :

Arc

Rotule D €& Rotule B

B Rotule A A Rotule C
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Annexe 21 : Cas d’endommagement n°1

Annexe 21 : Représentation du modele
modifié - Cas d’endommagement
n°l

Le tableau Excel ci-dessous est une suggestion de représentation du modeéle

modifié. Les modifications apportées au modeéle initial pour tenir compte de

Iinfluence du cas d’endommagement n°1 sur la capacité portante de l'arc sont
mises en évidence.

L [mm] 15000
f [ -1.47E-12
i [-] 4.40E-08
k [ -5.46E-04
r [-] 3.238
X [mm] 3069
Xc [mm] 6231
Xp [mm] 11058
Xg [mm] 14106
q — 1000 Vinitiar — figure 6.10
Vinitial [mm] 4000 - ;
Visauit —» Mesuré sur l'ouvrage
v [mm] 3000 :
hr [mm] 9000 v = {Vinitiall SI'VinitiaI < Vigduit
hs [mm] 500 Vreduitr S Vinitial 2 Vraduit
o [ 0.726
B [] 6.095
PPz |[N/mm’] 0.000018
PPs  [[N/mm’] 0.00002
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-1250000
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Annexe 21 : Cas d’endommagement n°1

Représentation graphique de la position des rotules :

Arc

Rotule D ¢ Rotule B

B Rotule A A Rotule C
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Annexe 22 : Cas d’endommagement n°2

Annexe 22 : Développement du modele
modifié pour tenir compte du cas
d’endommagement n°2

La figure ci-dessous résume les différentes caractéristiques nécessaires a
I’extension du modele permettant de tenir compte du cas d’endommagement n°2.

Ecartement des appuis — Premier état de sollicitation

LS
iy
1
1
1
1 q1
1
1
1
1
| %
l
1
w
l
i 1
1
|
] d1
v: v Y \ 4
|
| q;

Efforts horizontaux et verticaux aux rotules A et B :
Sur toute la portée active :

Equilibre des moments en B :

ZMB =—Hp(hg —hp)+Valg My +Mg;, —qw =0 (A 22.1)
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Equilibre des forces horizontales :
D Fy =Ha —Hg =0
Equilibre des forces verticales :
D Fy =V + Vg -n=0
Sur le trongon A - C:
Equilibre des moments en C :
ZMC =-Ha(he —ha) +Va@a-My -Mc —9s =0

De I’équation (A 22.4) :

_Hai(he —hp) +Mc + M, + 05
a

Va

En introduisant (A 22.5) dans (A 22.1) :

Lr(Hai(hc =ha) +Mc + M, + 05
a

ZMB:_HAI(hB_hA)+ -My +Mg; -mw =0

1 {_ Lr(Mc +M, + 0S)

3 +MA—MBl+nw}

1

Hy = -Ly(M M s)+a(M, - M w
Al a(hA_hB)+LR(hC_hA)[ rR(Mc +Mp +¢s) +a(M,4 gt tM )]

Effort horizontal a la rotule A, H,; :

—Lr(Mc + M, +05) +a(My —Mg; +MW)

Ha =
a(hp —hg) +Lg(hc —hy)

De I'équation (A 22.2) :
Hg; =Hag
Effort horizontal a la rotule B, Hg; :

Ho = —Lr(Mc + M, +¢8) + a(My —Mg; +nW)
o a(ha —hg)+Lg(hc —hy)

De I'équation (A 22.4), effort vertical a la rotule A, V,; :

(he - hA)[_ Le(Mc +Mp +0s) +a(My —Mg; + nW)] + Mc +Mp +¢s

Var = alath, —hg) + La(he —hy)] a

De I'équation (A 22.3) :
Ver =n—Va
Effort vertical a la rotule B, Vg; :
(he —hp)l-La(Mc + My +95) +a(My —Mg; +nwW)]  Mc +M, +9s

Vg =1 -
Bt =1l ala(h, —hg) + La(he —h,)] a
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Effort normal et moment de flexion en D :
Sur le trongon d'arc D - B :

Equilibre des moments en D :
ZMD =Hg;(hp —hg) = Vb + Mg; —Mp; +yt =0

De I'équation (A 22.15) :
Mp =Hg;(hp —hg) — Vg;b + Mg + yt

M. = (hp —hg)l= La(Mc +M, +¢5) + a(Mp — Mgy +1w)] —nb+
° a(hay —hg) +Lg(hc —ha)

+ b(h, - hA)[_ La(Mc + M, + ¢s) + a(M, — Mg, +nW)] + b(Mc + M, + 0s) + Mg, +yt
a[a(hA —-hg) +Lg(hc - hA)] a
Moment de flexion a la rotule D, Mp :

M _ —Le(Mc + My +¢8) + @My — Mg, + W) h. —h +b(hc_hA) "
° a(hy —hg) +Lg(hc —ha) o a

N b(Mc + M, + ¢s) N

a Mg —nb +yt

Changement de variables :
M, =nE, +F,

E, =0

F _ —LeMc + My + ¢5) + a(Mp — Mg, +1wW) h.—h +b(hc_hA) +
' a(h, —hg) + La(hc —hy) o a

+b(MC+MA+q)s)+IVI

-nb + yt
a gt —ND+ VY

Equilibre des forces horizontales :
D, =-Np cos(yp) - Vp sin(p) = Hg; =0
Equilibre des forces verticales :
D F, =Np sin(yp) = Vo cos(1p) + Vg —y = 0

De I’équation (A 22.22) :

_ —Np cos(vp) —Hes

V,
P sin(vp)

De I'équation (A 22.23) :

Np COSZ(YD) + Hg; cos(vp)

+Vs, —w =0
sin(1o) sin(rp) &Y

Np sin(yp) +

) cos®(vp) | _ —Hes cos(vp)
ND(sm(yD)+ Sin(ro) ]_ sin(r) Ve +¥

(A 22.15)

(A 22.16)

(A 22.17)

(A 22.18)

(A 22.19)

(A 22.20)

(A 22.21)

(A 22.22)

(A 22.23)

(A 22.24)

(A 22.25)

(A 22.26)
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Np = —Hg; cos(vp) — Vg; sin(vp) + wsin(yp)

_- cos(vp)- Lg (Mc + M, + ¢) + a(M, — Mg, +nw)]

Np
a(hy —hg) + Lg(hc —hya)

—-msin(yp) +

+ sin(yp)(hc - hA)[_ Lr(Mc + My +0s) +a(Mpy —Mg; + nW)] +
ala(h, —hg) + La(he —hy)]

+ sin(vp)(Mc + M, + ¢s)

sin
5 +ysin(yp)
Effort normal a la rotule D, Np :
Np = — Lr(Mc + My +¢5) + a(My — Mg, +nW) {_ cos(yp) + sin(yp)(hc - hA):| +
a(ha —hg) +Lg(hc —h,a) a
+sin(rYD)|:w_n +1|/:|
Changement de variables :
Ny =nG, +H,
G, =0
H, = —Lg(Mc + M, + ¢5) + a(Mp — Mg, + W) {_ cos(yp) + sin(yp)(he - hA):| +
a(ha —hg) +Lg(hc —hy) a
+ smmﬂ[W -n+ 1]/:|

Ecartement des appuis — Second état de sollicitation
I L/2
Q

#H#vv‘v ‘v“v#vv qrép

-«
-«

XA wM
Xc
XD v
N

X8
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Efforts horizontaux et verticaux aux rotules A et B :
Sur toute la portée active :

Equilibre des moments en B :

L L X
Z Mg = —Hps(hg —hp )+ Vaolg —nytv(Lg —a) - nqrépv(i - XAJ[LR - [Z - TAD + (A 22.33)
—Mg, —Rzg =0

Equilibre des forces horizontales :

ZFX:HAZ_HBZ_RZO (A 22.34)
Equilibre des forces verticales :
L
ZFY =Vpay + Vg =NV — nqrépV[E - XA] =0 (A 22.35)
Sur le trongon A - C:
Equilibre des moments en C :
ZM =-Hp,(h —hA)+VA2a—nxv££—nq vad-0 (A 22.36)
C C 24 rep 2

De I'équation (A 22.36) :

2 2

l a
Haz(he —ha) +nXV§ + nqrépv?
Vp, = . (A 22.37)
En introduisant (A 22.37) dans (A 22.33) :
02 a2
LR|:HA2(hC _hA)+nXV§+nqrépV 2:‘
ZMB = Hpo(hg —hy)+ . —nyv(Lg - a) (A 22.38)
L L x
—nqrépV(E—XAj[LR —Z"FTA] _MBZ _RZB = 0
2 aZ
) LR[an —NQgpV ]
- _ A 22.39
Has . Cothe P 5 +nytv(lg —a)+ ( )
A—Ng+t
a
L L x
+anépv[E— XAJ[LR _Z+TA] +Mg, + RZB}
Effort horizontal a la rotule A, Hu5 :
Hpy = 1 ny| — L v£+a£v(L —a)|+NnQ.,| —L vi+
A2 = ahs —hg) +La(hc —hp) | '8 R ol TRV (A 22.40)
L L x
+ av(i - XA](LR -7t TAH +a(Mg, + RzB)}
De I’équation (A 22.34) :
Hg, =Ha —R (A 22.41)
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Effort horizontal a la rotule B, Hg; :

1 2 a’
Hgs = Nyl —Lgv—+arlv(Lg —a NQ.sp| — LrV —
52 = a(hs — ) + La(hc —hA){ X{ RV g Tavits )} qrep{ RV

L L x
+ av(i - XA](LR -7 TAH +a(Mg, + RzB)} -R

De I'équation (A 22.37), effort vertical a la rotule A, Vy; :

Vy, = (hc —ha) ny| - L v£+a/v(L —a)|+nqgy.|-L vi+
"2~ la(hy —hg) + Le(he —ha)]| | X 8 R | TR

L L x nyve?  NQg,va
+av| =X, | Lg ——+ 22 ||+ a(Mg, +Rzp) | + L
(2 A][ R 4 2 ]:| ( B2 B):l 8a 2

De I'équation (A 22.35), effort vertical a la rotule B, V3; :

_ —(hc —hy) R _
Vg, = ot ho) s LR/Ehc ol {nx{ LV gt av(Lg a)} +

2
+ nqrép{— LRV% + av[% - XA][LR - % + XTAH +a(Mg, + RzB)} +

v/2 va L
+nx —§+€V +nqrép —?JFV E—XA

Effort normal et moment de flexion en D :
Sur le trongon d'arc D - B :

Equilibre des moments en D :
D " Mp =Hgy (o —hg) — Vezb —Mp —Mg, +Rzp =0
De I'équation (A 22.45) :
Mp =Hg,(hp —hg) — Vb — Mg, + Rz,

Mp = ho ~ e n _—L v£+a€v(L —a)|+nQq.y,|-L vi+
® T ah, he)+La(hc—hy)| | 8 ? TR

+ a(Mg, + Rzg ):l —R(hp —hg) +

b(hc —h;) 2 22
—Lgv—+alv(Lg - = Lov—
" elath, —hg) + La (e -hA>]H RV g T aV(lg — @) |+ NG| —Lpv —-+

2

L L x bv¢
+ av[i - XAJ[LR 2t 7’*] +a(Mg, + RZB):| + nx{ 82 b€v:i +

bva L
+ nqrép{T - bv(i - XAH — Mg, + Rz,
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(hp - hB)(— LgVv % +arv(Ly - a)] b(h¢e - hA)[— LRV% +atv(Lg - a)]

(s —hg) +Lahc —ha) aa(hs —hg) + La(he —ha)]

a’ L L X
(hp —hB)(— LRV—2 +av(2—xAILR —Z+—2A j]
+

a(hp —hg)+Lg(hc —hy)

Mp = ny| + (A 22.48)

bv/?
*8a bfv} +N0,gp

+ +——-bv|=—x,

b(hc—hA)[—LRvazz+av(;—xAj(LR—:+X2AJ] L
aath, —hg) + La(he —ha)] 2 (2 ]+

(hp —hg)a(Mg, +Rzy) + b(hc —ha)a(Mg, +Rzg)

—R(hy —hg) —Mg, +Rz
a(hp —hg) +Lg(hc —hy) a[a(hA_hB)+LR(hC_hA)] b 52 P

Moment de flexion a la rotule D, Mp :
62

_LRvngafv(LR —-a) N bhe —h,) . by 2 )

a(hy —hg)+Lg(hc —h)| ° ° a 8a

Mp = ny bev |+ (A 22.49)

2
—LRva2+av[;—xAj(LR—IA‘r+X2A] bth —h
+Nrgp (h _hg + 2he =ha) A)}+

a(h, —hg)+Lg(hec —hy) | a

+bLa—bv[£—XAﬂ+ aMe; + Rz ) {hD -hg + Dlhe =Na) _hA)}+
a(hay —hg) +Lg(hc —hy) a

—-R(hp —hg) — Mg, +Rz,
Changement de variables :
Mp =nE, +F, (A 22.50)

62
—Lgv—+atv(Ly —a) _ 2

E, =% 8 D_hB+b(hC ha) +bv£
a(hy —hg) +Lg(hc —hy) a 8a

2
—LRva+av[L—xAj[LR —L+XA]

—bov |+ (A 22.51)

2 2 4 2 b(hc —ha)
' h, —hg + ¢ ~0a)
¥ Crep a(h, —hg) +Lg(hc —hy) P B+ a +
+%—bv£—xA
2 2
a(Mg, +RZzg) b(hc —h,)
F, = hy —hg + =€ A1 R(h, —hg)—Mg, +R
> a(h, —hg) +Lg(hc —ha) | ° Bt a (hp —hg) — Mg, +Rzp (A 22.52)
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Equilibre des forces horizontales :
D Fy = —Np cos(yp) — Vp sin(vp) —Hg, ~R =0
Equilibre des forces verticales :
ZFV =Np sin(yp) = Vp cos(yp) + Vi, =0

De I'équation (A 22.53) :

_ —Np cos(vp) —Hez —R
sin(yp)

Vo

De I'équation (A 22.54) :

Np cos®(vp) + Hg, cos(vp) + R cos(vp)

sn(ro) T sin(r) | sin(yp) |20

Np sin(yp ) +

2
. cos Hg, cos R cos
ND[sm(yD) + (YD)] _ _Hexcos(vp) _ (o) _ Ve

sin(Yp) sin(yp) sin(vp)

Np = —Hg; cos(yp) — R cos(yp) — Vs, Sin(yp)

—cos(vp) 72 a°
Ny = ny| —Lgv—+alv(Ly —a o — LV —
D a(hA — hB) N LR(hC — hA) X R 8 + ( R ) + nqrep RV 2 +

+ av[% - XAJ(LR - % + XTAH +a(Mg, + RzB)} +Rcos(yp) —Rcos(yp) +

(hc =ha)sin(vp) 5 a’
—L,v—+ arv(L, — | — LV —
+ a[a(hA ) + L (he _hA)] ny RV 8 +alv(Lg —a) +N0rgp RV > +

L L x v/? .
+ av[E - XA](LR -2t TAH +a(Mg, + RzB)} + nx{g - fv}sm(yD) +

+ nqrép{E - V[L - XAH sin(vp)
2 2
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—cos(vp ){— LV % +atv(Lg - a)} (he =hyp)sin(yp ){— LV % +alv(Lg - a)}

ahn —ho)+Lr(hc —hp) aa(hn —hg) + La(he —ha)]

Np =nx (A 22.60)

2
_coS(vD)—LRVi+av E—XA LR_EJFXiA
inCro)| Ve~ 2 2 42

+sin —— — (v ||+NnQ.
Yo 8a Arep ath, —hg)+ La(he —hn)

(he —hA)sin(YD){— LRvé + av(; - XAJ[LR L XZAH

ala(h, —hg) +Lg(hc —h,)]

+

—cos(vp)a(Ms; +Rzg)  (hc —ha)sin(yp)a(Mg, +R2g)
a(h, —hg)+Lg(hc —h,)  alath, —hg)+Lg(hec —hy)]

Effort normal a la rotule D, Np :

/2
- LRV§ +alv(lg —a)

a(hp —hg)+Lg(hc —hy)

2
a L L Xx

—LgV = +av| = = Xp |Lg ——+ A

R%2 (2 A][R 4 2]{

a(hay —hg) +Lg(hc —hy)

+ sin( )ﬂ—/v + (A 22.61
Yo ga " ( .61)

Np = ny (hc _hAa)Sin(YD):|

{— cos(yp) +

—cos(yp) +

. W} .

. va L a(MBZ + RZB) (hC - hA)Sin(YD)
+S|n(yD){7—v(E—xAjﬂ+a(hA_hB)+LR(hc_hA){—cos(yD)+ 5 }

Changement de variables :
N, = NG, +H, (A 22.62)

KZ
—Lgv ) +arv(Lg —a)

a(ha —hg) +Lg(hc —hy)

2
a L L  Xa
—-L = _ Ly, ——
Rv2+av(2 XA](R 4+ 2]{

aha —hg) +Lg(hc —hy)

+ sin(yD){V?a - v(% - XAJH

+ sin( )E—fv + (A 22.63)
h(>) 8a .

6 -y (he —hA;sin(vD)}

{— cos(yp) +

—cos(yp) +

e, (h - hﬁsin(vD)} .

H, = a(Mg, +R2p) {— cos(yg) + e = hA)Sin(YD)} (A 22.64)
a(h, —hg) +Lg(hc —hy) a
Sollicitation totale :
E; =E, +E, (A 22.65)
Fr =F, +F, (A 22.66)
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G; =G, +G, (A 22.67)
Hy =H, +H, (A 22.68)
Selon I’étude au micro-niveau (équations (5.17) et (A 7.15)) :

Mo - LN 3dB?v + 3*/28%dv — 2aNyt — 2 - 31/ 2aNgr
DT — E DT BZV(_3 + 31/2) (A 2269)

Avec le changement de variable :

- 3dp?v + 3Y/28%dv - 20(nGy + Hy) -2 - 320(nG; +Hy) (A 22.70)
B2v(-3 +31/2)

nE; +F; = %(nGT +Hy)
Cette équation peut étre résolue avec l'aide d’un logiciel de mathématique, tel
que Mathcad 11.0a.

On obtient deux solutions :

1
2(6G,%0.+ 4 -3Y2 . G;

= [ 3G,dp?v - 12G,aH; - 832 . GaHy — 6E-B2V +

+(9G,2d*B*v? + 36G;dB*V2E, + 144G oH,E{B2V + 96G aH, 3V2E B2V + 36E,°B*V? +
— 144G, 20FB%v — 96G,203Y2Fp2v)/?
n= (A 22.71)

1
2(6G,%0.+ 4 -3Y% . G;

- [ 3G,dB?v - 12GaH; — 832 . GraH, — 6E.BV +

—(9G;2d?B*v? + 36GdB*V2E; + 144G aH.E{B%V + 96G aH; 3Y2E B2V + 36E,°p*v? +

— 144G 2aFB%v — 96G a3Y2F p2v)!/2
La seconde solution conduisant a un résultat illogique ou impossible, on adopte la
premiére. Multiplicateur des charges utiles :

1
n=
2(6G 2o+ 432 .G,

o= [— 3G;dp?v —12GaH; — 8- 32 . GroH; — 6Ep2V + (A 22.72)
o

+(9G2d?B*v? + 36G,dP*V2E; + 144G aHE B2V + 96GaH, 3Y2E P2V + 36E,°B*v? +

— 144G *aFB%v - 96G 2032 F p2v)!/2
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Rapprochement des appuis — Premier état de sollicitation
t

e

1

v

\4

q,

Efforts horizontaux et verticaux aux rotules A et B :
Sur toute la portée active :

Equilibre des moments en B :

D Mg = —Hpy(hg —hn) + Vaslg +My —Mg; —nw =0 (A 22.73)
Equilibre des forces horizontales :
ZFX =Ha —Hg =0 (A 22.74)
Equilibre des forces verticales :

D Fy = Var + Ve —1=0 (A 22.75)
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Sur le trongon A - C:

Equilibre des moments en C :
D Mc = —Hyi(he —ha) +Vaga+ My, +Mc - 05 = 0

De I’équation (A 22.76) :

_ Hai(he =ha) =M —My +¢s
a

VA1

En introduisant (A 22.77) dans (A 22.73) :

[HAl(hC —ha)—Mc -M, +¢5] +
a

L
ZMB:_HAI(hB_hA)+ : My —Mg; —mw =0

1 |:_LR(_MC —Ma +9s)

5 —Mp + Mg, +nw}

Ho - 1
A7 ath, —hg) + Lg(he —h,

) [— Lr(-Mc =M, +0s) + a(-M, + Mg, + T]W)]

Effort horizontal a la rotule A, H,; :

—Lg (-Mc =M, +¢s) + a(-M, +Mg; +nw)
a(ha —hg) +Lg(hc —hy)

HA1 =

De I'équation (A 22.74) :
HBl = HA1
Effort horizontal a la rotule B, Hg; :

—Lg (-Mc =My +¢s) + a(-M, + Mg, +Mw)

H =
Bl a(hp —hg) +Lg(hc —hy)

De I'équation (A 22.77), effort vertical a la rotule A, V,; :

V.. = (he _hA)[_ Lr(-Mc =M, +¢s) + a(-Mp + Mg, +nW)] + —Mc —M, +¢s
AL =

ala(h, —hg) +Lg(hc —hy)] a
De I’équation (A 22.75) :

Ve =M -V
Effort vertical a la rotule B, Vp; :

Vg, =1 (he _hA)[_ Lr (-Mc =My +¢s) + a(-M, + Mg, +nw)] _—Mc My +9s
o ala(h, —hg) +Lg(hc —h,)] a

Effort normal et moment de flexion en D :
Sur le trongon d'arc D - B :
Equilibre des moments en D :
ZMD =Hgy (hp —hg) = Vb + Mgy +Mp + yt =0
De I'équation (A 22.87) :
Mp = —Hg;(hp —hg) + Vg1b + Mg; —yt
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_ (hp - hB)[_ Lr(-Mc =M, + ¢s) + a(-Mp + Mg, + T]W)]
a(hy —hg) + Lg(hc —hy)

+nb+ (A 22.89)

_ b(h, - hA)[_ Lr(=Mc =M, +¢s) + a(-My + Mgy + nW)]

+
ala(h, —hg) + La(he —hy,)]

_B(Mc =My +95)

-yt
3 Bt — W

Moment de flexion a la rotule D, M, :

MD - _ LR(_MC - MA +¢S) + a(_MA + MBI +nW) |:_ hD + hB _ b(hc _hA):| + (A 2290)
a(hy —hg) +Lg(hc —hy) a
_ b(-M¢ _aMA + ¢s) +Mg, + b -yt
Changement de variables :
Mp =nE, +F, (A 22.91)
E, =0 (A 22.92)
—Lg(-Mc =M, + 08) + a(-M, +M +nw)[—b(h —hy) }
F = R c A A B1 c Al _hy+hg |+mb+ (A 22.93)
! a(hp —hg) +Lg(hc —hy) a pre
b(-M. =M, + 0s
_ ( C aA ¢)+M31_Wt
Equilibre des forces horizontales :
D" F =-Np cos(yp) - Vp sin(yp) ~ Hg; =0 (A 22.94)
Equilibre des forces verticales :
ZFV =Np sin(yp) - Vp cos(yp) + Vg —w =0 (A 22.95)
De I'équation (A 22.94) :
Vp = —Np COIS(YD)_HBI (A 22.96)
sin(yp)
De I’équation (A 22.95) :
. Np cos?(yp)  Hg; cos(yp)
Np sin(yp) + —2— D/, Bl B/ 4V, —w=0 (A 22.97)
o2 sin (1) sin(rp) 2
, cos®(vp) | _ —Has €OS(vp)
N = -V, A 22.98
D[s'”(“’)* sin(ro) | sin(r) @Y hesw
Np = —Hpg; cos(vp) — Ve Sin(yp) + wsin(vp) (A 22.99)
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N. = = cos(vp)- Le (-Mc — M, + 0S) + a(-M, + Mg, +nw)] N
° a(ha —hg) +Lr(hc —hy)

(A 22.100)

+ sin(rYD)|:_n +W+Mj| +
a

, Sin(tp) (e ~hp)l=La(-Mc ~ M, +05) +a(-M, +Mg; +nw)]
ala(h, —hg) + L (he —h,)]

Effort normal a la rotule D, Np :

N. = — Lr(-Mc — M, + ¢s) + a(-Mp + Mg, + W) {_ cos(y,) + (he _hA)Sin(YD):| + (A 22.101)
° a(ha —hg) +Lg(hc —hy) ° a

Changement de variables :
Np =nG; +H; (A 22.102)
G, =0 (A 22.103)

' a(ha —hg) +Lg(hc —hy) ° a

—Mc —M, +0s
a

+sin(vo){ —n+w}

Ecartement des appuis — Second état de sollicitation

L/2 [
Q

v#vv“‘ #vvv“# qrép

y = ix* 4+ +rx+u

Xp
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Efforts horizontaux et verticaux aux rotules A et B :
Sur toute la portée active :

Equilibre des moments en A :

Z Mp = —Hgy(hg —ha) = Va,Lg +nyov(Lg —b) + nqrépv(% —(L- xB)j[LR - %(% + (A 22.105)
—(L-%p)))+Mg; +Rz, =0
> My = -Hg(hg ~hy) — Vel +nyev(Lg —b)+ nqrépv(xB —%][LR +%-XTB] + (A 22.106)
+Mg, +Rz, =0
Equilibre des forces horizontales :
D Fe=Ha, —Hg +R =0 (A 22.107)
Equilibre des forces verticales :
ZFV =Vp + Vg, —NylV — nqrépv(xB - %j =0 (A 22.108)

Sur le trongon A - C:

Equilibre des moments en C :
ZMC =-Hpo(hc —hp) + Vyoa-Rze =0 (A 22.109)

De I'équation (A 22.109) :
_Hax(he —ha) +Rz¢

Vs (A 22.110)
a

De I'équation (A 22.108) :
Vgy = -V, + NIV + nqrépv(xB - %j (A 22.111)
Vg, = - Haa (e —ahA) +Rz. +Nylv + nqrépv(xB - %j (A 22.112)

De I'équation (A 22.107) :
Hg, =Hao +R (A 22.113)

De I'équation (A 22.106) :
M, = (Hyg + R)(hp — hy) + el D! Reel vt + (A 22.114)

L L L X
- nqrévaR(xB - EJ +nyiv(Lg —b) + nqrépv(xB - E](LR 7 7‘3] +

+Mg, +Rz, =0

De I'équation (A 22.114) :

L:R
R(hg —h,) —RTZC+n;([€vLR —v(Lg -b)]+ (A 22.115)
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Ho— 1
A2 a(hs —hg)+Lg(hc —hy)

{nﬂvba + nqrépva{LR(xB - %] +

L L Xg)]
- [xB —EJ(LR +Z_78j —LgzRz¢ +aR(hg —h,) - Mg, — RzA]}

Effort horizontal a la rotule A, Hyy :

Hno = 1 ny/vba - nqrépva(xB - —][— - —] +
a(hy —hg) +Lg(hc —hy) | 24 2

—LgRzc +aR(hg —ha) = Mg, Rz, ||
De I'équation (A 22.113), effort horizontal a la rotule B, Hp; :

Hgo = 1 ny/vba —nq.¢,val X _LiE_Xe +
" ah —he) + Lalhe —h) | SN Y P

—LgRzc +aR(hg —hy) = Mg, —Rz, |+ R

De I'équation (A 22.110) effort vertical a la rotule A, V; :

(he —ha) LYL xg
Vy, = vba-nq, Y .Y
"2 = Jalha —hg) + Lelhe —hp)] | - o0 YA e TR g T2 )"

~LaRze +aR(hg —hy) Mg, — Rz, | + R%

De I'équation (A 22.111) effort vertical a la rotule B, Vj; :

~(hc ~hy) LYL %
Ve = rvba-na L LY
%2 = dlath, —hg) + Lalhe —hl| 0 e Xe T g T )"

—LgRzc +aR(hg —h,) =My, —Rz, ]| - R—:C + YoV + nqrépv[xB —%

Effort normal et moment de flexion en D :
Sur le trongon D - B :

Equilibre des moments en D :
v/ b
Z Mp = Hgy(hp —hB)—Vsz+nxviz+ nqrépvb5+MD + Mg, =0

De I’équation (A 22.121) :

0? b2
Mp = -Hgy(hp —hg) + Vgyb —nxvg—nqrépVT—Msz
—(hp —hg) LYL Xg
My = ny/vba-nq...va| Xg —— || — — — | +
D = ahs —hg)+La(he —h) | ¥ Ve Xe =5 1372

b(hc =h;)
—-LrRz¢ +a[R(hB —ha) Mg, _RZA]]_(hD -hg)R < A

)

(A 22.116)

(A 22.117)

(A 22.118)

(A 22.119)

(A 22.120)

(A 22.121)

(A 22.122)

(A 22.123)

2\4 2

: {nxévba - nqrépva(xB _L
+ny/vb + nq vb(x L] nyv ¢ ng,., VvV b
rép B E - ? - rép 7

bRz -
- -M
a B2

270

" ala(h, —hg) +La(he )]

j(L—X—Bj—LRRZC +a[R(hB —hp)—Mg, _RZA]:|+



Annexe 22 : Cas d’endommagement n°2

—(hp —hg)ivba b(hc —h,)/vba ve?
Mp =n - +0vb—— |+ (A 22.124)
° "L(hA ~hg) + La(hc —ha) ~ alalh, —hg) + Le(he )] 8
LYL x LYL x
(hp - hB)va(xB - 2](4 - 25] b(hc —h, )va(xB - 2)(4 - ZBJ
+nqrép + +
a(h, —hg) +Lg(hc —h,) ala(h, —hg) + L (he —h,)]
+vb| xg L _V_b2 _(hp - hg)(- LgRzc + aR(hg —h,) —Mg, — RZA]) "
2 2 a(ha —hg) +Lr(hc —ha)
_ bthc - ha)(= LgRz¢ + aR(hg —ha) — Mg, —Rz, ) ~(hp —hg)R — bRz _ Mg,
a[a(hA —hg) +Lg(hc —ha )]
Moment de flexion a la rotule D, M, :
fvba b(h. —h,) ve?
My = —he the c 2N =Na) |y, o VE
D nx{a(hA—hBHLR(hc—hA){ ptNg a }*’ v 3 }F (A 22.125)
- va| x S XB
'y P 2)4 2)[ . bhe-hy],
i a(hA—hB)+LR<hc—hA)L a

2
+vb XB—L _vb® +_LRRZC+a[R(hB_hA)_MBZ_RZA] —hD+hB——b(hc_hA) +
2) 2 a(h, —hg) + Le(hc —h,) a

bRz
- (hp —hg)R = Mg, ——<

Changement de variables :

Mp =nE, +F, (A 22.126)

/vba b(he — ) vz
E, = -h h +b¢ A 22.127
2 X{a(hA—hB)+LR(hC—hA){ o+ le =5 } Vo |t ( )

o))
24 [ hy +hy D0 —hA)}+

+ Q¢
¥l a(ha —hg) + La(hc —ha)| a

L) vb?
+ vb) xB—E -

F, =— LeRzc +aR(Ng ~N) ~ Mg - RZA]{— hp +hg _blhe =hy) hA)} —(hy —hg)R + (A 22.128)
ahy —hg) +Lg(hc —hy) a
VI bRz
Equilibre des forces horizontales :
> Fy = Np cos(¥5) — Vo sin(1p) ~Hg, =0 (A 22.129)
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Equilibre des forces verticales :

. 4
ZFY =Np sin(yp) — Vp cos(yp) + Vg, — nxvz —-Nqe,vb =0

De I’équation (A 22.129) :

_ ~Np cos(vp) —Hs,

V
° sin(yp)

De I'équation (A 22.130) :

N =
P a(hy —hg) + Lg(hc —ha)

272

Np COSZ(YD) + Hg, cos(vp)
sin(vp) sin(vp)

Np sin(yp) + + Vg, —nxvﬁ—nqrépvb =0

2

cos?(Yp) Hg, cos(vp) ‘
Np| sin + D/ |- __B2 D/ _ Vg, +NYV—=+nq., Vb
D( (YD) sin(yD) sin(yD) B2 X 2 qrep

. . /
Np = —Hgy cos(yp) — Vg, Sin(yp) +sin(yp ){nxvz + nqrépVb}

- cos(7p) {nxzvba - nqrépva(xB - %J(% - X?BJ —LgRzc +

+aR(hg —hy) =My, —Rz, |- R cos(yy) + —— e =Na) sin(vo)

ala(hs —hg) + Le(hc —h,)]

LYL Xg

2 4 2

: {nvaba - nqrépva(xB - —j{— - —J —LgRz + a[R(hB —hy)—Mg, - RZA]} +

Rz
4+ R

%(VD +sin(yp )(— ny/v — nqrépv[xB - %D + sin(yD)[nxvg + nqrépvb}

(A 22.130)

(A 22.131)

(A 22.132)

(A 22.133)

(A 22.134)

(A 22.135)



Annexe 22 : Cas d’endommagement n°2

N. = X{ —cos(yp)/vba N (hc —h,)sin(yp)¢vba
D a(hy —hg) +Lg(he —hp) a[a(hA —hg) + Lg(hc —h,)

- cos(Yp ){— va(xB - ;J{: - XZBH
+

a(hp —hg) +Lg(hc —hy)

]—Evsin(yD)+ (A 22.136)

l .
+ vism(yD) +N0rgp

24 2
a[a(hA —hg) +Lr(hc —h, )]

(he —ha)sin(yp ){— va[xB - LJ[L _Xs

H - v(xB —%)sin(yD) +vbsin(yp) [+

, —€0s(1p)l= LaRzc +a(R(hg —hs) ~ Mgy ~Rz)]
a(ha —hg) +Lg(hc —h,)

+ (he - hA)Sin(YD)[— LrRzc +a(R(hg —ha) — Mg, - RZA)] “Rcos(yp) + Rz sin(yp)
ala(h, —hg) + Lg (he —hy)] a
Effort normal a la rotule D, Np :
/fvba (he =ha)sin(yp) | V4 .
N. = _ e ~Na)>TT W) | VO A 22.137
° ”’{a(m e | RO s'”(YD)} M

-t

a(hy —hg) +Lp(hc —hy)

Nt (he - hAgsin(vD)} .\

[— cos(yp) +

L

+ vsin(yD){b - Xg +§ﬂ L= LrRzc +a(R(hg —ha) Mg, —Rz,)

a(hy —hg) +Lg(hc —hy)

.{_ cos(yy) + (e —hAa)sin(vD)} _Recos(ry) + RZe s;n(vD)
Changement de variables :
Np =nG, +H, (A 22.138)
B /vba B (he —ha)sin(yp) | v/ . 29
G, = XL("'A “he)+ La(he =) [ cos(vp) +—a } > sm(«{D)} + (A 22.139)

3]

+ .
Frép) At —hg) + Ly (he — )

[— cos(yp) + (hc_hA—a)Sin(YD)} + vsin(yD){b —Xg + %}
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_ —LgRz¢ +a(R(hg —hy) — Mg, —Rz,)

H,
a(hy —hg) +Le(hc —ha)

|:_ COS(YD) + (hC — hAa)Sin(YD):| +

Rz sin(yp)

—-Rcos +
(vo) a

Sollicitation totale :

Er =E, +E,
Fr=F +F,
Gr =G; +G,
Hy =H, +H,

Selon I’étude au micro-niveau (équations 5.17 et A 7.15) :

1 — 3dB?v + 3'/2p%dv — 20Nyt — 2 - 312 aNpy
Mpr = = Npr > 1/2
2 B2v(-3 +3'/2)

Avec le changement de variable :

- 3dp?v + 3Y/28%dv - 20(nGy + Hy) -2 - 320(nG +Hy)

1
nE; +F; :E(nGT +Hp) B2v( 3+ 3177

(A 22.140)

(A 22.141)
(A 22.142)

(A 22.143)

(A 22.144)

(A 22.145)

(A 22.146)

Cette équation peut étre résolue avec lI'aide d’un logiciel de mathématique, tel

que Mathcad 11.0a.
On obtient deux solutions :

1
2(6G;°a+4-3Y2 .G,

7o) [— 3G;dB?v - 12GaH; - 8- 3Y2 . GraH; — 6Ep?v +
o

~ 144G > aF B2V — 96G; > a3 2F p2v)/2

1
2(6G; 2o +4-3Y2 .G,

" [ 3G,dp?v - 12G aH; - 832 . GraH, — 6E.B2V +
o

~ 144G, % aF B2V — 96G; > a3 2F p2v)/2

(A 22.147)

+(9G;°d?B*v? + 36G,dP*V2E, + 144G aH.E B2V + 96GaH, 3Y2E B2V + 36E, B4V +

—(9G;2d?B*Vv? + 36GdB*V2E; + 144G aH.E{B%V + 96G aH; 3Y2E B2V + 36E,°p*v? +

La seconde solution conduisant a un résultat illogique ou impossible, on adopte la

premiére. Multiplicateur des charges utiles :

1
n=
2(6G 0+ 432 .G,

" [ 3G,dp?v - 12G;aH; —8-3Y2 . GraHy — 6E,B?v +

(A 22.148)

+(9G°d?B*v? + 36GdB*V2E; + 144G aH.E B2V + 96GaH, 3Y2E B2V + 36E,°B*v2 +

~ 144G > aFB%v — 96G, 32 F p2v)/2
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Annexe 23 : Cas d’endommagement n°2

Annexe 23 : Représentation du modele
modifié - Cas d’endommagement
n°2 (Ecartement des appuis)

Le tableau Excel ci-dessous est une suggestion de représentation du modeéle
modifié. Les modifications apportées au modeéle initial pour tenir compte de
I'influence du cas d’endommagement n°2 sur la capacité portante de l'arc sont
mises en évidence.

0.726
6.095
0.000018
0.00002

[l
[N/mm?]
[-]
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3 [°] 30
hreie | [mm] 1500
Q [N] 160000
Orep | [N/mm?] 0.005
Naamis | [N] -1250000
%tage [%0] 50

276

Mi = Madmis

Ha — (A 22.9)

Hes — (A 22.11)

Va, —> (A 22.12)

Ve; —> (A 22.14)

E, — (A 22.20)

F, — (A 22.21)

G, — (A22.31)

H, — (A 22.32)

Mg2 = (%tage) X Madmis

Ha — (A 22.40)

Hey —> (A 22.42)

Vi, — (A 22.43)

Ve, —> (A 22.44)

E, — (A22.51)

F, — (A 22.52)

G, — (A 22.63)

H, — (A 22.64)

Er = E1 + E

Fr = F1+F;

Gr = G +G;
Hr = H; + H,
Har = Hai + Haz
Her = Hsi + Ha:

Var = Va1 + Va

Ver = Vgi + Ve




Annexe 23 : Cas d’endommagement n°2

Représentation graphique de la position des rotules :

Arc

Rotule D @ Rotule B

B Rotule A A Rotule C
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Annexe 24 : Cas d’endommagement n°2

Annexe 24 : Calcul de la poussée horizontale
due au remplissage, dans le cas
d’un rapprochement des appuis

Les expressions suivantes ont été déterminées a l'aide du logiciel Mathcad 11.0a.
Résultante de la poussée horizontale due au remplissage entre les rotules A et C :

he
R = I vaydh =
ha
he
= Iv[mpr(ql +0q,)+ cmpcKpc] dh =
ha

(A 24.1)

he he he
= V| MgKohsPPs [ dh + myK,PPy [ (he —h)dh -+ cmyeK, [ dh | =
ha ha ha

hc he he hc
= v| MK, | hsPPs .[ dh + PPghg .[ dh - PP, .[hdh +emp Ko, .[ dh|=
ha ha ha

ha

he hy?
=v Kpmp{hSPPS(hc —h,) +PPhg(he —h,) = PPy [% - %ﬂ +cmpkp(he — hA)]
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Moment de flexion induit par la résultante R par rapport a la rotule A :

he

Rz, = [vay(h—h,)dh = (A 24.2)
ha
he
- Iv[mpr(ql + ) + cmy Ko fh —hy )dh =
ha
he he hc
= v| M K, hsPPg J'(h —ha)dh +m KPP, [(hg —h)(h—hy)dh + cm Ko I(h —ha)dh| =
ha ha ha

he he he
= V| MpKohsPPs [hdh —mgK,hsPPs [ hadh-+myK,PPy [ (hah —hahe +hhy —h?)dh +
ha ha ha

he he
+ MK [ hdh - cmy e [hadh | =
ha ha

he he he he he he
= V| M K, | hePPs J'hdh—hAjdh— + PPy hRJ'hdh—hAhRIhdh—jhzdhmAJ'hdh +
ha ha ha ha

ha ha
hc hc
+ cMyeKye| [ —hy [ |
ha ha
he®  hy? he®  hy?
:v[Kpmp[hsPP{L_%— a(hc —hA)}+PPR[hR[%—% —hgha(h, —hp) +

3 3 2 2 2 2
_hc” + ha + h/{hL - h%]‘H + cmpcKp{h% - h% —hathe - hA):|]
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Moment de flexion induit par la résultante R par rapport a la rotule C :

he
Rz = jvqh(hC —h)dh = (A 24.3)
ha
he
- J'v[mpr(q1 +0,) +cmy K, Jhe —h)dh =

ha

Il
<

he hc he
moK,hePPs I(hc —h)dh + m_K,PPy j (he —h)(he —h)dh + cmyKo. j (he - h)dh] -
ha ha ha

1l
<

he he he
m,K,hsPPs J.hcdh — m K hePPs J.hdh + MK PPy I(thC “hhg - hhe +h?)dh +
ha ha ha

he he
+empKoc J.hcdh —empcKoc J.hdh -
ha

ha

he hc he hc hc hc
= v| M K, | hPPs hcjdh—J'hdh + PP, thCJ-dh—hRJ.hdh—hCJ-hdh+ J'hzdh +
ha

ha ha ha

he he
+ CmpcKp{hc J' dh —I hdh} -

ha ha

ha ha

he?  h,2 he?  hy? he?  h,2
= V[Kpmp[hsPP{hc(hc —hA)—%+%}+PPR[thC(hC —hA)—hR[L—L —he| - TA

2 2 2
h® h,° he?  h,?
+%—%ﬂ + cmpcKp{hc(hc —hy)- S +A

N

2 2
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Annexe 25 : Cas d’'endommagement n°2

Annexe 25 : Représentation du modele
modifié - Cas d’endommagement
n°2 (Rapprochement des appuis)

Le tableau Excel ci-dessous est une suggestion de représentation du modeéle

modifié. Les modifications apportées au modeéle initial pour tenir compte de

I'influence du cas d’endommagement n°2 sur la capacité portante de l'arc sont
mises en évidence.

L [mm] 15000
f [] -1.47E-12

j [-] 4.40E-08

Kk [] -5.46E-04
r [] 3.237604307

Xa [mm] 1216.034772
X [mm] 3655
Xp [mm] 8719
11505

0.726

B [ 6.095
PP: |[IN'mmd] 0.000018
0.00002

R — (A24.1)

Rz — (A 24.2)

Rzc — (A 24.3)
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8 (] 30
hgeie | [mm] 1500
Q [N] 160000
Ghep | IN/MmM?] 0.005

IN] -1250000

6.279464605
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Mi = Madmis

Ha — (A 22.81)

Hes — (A 22.83)

Va —> (A 22.84)

Ve, —> (A 22.86)

E, — (A 22.92)

F, — (A 22.93)

G, — (A 22.103)

H, — (A 22.104)

Mg, = (O/Otage) X Madmis

Hao —> (A 22.117)

Hg, —» (A 22.118)

Vi, — (A 22.119)

Ve, — (A 22.120)

E, — (A22.127)

F, — (A 22.128)

G, — (A 22.139)

H, —> (A 22.140)

Er = E;+ E

Fr = F1+F;

Gr = G +G;
Hr = H; + H,
Har = Har + Ha2
Her = Hsi + He2

Var = Va1 + Va

Ver = Vg1 + Vi




Annexe 25 : Cas d’endommagement n°2

Représentation graphique de la position des rotules :

Arc

Rotule D @ Rotule B

B Rotule A A Rotule C
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Annexe 26 : Cas d’'endommagement n°3

Annexe 26 : Représentation du modele
modifié - Cas d’endommagement
n°3

Le tableau Excel ci-dessous est une suggestion de représentation du modeéle
modifié. Les modifications apportées au modeéle initial pour tenir compte de
Iinfluence du cas d’endommagement n°3 sur la capacité portante de l'arc sont
mises en évidence. Il a été choisi, dans le cas présenté ici, de fixer la position de
la rotule C a 4000 mm et d'y admettre une section d’arc réduite de moitié.

L [mm] 15000
f [ 1.47E-12
i [-] 4.40E-08
K [ -5.46E-04
r [ 3.238
Xp | [mm] 3404
Xc | [mm] 6222 |
Xp | [mm] 10811 7
13937

X; —» Suivant la position de

I'endommagement,
retirer X, Xc, Xp ou
Xg des variables
d’itération

Dans le cas ou il est
supposé que
I'endommagement
correspond a la
rotule D, introduire
|’épaisseur réduite de
I'arc en ce point

0.726

B [ 6.095
PP: [[N/mm?] 0.000018
0.00002
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(0 [°] 30

c |IN/mm?] 0
mp [ 0.33
Mpc [ 0.01
S [’ 30
hreie | [mm] 1500
Q [N] 160000
Orep | [N/Mm?] 0.005
Nagmis | [N] -1250000
day | [mm] 1000
de | [mm] 500
dg | [mm] 1000

d; — Epaisseur de l'arc
considérée dans la
rotule i

M; — (5.17) tenant compte
de I'épaisseur d; et de
|'effort normal admis
Nadmis




Annexe 26 : Cas d’endommagement n°3

Représentation graphique de la position des rotules :

Arc

Rotule D @ Rotule B

B Rotule A A Rotule C
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