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Résumé

Les poteaux mixtes en tube d'acier remplis de béton sont de plus en plus utilisés dans le
conception de structure modernes multi-étages (tours). Les investigations développées ces
dernieres décennies confirment leur emploi bénéfique ils sont utilisés comme élément
composant un systeme structurel vu leur excellente capacité d'absorption et de dissipation
d'énergie ou comme procédé de renforcement des ouvrage endommagés en béton armé tel

que poteau ou pile de pont, par confortement par chemisage en acier.

Le confinement du béton par tube d'acier présente des avantages inéluctables tant du point de

vue technique qu'économique dans le secteur du batiment et travaux publics.

La majorité des codes universellement établie ACI, AISC, EO4 ont intégres les méthodes
d'analyses et de conception pour le calcul des poteaux mixtes dans la réglementation, sans

guide de réparation. Le reglement algérien en vigueur RPA 99 souffre de ce manque.

Ce qui a focalisé les recherches dans cet axe, de plus les poteaux mixte contribuent a afférer
aux éléments structuraux une haute résistance une grande ductilité et une rigidité élevée, avec

une optimisation remarquable des matériaux mis en ceuvre

En plus de ces avantages, les tubes d'acier servent aussi de coffrage réduisant ainsi le colt et

la durée de réalisation.

La philosophie courante est que sous charge dynamique les rotules plastiques se développent
dans certaines sections critiques qu'il faut sélectionnée au préalables, et il est primordial de
connaitre la capacité de résistance et de déformation de chaque élément structurel pour étre

sur que le mécanisme de ruine se développe de la maniére désirée

Dans ce contexte les éléments structuraux sont dimensionnes de maniére a pouvoir supporter

des déplacements latéraux sans compromettre I'équilibre global de la structure.
On présente dans cette these :

¢ une etude bibliographique avec une synthese des principaux modeles de confinement
existants, analytiques et théoriques. I'influence des principaux parametres
déterminants dans I'évaluation du gain en résistance et déformation. Estimation de la

capacité portante des poteaux mixtes



e un programme expérimental réalisé au niveau du laboratoire de génie civil.
Dix-huit (18) éprouvettes en tube d'acier remplis de béton auto placant ont éte testes a
la compression uni axiale, pour des différents parametres, avec acquisition incrément
effort- déplacement jusqu'a la rupture.
Quatre (04) éprouvettes en béton non confines out été soumis a un essai standard, de
compression
L’analyse et la discussion des résultats nous a permis :

= d'établir une loi de comportement du matériau composite

= d'affiner la corrélation entre modeéle théorique et expérimental

e une étude sur un cas réel de pont a été appliquée pour estimer les niveaux de
performance (capacité de résistance et de déformation) apres renforcement de la pile
de cet ouvrage par la technique de chemisage et valoriser ainsi le gain en résistance et

déformation.

Mots clés : performance parasismique, résistance, béton, confinement, chemisage en acier



Abstract

Mixed steel tube poles filled with concrete are increasingly used in the design of modern
multi-stage structures (lathes). The investigations developed in recent decades confirm their
beneficial use, they are used as a component of a structural system given excellent ability to
absorb and dissipate energy or as a method of reinforcing damaged structures in reinforced
concrete such as post or bridge stack , by reinforcement by steel lining.

The confinement of concrete by steel pipe has unavoidable technical and economic
advantages in the building and public works sector.

The majority of the universally established codes ACI, AISC, EO4 have incorporated the
methods of analysis and design for the calculation of mixed poles in the regulation, without a
repair guide. The current Algerian regulation RPA 99 suffers from this lack.

The research focuses in this axis. Moreover, the mixed poles contribute to provide the
structural elements with a high resistance, a high ductility and a high rigidity, with a
remarkable optimization of the materials implemented

In addition to these advantages, the steel tubes also serve as formwork thus reducing the cost
and the duration of realization.

The current philosophy is that under dynamic load plastic hinges develop in certain critical
sections which must be selected beforehand; and it is essential to know the resistance and the
deformation capacity of each structural element to ensure that the mechanism of ruin develops
in the desired way.

In this context, the structural elements are dimensioned so as to be able to withstand lateral
displacements without compromising the overall balance of the structure.

We present in this thesis:

«A bibliographic study with a synthesis of the main existing confinement models, analytical
and theoretical. The influence of the main determining parameters in the evaluation of the
gain in resistance and deformation. Estimation of the bearing capacity of mixed columns.

« An experimental program carried out at the level of the civil engineering laboratory.

Eighteen (18) steel tube specimens filled with self-placing concrete were tested for uni-axial
compression, for different parameters, with incremental force-displacement acquisition to
failure.

Four (04) non-confined concrete specimens were subjected to a standard compression test.

The analysis and discussion of the results allowed us:



(1 to establish a law of behavior of the composite material.

[1 To refine the correlation between theoretical and experimental model.

« A study on a real case of bridge was applied to estimate the levels of performance (capacity
of resistance and deformation) after reinforcement of the stack of this structure by the
technique of lining and thus to value the gain in resistance and deformation.

Keys words: seismic performance, strength, concrete, confinement, steel lining
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Aire du noyau confiné

section d’armature longitudinale

aire de la section de I'armature transversale
Diamétre du tube d’acier

hauteur utile

module d’¢lasticité longitudinal

module d'élasticité longitudinale du béton
module d’¢élasticité longitudinal de 1’acier
résistance pic en compression du béton confiné

résistance maximale de béton
résistances du béton non confiné

pression latérale due a I'armature de confinement
contrainte dans les aciers
respectivement limite élastique de ’acier transversal et longitudinal

force latérale

moment d’inertie de la section non fissurée

position relative de I'axe neutre

coefficient efficace de confinement

respectivement le gain en résistance et en déformation

coefficient tenant compte de la composition du béton et de I’étreinte latérale

longueur du poteau

longueur de la rotule plastique

longueur de la rotule plastique de la poutre

longueur de la rotule plastique au niveau inférieur et supérieur du poteau

moment fléchissant dans la section
moment plastique

moment élastique

effort normal sur la section
effort axial résistant
coefficient de comportement
niveau d’étage

espacement

Epaisseur du tube d’acier
effort tranchant

poids de la structure



déplacement élastique

déplacement horizontal ultime
déplacement élastique d au cisaillement
raccourcissement du béton comprimé

déformation correspondante a la contrainte pic du béton confiné
déformation correspondante a la contrainte pic du béton non confiné

déformation ultime du béton confiné
déformation dans I’acier tendu

déformation ultime dans I’acier transversal
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facteur de ductilité de déplacement
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intensité de 1’effort axial réduit
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taux d’armature longitudinale
rapport volumétrique de 1’armature transversale
diamétre de I’armature transversale

courbure ultime de la section
courbure élastique



INTRODUCTION GENERALE

L'information recueillie apres chaque évenement sismique confirme les avantages relatifs au
potentiel économique des poteaux mixtes ou en béton armé renforcés par chemise externe
en acier dans la conception des structures multi étagées et dans les ouvrages d’art,
comparativement avec les systémes de contreventement en charpente ou en béton armé.
Ces éléments structurels utilisent d'une maniére avantageuse les caractéristiques des

matériaux acier et béton.

Les tubes d’acier sont considérés a leur état limite comme des cerces traditionnelles avec un
espacement nul développant ainsi de bonne performance du point de vue résistance (effet
de confinement), ductilité et rigidité. Ces propriétés ont été bénéfiques pour la bonne tenue
de ces structures dans les régions sismiques en enregistrant un taux d'endommagement
acceptable, tout en conférant une capacité d'absorption et de dissipation de I'énergie
sismique par déformation post élastique. En outre, ces poteaux présentent plusieurs

avantagescomparativement aux systémes traditionnels, a savoir:

le flambage local de la chemise d’acier est différé

I'efficience de la construction; pas de montage de coffrage, réduisant ainsi le co(t

global et la durée de réalisation

la résistance vis-a-vis de l'incendie peut étre fortement augmentée.

impératif de construire rapidement et simplement

L’état de déformation d’une structure dépend intimement des lois de comportement des
matériaux constitutifs. Le travail de recherche sur le béton confiné initié par Richard etal en
1928, a conduit ces quatre derniéres décennies a une recherche intensive, expérimentale et
analytique, qui a permis I'identification des principaux parametres ainsi que I'évaluation de
leur influence. Ces travaux ont été couronnés par I'élaboration de plusieurs modeles de
béton ordinaire ou a haute résistance confiné par armature traditionnelle. Le champ
d’investigation s’est étendu au béton confiné par chemise d’acier (Tomi 1991 ; Liang et Uy
2000; Susantha et al 2001; Bradford, Loh, et Uy 2002, Huang et al 2002, Morino et Tsuda
2002; Hu et al 2003; Han 2004; Ehab et Young 2006 ; Y. Sun 2008 ; Gajalaksmy et al 2011).



Les résultats d’essais expérimentaux existants ont permis de dégager les parameétres
influents sur la caractérisation des lois de comportement du matériau: diametre du poteau,

épaisseur du tube d’acier, résistance caractéristique du béton et limite élastique de I'acier.

Un travail expérimental a été mené sur des éprouvettes en tube d’acier remplis béton, de
forme cylindrique, en procédant a la variation de quelques parametres influents. L’analyse et
la discussion des résultats obtenus a permis la confrontation de la capacité ultime théorique

normative et la capacité ultime expérimentale.

Une méthode théorique basée sur la méthode des tranches successives M.E.F est
développée pour analyser la capacité sectionnelle des poteaux mixtes sous sollicitation
combinée flexion-effort normal de compression

Le comportement global de I'élément est articulé sur la méthode pushover statique non
linéaire.

Enfin, une étude d’évaluation des performances (capacité de résistance et de déformation)
de piles de pont renforcées par chemisage en acier; ayant pour but de valoriser
I'information acquise pour des cas pratiques a été conduite. Ce travail touche aux éléments
fléchis comprimés et a trait directement a la réhabilitation structurelle afin de répondre aux
exigences parasismiques normatives localement admises. Ce travail a été mené dans |'esprit

de palier au non codification de la pratique de la réhabilitation parasismique dans notre

pays.

Objectif

En Algérie comme ailleurs dans le monde, une grande partie du patrimoine national et des
infrastructures de transports ont atteint la fin de leur durée de vie utile. Des études et
expertises ont montré 'urgence de développer des techniques de réhabilitation permettant
de redonner aux structures telles que les anciens édifices et les ponts, les capacités
structurales nécessaires pour résister aux sollicitations auxquelles elles sont soumises. Les
procédés de renforcement sont tres variés et peuvent étre mis en ceuvre compte tenu des
exigences architecturales et éventuellement les contraintes fonctionnelles de I'ouvrage lors
des travaux. Ces techniques ont une incidence directe sur rigidité structurelle qui changera si
le gainage en béton ou le chemisage en acier est envisagé; et sera conservée si le

confortement est concrétisé par bandages en FRP.



Le chemisage en acier est une technique prometteuse présentant des avantages
considérables dans le domaine du batiment et des travaux publics lorsqu’il s’agit d’assurer la
protection, la réparation et le renforcement d’ouvrages en béton armé ou d’éléments tels
que poutre, poteau, pile de pont.

Le mémoire de thése est structuré en six chapitres en plus d’'une introduction et conclusions

générales

Les deux premiers chapitres sont de caractéres bibliographiques, ou des notions générales
sont données ; sur les colonnes composées acier-béton, leur utilisation et leur évolution
incluant I'aspect normatif (EC4, ACI,...) et guides de réhabilitation en faisant allusion aux
différentes procédures de dimensionnement parasismique a savoir ; dimensionnement en

force (FBD), en capacité (CBD) et en performances (PBD).

Le troisieme chapitre a été consacré a la présentation de la modélisation des matériaux ;
béton ordinaire, acier et béton confiné par armatures traditionnelles et par chemisage en
acier ol un apercu sur le principe du confinement latéral passif a été exposé. Une revue sur
différents modéles de béton confiné soit par armature traditionnelle ou par chemisage

externe a été présentée avec une synthése sur ces derniers modeles.

Le quatrieme chapitre a été consacré a I'étude des éléments comprimés ou |'expérimentale
réalisé est présenté et les résultats obtenus ont été confrontés aux résultats théoriques
prenant en considération I'influence du confinement latéral et ceux obtenus selon les régles

normatives sélectionnées (ACl, EC4).

Le cinquiéme chapitre a été consacré a I'étude de la capacité sectionnelle des éléments en
BA renforcés par chemise externe en acier ou différents paramétres jugés influents ont été
étudiés (D/t —fcs, fys, A, At). La notion de niveaux de performance et les états limites qui leur
sont inhérents caractérisant I’évolution de la plastification des zones dissipatives d’énergie

aboutissant a la fin a la notion de rotule plastique idéalisée.



Le sixieme chapitre a porté sur la modélisation de structures a étudier en spécifiant les
différentes sections des éléments de colonnes qui consistaient en de flts de piles type
marteau servant d’appui a des travées indépendantes de pont congus dans les années
quatre vingt du siecle passé. Les modeles des rotules plastiques ont été introduites selon les
états limites prédéfinis ainsi que les longueurs plastiques a assigner aux zones nodales des
différents flts considérés. Apres cela une étude du comportement nonlinéaire a été menée
usant de I'analyse Pushover, ce qui a permis de faire ressortir les carences enregistrées sur la
performance structurelle. Ceci a été complété par I'analyse et la synthése des résultats des
cas d’études envisagés renforcés par deux techniques ; chemisage en acier et bandage en
TFC (techniques largement utilisées de part le monde pour ce genre de cas). L’évaluation de
la performance structurelle des structures renforcées menée en considérant différents
critéres de performance a permis a permis afin de situer la sécurité obtenue par chacune des
solutions de confortement envisagées par rapport aux structures initiales et d’établir les

différentes conclusions et les étendus de ce travail.



Chapitre 1. Notions sur le Dimensionnement Parasismique en Performance

1. Conception philosophique de base
La procédure de dimensionnement structurel basé sur plusieurs niveaux de performance
n'est pas un concept nouveau. Sous chargement gravitaire, surcharge d'exploitation, neige,
vent, les états limites considérent le service et le niveau ultime. Les niveaux de performance
visés par les codes sont :

- sécurité sur les vies humaines

- contréle de I'endommagement

- séisme de faible intensité (endommagement négligeable)
- séisme modéré (endommagement réparable)

- éviter I'effondrement lors d'un séisme majeur
Plusieurs interprétations ont été faites sur I'approche en performance, la définition la plus
appropriée est que cette approche se référe a la méthodologie dans laquelle les critéres de
dimensionnement structurel sont exprimés en objectifs de performance a atteindre. Ces
objectifs peuvent étre un niveau de contrainte a ne pas dépasser, une charge, un
déplacement, un état limite ou un état d'endommagement. Cependant la majorité des codes
prennent comme régle un seul objectif de performance garantissant la protection des vies
humaines dans le cas d'un séisme majeur. En 1997 Bertero [1] a recensé 38 sur 41 codes
parasismiques universellement établis basés sur un seul critere de performance. Le constat
établi aprés les séismes survenus récemment a montré que les structures érigées
conformément aux codes parasismiques modernes se sont comportées comme prévu en
enregistrant une perte de vies minimale. Cependant, la perte économique conséquente de
I'endommagement permanent est faramineuse (100 milliards en 1995 pour le Japon seul).
Pour ce, le contréle de I'endommagement doit étre plus explicite dans la conception
parasismique spécialement en sites urbains afin d'éviter le préjudice résultant.
La conception basée sur la performance (PBD) consiste en la sélection de critéres de
dimensionnement pour un systéme structurel de facon que pour un niveau d'excitation
tellurique, ce systeme ne sera pas endommagé au dela des états limites considérés.
Plusieurs étapes sont introduites pour que cette conception soit cohérente :

- sélection des objectifs de performance

- définition des critéres de dimensionnement a plusieurs niveaux



- spécifier les niveaux d'attaque correspondant aux différents critéres de dimensionnement
- considération de la conception parasismique globale
- options pour les méthodes d'analyse structurelles appropriées

- vérification numérique claire (compréhensible)

2. Niveaux de performance:

Le principe philosophique de base établi dans la conception parasismique est qu'il est

économiquement non justifiable que dans une zone sismique toutes les structures doivent

étre congues pour survivre au tremblement de terre le plus violent possible sans jamais

enregistrer d'endommagement. Il est donc plus raisonnable pour un séisme sévere de

tolérer un certain niveau d'endommagement tant que la ruine est évitée. Pour ce, les

recommandations prescrites par les codes parasismiques ne peuvent pas garantir de

structure saine sans endommagement lors d'un séisme sévere. Cependant il n'existe pas un

commun accord sur la définition du niveau d'endommagement acceptable suite a un séisme

spécifique mais des critéres d'acceptance pour caractériser ces performances:

a- Sécurité des vies (Life safety): exigence fondamentale

b- Réparation de I'endommagement (Reparable damage): une distinction est faite entre
endommagement structurel réparable et endommagement structurel non réparable

c- Effondrement évité (Collapse prevention): afin d'éviter les blessures et les pertes en vies

humaines, la structure doit rester debout apres un tremblement de terre.

Etat

Niveau de performance Déplacement relatif
d'endommagement
*Totalement opérationnel Négligeable <0.2%
Occupation immédiate
*QOpérationnel, endommagement Réparable <0.5%
Controlé, endommagement modéré
*Sécurité sur les vies Irréparable <1.5%
*Pré ruine, sécurité limitée Sévere <2.5%
*Ruine >2.5%

Tableaul. 1: niveaux de performance, états d'endommagement correspondants et déplacements
limites.

Pour une performance structurelle définie en termes d'un état d'endommagement, la
déformation reste le meilleur indicateur. Il est communément admis d'exprimer les
objectifs de performance en faisant appel a un état d'endommagement spécifique ou une

probabilité de ruine par rapport a un niveau prescrit de demande probable. En terme de



déplacement la réponse structurelle peut étre reliée a un état limite de déformation, qui a
son tour est supposé étre directement lié a un certain niveau d'endommagement le tableau
1.1 regroupe quelques niveaux de performance recommandés exprimés en états

d'endommagement et déplacements relatifs correspondants.

3. Objectifs de performance :

Les objectifs de performance sont des états d'acceptance de la performance de la structure.
La performance "cible" peut étre caractérisée par des limites exprimées en termes de
contraintes, déformations, déplacements, accélérations etc...Pour ce, les objectifs de
performance sont exprimés en terme d'un état spécifique d'endommagement ou en
probabilité de "ruine" contre une probabilité prescrite d'un niveau "demande". Bien que les
documents basés sur la philosophie en performance avancent les mémes concepts,
cependant au niveau du détail ils spécifient différents niveaux de performance [2]. Plus de
recherche est nécessaire afin d'arréter des estimations qualitatives réalistes reliant
déformation relative — état d'endommagement. Il s'avere donc nécessaire d'apporter un
consensus sur le nombre et la définition de ces niveaux de performance associés aux états
d'endommagement ainsi que les critéres de dimensionnement qui leur sont concordants afin

d'implanter la conception en performance.

4. Conception a niveaux de performance multiples :
Trois points importants sont a relever sur la courbe effort sismique — déplacement global de
la structure (fig.1.1), peuvent caractériser différents états limites:

-limite du comportement élastique (aucun endommagement)
-limite d'endommagement (endommagement majeur)

-limite de ruine
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Plusieurs approches de conception a niveaux multiples tenant compte de différents états
limites deviennent donc possibles:

(i) Conception a 4 niveaux: principalement élaborée par les codes américains SEAOC
(1995) et ATC (1995), ou 4 niveaux de performance sont définis en combinant
I'endommagement structurel et non structurel, fonctionnalité (services) et nature de
la réparation

(ii) Conception a 3 niveaux suggérée par plusieurs chercheurs [1]:

- Etat limite de service (SLS: serviceabilty limit state) : pour un séisme fréquent appelé
aussi séisme de service. Cet état limite exige que I'endommagement des éléments
structuraux doive rester trés faible. La structure demeure dans le domaine élastique
ou enregistrant de faibles déformations plastiques.

- Etat limite d'endommagement (DLS: damageabilty limit state): pour un séisme
occasionnel. Cet état limite considere une intensité sismique produisant un
endommagement modéré dans des éléments structuraux, réparable sans difficultés
techniques.

- Etat limite ultime (ULS: survivabilty-ultimate limit state) : pour un séisme d'occurrence
rare, résultant du plus fort tremblement de terre possible. L'endommagement des
éléments structuraux est prévisible; dans la majorité des cas non réparable, cependant
les vies sont préservées.

(iii) Conception a 2 niveaux : malgré qu'il est reconnu que la méthodologie idéale est

d'adopter 3 ou 4 niveaux de dimensionnement les codes en vigueur a l'instar de I'EC8

se basent uniquement sur 2 niveaux [1]:

- Etat limite de service (SLS: serviceabilty limit state) : Structure concue afin de demeurer
Elastique ou enregistrant de faibles déformations plastiques.
- Etat limite ultime (ULS: survivabilty-ultimate limit state): Pour lequel la structure
exploite son aptitude a se déformer dans le domaine post-élastique
Deux états limites sont considérés afin de garantir la sécurité minimale :
a- pour la protection de la vie humaine, aucun niveau ne doit étre ruiné sous des
conditions d'action sismique ayant une période de retour de plusieurs centaines

d'années (séisme rare ou tres rare).



b- 'endommagement doit étre évité dans les portiques, éléments pour des événements
sismiques pouvant survenir plus d'une fois dans la vie de I'ouvrage avec une période de
retour variant entre 30 et 50 ans (séisme fréquent).
Le spectre de calcul relatif au début de I'état limite d'endommagement (10 : immediate
occupancy) est réduit au 1/5 du spectre relatif a I'état limite garantissant la vie humaine (LS :
Life Safety). Ce dernier état est supposé étre atteint lorsque :
- les limites des matériaux sont atteintes au niveau de n'importe quel élément

- ou le déplacement de niveau atteigne 0.5% de sa hauteur pour n'importe quel niveau.

L'état limite garantissant la vie humaine est atteint lorsque la structure n'est plus en mesure
de supporter les charges verticales de calcul sous des déformations horizontales
additionnelles; en d'autres termes si I'un des éléments structurels a atteint sa capacité
ultime de déformation. La déformation ultime doit étre évaluée comme la somme des

déformations de flexion, de cisaillement et la distorsion du noeud.

5. Critéres de dimensionnement pour 3 niveaux de performance :

Rigidité, résistance et ductilité :

Dans la pratique courante pour les charges conventionnelles, les structures sont
dimensionnées pour 2 demandes, résistance et rigidité résultant en une bonne performance
structurelle. La vérification de la résistance incluant la stabilité appartient a I'ELU
garantissant que la force développée au sein de la structure reste dans le domaine élastique
ou quelques déformations plastiques peuvent survenir en connivence avec les hypothéses
établies. La vérification de la rigidité est reliée a I'ELS pour lequel les déplacements de la
structure doivent rester dans certaines limites afin que I'endommagement des éléments non
structuraux soit évité. Malgré qu'il est reconnu que I'endommagement est aussi du aux
déformations, le controle de la résistance joue le r6le déterminant dans le dimensionnement
pour charges conventionnelles. Contrairement a c¢a, la ductilité est recherchée dans le
dimensionnement parasismique, et additionnée aux demandes précitées. Car la survie de la
structure sous une action sismique est tributaire de la capacité de déformation au dela du
domaine élastique, afin de dissiper I'énergie a travers des déformations plastiques.

La nouvelle approche dans le dimensionnement structurel sous action sismique connue sous
I'appellation "approche en capacité" exige la vérification des 3 demandes: rigidité, résistance

et ductilité.



Le contrdle de ces 3 qualités se fait respectivement pour les états limites suivants:
-état limite de service (Serviceability Limit State)
-état limite d'endommagement (Damageability Limit State)

-état limite ultime (Survavibilty Limit State)
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Figure 1. 2: Caractéristiques pour 3 niveaux de performance
(a) Accélérogrammes (b) Spectre élastique

Il est cependant trés important de remarquer que chaque état limite lui correspond un
accélogramme ou spectre de réponse spécifique, du fait de la différence enregistrée en
magnitude. Ceci est principalement du a l'interaction sol-onde sismique. Les principales
caractéristiques de ces séismes sont (Fig.1.2) :

- pour I'ELS : séismes de faible magnitude sont de courte durée avec une courte période,
mais I'amplification pour des périodes courtes est différente comparée avec des
séismes de grande magnitude.

- pour I'ELE : séismes de magnitude sévere ayant des durées et périodes plus longues que

celles des séismes de faible magnitude.

- pour I'ELU : séismes de magnitude tres sévére présentant des périodes caractéristiques
et durée plus longues, suite a l'interaction avec la nature du site.
Le rapport entre les intensités correspondantes aux niveaux de performance dépend des
périodes naturelles des structures. Utilisant la méme allure du spectre pour toutes ces
limites en changeant uniquement les accélérations maximales comme il est suggéré par les
recommandations de certains codes établis (EC8, code japonais par exemple) est une erreur

dans la méthodologie de dimensionnement.
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5.1. Critere de rigidité :

La vérification de la résistance est traditionnellement considérée par les concepteurs comme
le premier critére a satisfaire dans le processus de dimensionnement. Suite a I'impact
économique et la perte de fonctionnalité des ouvrages, le contréle de 'endommagement a
travers la vérification de la rigidité structurelle est devenu un critére incontournable. Pour
I’endommagement structurel le déplacement global (en téte) de la structure peut fournir
une bonne indication. Cette vérification est généralement concrétisée a travers la relation :

Rigidité requise < Rigidité disponible

ou Déplacement relatif résultant < Déplacement relatif limite

Le déplacement relatif résultant est déterminé :
-a travers une analyse élastique temporelle THA (accélérogramme ou enregistrement) ou
utilisant un spectre élastique, et ce si I'ELS qui est considéré.
-cependant pour le spectre correspondant a I'ELU, la détermination de ce déplacement
est indirecte en utilisant le facteur réducteur de force. Cette méthodologie est

généralement utilisée par les codes, mais présente les insuffisances citées auparavant.

La rigidité requise dépend essentiellement du type de séisme (far-field et near-field regions)
et du type de structure, si les limites inhérentes aux éléments non structuraux ne seront pas
mandataires dans |'établissement du critéere de rigidité structurelle, le déplacement relatif
d’étage limite sera déterminant dans ce cas.
- un endommagement mineur ou les fissures 0.2-1mm n’affecte significativement pas le
service et la réparation est facilement exécutable.
- un endommagement important ou les fissures 1-2mm, n’affecte pas la sécurité des
éléments mais la réparation devient colteuse.
- un endommagement tres important avec de larges fissures dépassant les 2mm,

conduisant a la ruine partielle ou totale des éléments.

5.2. Critére de résistance

La conception parasismique courante autorise I'endommagement structurel lors d’un séisme
sévére ou les structures sont appelées a enregistrer d’importantes déformations
inélastiques. La force de dimensionnement est nettement inférieure a la force nécessaire

pour que la structure reste dans le domaine élastique. Le critére de résistance est
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traditionnellement introduit comme un but primordial dans le dimensionnement

parasismique; la structure doit donc satisfaire ce critére a travers la relation suivante :

Demande de Résistance < Capacité de Résistance

Les 2 termes de I'équation sont déterminés respectivement a partir de I'action sismique et la

configuration structurelle. La demande de résistance dépend du :

- type de séisme, se référant a son intensité, durée, période etc. La différence entre séisme
proche et séisme éloigné (near-field et far-field) doit étre considérée.

- type de structure

- spectre de dimensionnement, tiré du spectre élastique en utilisant le facteur de
réduction de force R (selon le code RPA, facteur de comportement) qui est déterminé

fonction du type de structure, sa période naturelle et la surésistance.

La capacité de résistance dépend des caractéristiques des zones dissipatives d'énergie, ol
une résistance adéquate est fournie tout en évitant la rupture brutale ou autres modes de

rupture. La résistance de ces zones dépend des facteurs suivants:

- la sécurité prise sur les matériaux en considérant les limites inférieures, conduisant ainsi
a une augmentation de la résistance des sections.

- |'utilisation des sections plus importantes que celles résultantes de I'analyse.

- I'effet d'écrouissage produisant une augmentation des moments plastiques

- redistribution des moments suite a la formation des rotules plastiques, le moment de
calcul peut diminuer ou augmenter.

- I'accumulation des déformations plastiques: la capacité de résistance de la structure

dépend du nombre de cycles inélastiques, les séquences et leurs amplitudes relatives.

La combinaison de ces effets peut conduire a une augmentation possible de résistance

variant entre 50 et 150%. Pour ce, la vérification de la résistance de la rotule plastique doit

prendre en considération I'existence d'une importante surésistance.

Les étapes nécessaires pour déterminer la capacité de résistance sont comme suit:

- établir un mécanisme favorisant la rotulation au niveau des poutres reconnu comme le
mécanisme le moins exigeant en respectant I'approche poteau fort - poutre faible.

- identifier les sections critiques ou dissipatives d'énergie, leur fournir le ferraillage

nécessaire de résistance et de confinement afin de leur conférer |'aptitude ductile requise.
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- dimensionner les régions préalablement congues comme élastiques de fagon a éviter la

migration accidentelle des déformations plastiques.

5.3. Critére de ductilité :
On entend par ductilité dans la conception structurelle, la capacité d'une structure de
supporter de larges déformations dans le domaine post-élastique sans jamais enregistrer
une réduction substantielle de résistance. Pour les portiques autostables, la plastification
préférée est celle causée par un comportement flexionnel que celles causées par I'action de
I’effort tranchant ou d’adhérence qui sont a éviter, vu qu’elles conduisent a une réduction
substantielle de la dissipation d’énergie. Les régions critiques du systéme structurel
résistant aux forces sismiques peuvent étre ainsi préalablement choisies, convenablement
congues et soigneusement ferraillées afin de fournir une capacité de résistance et de
ductilité adéquates. Une méthodologie claire et cohérente exige le controle direct de
ductilité. Cet objectif est atteint si le critere de ductilité est satisfait :

Demande de Ductilité < Capacité de Ductilité
ou la demande de ductilité est déterminée du comportement global de la structure, et la
capacité de ductilité a partir des déformations locales. Le critére de ductilité dans le
processus de dimensionnement sera donc:

Demande de Ductilité Locale (résultante de I'analyse globale) < Capacité de Ductilité Locale

L’évaluation de la demande de ductilité requise est fonction du déplacement en téte de la
structure. Une estimation approximative est donnée par les relations entre le coefficient de

ductilité globale et le facteur de comportement.

6. Cohérence dans la conception parasismique:

Dans ce contexte de conception de performance (PBD), pour un niveau déterminé
d'excitation sismique la structure est concue de fagcon que sa performance reste entre les
limites prescrites. Pour atteindre ce niveau de vérification, le dimensionnement est conduit a
travers la formulation "requis - disponible" ou "demande - capacité» : Capacité requise <
Capacité disponible. Trois paires de caractéristigues mécaniques sont couramment
considérées dans le dimensionnement : rigidité, résistance et ductilité.

Rigidité requise < Rigidité disponible
Résistance requise < Résistance disponible

Ductilité requise < Ductilité disponible
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L'utilisation de 2 niveaux de performance représente I'option minimale acceptable.
Cependant il est recommandable de prendre en considération 3 niveaux d'états limites, a
savoir: le service, 'endommagement et l'ultime ou la survie. Afin d'établir la cohérence
réglementaire, la structure doit étre vérifiée pour les 3 états limites précités pour les criteres

de performance suivants:
- service - rigidité

- controle de I'endommagement - résistance

- ultime - capacité de déformation ou ductilité
Tableaul. 2: Approches de dimensionnement parasismiques.
Intensité Rupture g Méthode Objectif de
Performance L o Vérification ,
sismique a éviter d'analyse performance
Service Faible Elément non Rigidité Elastique deplac.ement
structurel de niveau
Endommagement | Modéré Ruine locale Résistance EIas.to- Capaatg de
plastique la section
Ultime Sévere | Ruine globale Ductilité Mécanisme Capacrfe de
rotation

Le tableau 1.2 et la figure 13 montrent la relation entre les niveaux de performance et les
autres parametres de la conception parasismique. Les niveaux de performance sont reliés a
I'aléa sismique ainsi qu'aux niveaux de conception ou états limite [2]. Le tableau 1.3
regroupe quelques niveaux d'aléas sismiques proposés dans la littérature. Les intensités des
séismes de dimensionnement sont déterminées fonction d'une probabilité de dépassement
dans 50 ans; considérée comme la période pour laquelle I'ouvrage est entretenu sans
aucune intervention structurelle.
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Figure 1. 3: Réponse structurelle pour différents niveaux de chargement
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Tableaul. 3: Niveaux d'aléas sismiques proposés.

Fréquence sismique Période de retour (années) Probabilité de dépassement
Fréquent 43 50% dans 30 ans
Occasionnel 72 50% dans 50 ans
Rare 475 10% dans 50 ans
Trés rare 970 5% dans 50 ans
Extrémement rare 2475 2% dans 50 ans

Il faut cependant signaler que si pour un séisme rare ou trés rare les périodes de retour
proposées dans la littérature sont satisfaisantes, pour les séismes fréquent et occasionnel
ces périodes sont trés divergentes [1]. Pour une évaluation approximative et en guise de
simplification, des accélérations correspondantes aux différents niveaux de performance
sont proposées :

- service 0.4A

-endommagement A

- ultime ou survie  1.6A

A : accélération déterminée avec une période de récurrence de 50 ans

7 Méthodes d’Analyse

7.1. Méthodes d’analyse :

Les méthodes classiques pour le calcul sismique utilisent des modeles élastiques linéaires,
non linéaires ou inélastiques non linéaires fonction du niveau de la réponse structurelle.
7.1.1. Elastiques linéaires: (fig.1.4)

a- Statique équivalente: (Equivalent lateral force analysis) (fig. 1.4a)

C'est la méthode d'analyse la plus ancienne, la plus simple et la plus utilisée pour le
dimensionnement des batiments. Elle est basée sur I'hypothése que le comportement
structurel est dicté par le mode de vibration fondamental. Afin de tenir compte de la
capacité de dissipation d'énergie de la structure, le spectre de dimensionnement n'est autre
que le spectre élastique corrigé par un coefficient réducteur R appelé aussi coefficient de
comportement.

b- Superposition modale spectrale: (Mode superposition méthode) (fig.1. 4b)

Cette méthode est largement reconnue comme une puissante méthode pour le calcul de Ia
réponse dynamique linéaire des systémes élastiquement amortis. Cette méthode s'avere
intéressante car la réponse des systémes a plusieurs degrés de liberté (MDOF) est exprimée
a travers une superposition modale, chague mode est déterminé a partir de |'analyse
spectrale des systémes a un seul degré de Liberté (SDOF). L'analyse modale consiste a

combiner la réponse des différents modes par des regles de superposition modale afin
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d'obtenir la moyenne de la réponse structurelle maximale. Cependant cette méthode
présente 2 principaux inconvénients a savoir:

- le calcul des fréquences de vibration pour chaque mode, qui varie réellement durant
I'événement sismique a cause du changement de rigidité (formation des rotules
plastiques, I'endommagement des éléments structuraux et non structuraux) et la rigidité
du sol d'assise (adoucissement du sol pour de larges déformations, interaction sol -
structure).

- l'utilisation d'un facteur de comportement constant pour un niveau de ductilité donné,

car le facteur de comportement est fonction de la période de vibration

c- Analyse temporelle élastique: (Elastic time-history analysis, ETHA)

C'est I'analyse de la réponse dynamique linéaire (fig. 1.4c) faite par intégration directe dans
le temps des équations du mouvement. L'un des principaux avantages de cette procédure
c'est de conserver les réponses avec leurs signes respectifs. Néanmoins elle ne donne qu'un

apercu limité sur la réponse structurelle inélastique sous un séisme sévere.
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Figure 1. 4: Méthodes d'analyse élastique linéaire
(a) Statiaue éauivalente (b) Superposition modale (c)
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7.1.2- Non linéaires et inélastiques non linéaires: (fig.15)

a- Analyse plastique: (Plastic analysis)

Cette procédure (fig. 1.5a) a été initialement développée pour les portiques métalliques afin
de tirer profit de la redistribution des contraintes dans des systemes redondants ductiles au
dela des charges élastiques limites. Elle est généralement utilisée pour établir le mécanisme

de ruine afin de comprendre le comportement ultime de la structure.

b- Analyse Pushover (Push-over analysis)

La structure est soumise a un chargement incrémental distribué le long de la hauteur et la
courbe inélastique charge - déplacement est obtenue en contrélant le déplacement en téte
de structure (fig. 1.5b). La méthode est relativement simple et fournit I'information
concernant la résistance, la déformation, la ductilité et la distribution de la demande
statique non linéaire; ce qui permet d'identifier les éléments critiques pouvant atteindre les
états limites lors d'un séisme. Malgré quelques limitations qui lui sont inhérentes (la
négligence de la variation des allures de chargement ainsi que l'influence des modes
supérieurs), cette méthode donne une estimation raisonnable de la capacité de déformation
globale. Elle est plus appropriée pour des périodes courtes et structures faiblement élevées
[3].

c- Analyse temporelle inélastique (Inelastic time-history analysis, ITHA or Nonlinear response

history analysis RHA)

Cette méthode est basée sur l'intégration directe des équations de mouvement ou des
algorithmes contenant les déformations élastoplastiques de la structure sont adoptés. Cette
analyse est conduite en utilisant les enregistrements réels ou simulés. Cette méthode est la
seule apte a décrire le comportement actuel lors d'un séisme, cependant le grand probleme
réside dans le choix d'un enregistrement (accélérogramme) propre, du fait de la grande
variabilité induite par la nature du sol et la distance de la source. Il devient donc essentiel
d'utiliser plusieurs types d'enregistrements ou un accélérogramme artificiel contenant les

principales caractéristiques du séisme.
d- Analyse modale pushover (Multimodal Pushover Analysis, MPA)

Récemment développée, cette méthode est considérée comme une amélioration
significative de l'analyse statique Pushover couramment utilisée (POA), en prenant en

compte la contribution des modes supérieures a la réponse ou la distribution des forces
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d'inertie a cause de la dégradation de rigidité. La distribution le long de la hauteur de la

réponse estimée par la méthode modale Pushover (MPA) est généralement similaire aux

résultats dits "exacts" obtenus a I'aide de I'analyse temporelle inélastique (RHA) [4].

F

Figure 1. 5: Méthodes d'analyse Inélastique: (a) Plastic; (b) Pushover; (c) Temporelle

Il a été par ailleurs constaté [5] que cette méthode comparativement avec la méthode RHA:

produise de trés bons résultats pour des structures faiblement étagées (jusqu'a 5
niveaux) pour les déplacements d'étages ainsi que pour les rotations des rotules
plastiques.

surestime légerement la réponse non linéaire pour les niveaux inférieurs et surestime
celle des niveaux supérieurs des structures moyennement élevées (jusqu'a 10 niveaux);
méme constatation que pour la méthode statique pushover avec chargement linéaire
triangulaire (TLPOA).

prédit les déplacements d'étage d'une maniére excellente des niveaux supérieurs d'une
structure élevée (entre 20 et 30 niveaux), mais elle reste a l'instar de la procédure (TLP)

dans l'incapacité de prédire d'une maniére exacte la rotation des rotules plastiques.
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8. Méthodes de dimensionnement :

Il est d'un commun accord que les futurs codes parasismiques doivent étre basés sur des
objectifs de performance multiples associés a différents niveaux d’aléa sismique. L'avantage
du dimensionnement en performance est la possibilité d'atteindre la performance
parasismique avec un risque uniforme. Cependant la fiabilité de cette approche repose sur le
développement de criteres de performance explicites et quantifiables pouvant étre reliés
aux parametres de réponse pouvant étre calculés tels que: contraintes, déformations,
déplacements, accélérations et leurs dérivés. Malheureusement les procédures de calcul
établies par les codes en vigueur comportent des incertitudes concernant la demande et la
capacité sismique de la structure. Une méthodologie de dimensionnement cohérente [1]
doit tenir compte simultanément de la rigidité, résistance et ductilité dés les premiéres

étapes de la procédure de dimensionnement.

Cette procédure consiste en 2 phases distinctes :

1- la premiére; préliminaire établissant les principales caractéristiques de la structure,
couvrant |'acquisition et le traitement des données nécessaires pour le dimensionnement :
nature du sol et sa topographie, information concernant les sources sismiques possibles ou
potentielles, périodes de retour pour différents niveaux sismiques, périodes caractéristiques,
durées... Un prédimensionnement préliminaire des éléments structuraux est enfin introduit.

2- la deuxieme; finale donnant les détails pour la phase de construction.

L'analyse de I'ouvrage conduite révele que la conception préliminaire est satisfaisante et
guelgues changements mineurs seulement seront nécessaires pour le dimensionnement

final. Les procédures les plus utilisées pour cette phase sont énumérés comme suit:

= Dimensionnement en force: (Force Based Design; FBD)
Approche communément utilisée de nos jours se basant sur le fait de doter la structure
d'une résistance latérale minimale pour résister aux charges sismiques, en supposant qu'elle
se comporte dans le domaine non linéaire d'une facon adéquate. C'est pour cette raison
gu'uniguement quelques détails et dispositions constructives sont recommandés afin
gu'elles soient satisfaites. Le réglement parasismique algérien RPA 99 [6] appartient a cette

catégorie de codes.
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= Dimensionnement en déplacement: (Displacement Based Design; DBD)
Comme l'endommagement des structures soumises aux séismes est résultant des
déformations excessives; cette méthode s'articule directement sur la déformation plut6t
que de fournir simplement une résistance latérale comme requis par le dimensionnement en

force, donnant ainsi une meilleure perception des performances attendues.

* Dimensionnement en capacité: (Capacity Based Design; CBD)
Basée sur les principes des codes parasismiques courants qui autorisent l'incursion dans le
domaine post élastique; cette méthode fournit une capacité de ductilité adéquate pour les
zones dissipatives d'énergie afin d'éviter la ruine des structures résistantes. Pour ce, un
mécanisme de rotulation plastique est choisi avec un type de distribution de la force latérale
recommandée par les codes, pour s'assurer que les déformations plastiques surviennent
uniguement dans les zones préalablement sélectionnées. Ces derniéres seront concues dans
le détail de facon a satisfaire leur demande de ductilité, tout en conférant une sur résistance
(réserve de résistance) pour les autres parties de la structure de facon qu'elles puissent
exhiber un comportement élastique. Afin de réduire les colts élevés dus a la mise hors
service ou a la réparation des structures gravement détériorées, les déformations d'ELS sont

considérées.

Le dimensionnement basé sur la performance parasismique (PBD) est une nouvelle approche
qui associe les méthodes traditionnelles de dimensionnement parasismique avec de
significatives améliorations. Il a été interchangeablement utilisé avec le dimensionnement
en Déplacement (DBD) et il associe les méthodes traditionnelles de dimensionnement
parasismique avec de significatives améliorations. Il est basé sur I'idée que les objectifs de
performance (critéres) sont reliés au niveau d'endommagement structurel, qui a son tour est
relié au déplacement en téte ou déplacement relatif de niveau (drift).
Cependant cette hypotheése est trop simplifiée du moment que le niveau d'endommagement
est influencé par d'autres parameétres tels que:

-accumulation et distribution de I'endommagement structurel

-modes de rupture des éléments

-le nombre de cycles et la durée du séisme
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Les procédures développées pour l'analyse et le dimensionnement parasismique en
performance appartiennent a différentes catégories notamment: approches en

déplacement, en performance et spectre de capacité.

Les deux dernieres méthodes ont commencé a étre intégrées dans la génération des
nouveaux codes; une forme simplifiée du dimensionnement en performance est déja
implantée au sein du code New Zélandais [7]. Chacune de ces procédures essaye de
modéliser le comportement des systemes structurels retracant aussi bien la réponse
élastique et dans la majorité des cas la réponse inélastique. La représentation de la réponse
inélastique spectrale est introduite a I'aide de la technique du spectre de capacité reliant la
capacité sismique (comme relation inélastique force — déplacement, la force étant
équivalente a l'accélération sismique) a la demande représentée simultanément en
accélération sismique et déplacement de la réponse spectrale. Une telle représentation
permettra une relative évaluation entre demande et capacité. L'influence du changement de
période sur la demande sismique enregistrée par la structure durant la réponse sismique est
aussi tracée par le spectre de capacité, pendant que les valeurs fixées des périodes sont
représentées par des lignes radiales. La méthodologie générale pour le calcul basé sur la
performance parasismique peut inclure différentes procédures.

a- conduire le calcul selon I'approche traditionnelle basée sur la force (FBD), une fois le
dimensionnement terminé les déformations et les dommages peuvent étre déterminés et
comparés aux limites prescrites.

b- commencer par proportionner la structure sur la base du déplacement en téte a un
certain niveau (ou critéres) de performance et mener ensuite l'analyse de la réponse

sismique.

L'analyse non linéaire simplifiée basée sur Il'analyse pushover et l'analyse temporelle
inélastiqgue pour déterminer la capacité et sur le spectre de calcul pour déterminer la
demande. Pour chaque étape de calcul les parameétres de réponse tels que contraintes,
déformations, accélération structurelle, rapport de ductilité demande et énergie dissipée
sont évaluées en termes de demande contre capacité. L'analyse Pushover statique non
linéaire peut fournir la majorité de l'information nécessaire. Dans cette analyse la structure
sollicitée horizontalement par un chargement ayant une allure prédéterminée ou ajustable,

est poussée statiguement jusqu'au déplacement "cible" pour lequel la structure est évaluée.
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8.1. Dimensionnement en déformation controlée :

Elle parait étre I'approche la plus appropriée satisfaisant les objectifs du dimensionnement
parasismique en performance. Elle est de ce fait est sélectionnée pour étre introduite dans
les codes futurs, en améliorant la conception en force (FDB) et en développant encore
I'approche en capacité a travers la vérification de déformation ‘objectif’ (dimensionnement

direct ou le point de départ sera les déformations cibles).

L'analyse statique non linéaire ou l'analyse dynamique inélastique non linéaire peut donner
une prédiction de la performance d'une facon plus fiable. La majorité des méthodes de
dimensionnement en déplacement ou dimensionnement en déformation contrélée utilisent
des systemes linéairement équivalents caractérisés par un amortissement effectif élevé et
une rigidité sécante correspondant a la réponse max. Cette alternative figure parmi les
approches possibles pour la détermination de la demande sismique, car le spectre
inélastique peut étre aussi utilisé comme il a été indiqué par Fajfar [8,9] et démontré par

Chopra et Goel [10].

8.2. Critéres de dimensionnement pour 2 niveaux de performance :

Bien que la procédure rationnelle de dimensionnement soit celle qui considére 3 niveaux de
performance, la plupart des codes modernes ne prescrivent que 2 niveaux; I'ELS et I'ELU
s'accordant avec la méthodologie traditionnelle établie pour les autres types d'action. Les
principales vérifications dans le processus de dimensionnement relatives a chaque niveau

peuvent étre résumées comme suit :
a- ELS : ce niveau doit étre analysé a travers les étapes suivantes :

- détermination des caractéristiques de I'action sismique correspondante a cet état limite

- s'assurer que la structure travaille dans le domaine élastique exception faite pour
guelques zones pouvant enregistrer des déformations plastiques réduites.

- évaluation de la performance des éléments non structuraux en considérant leur
interaction dynamique

- controler le déplacement relatif résultant de I'analyse élastique avec la limite prescrite.

Afin de satisfaire ces demandes, les 2 critéres suivants doivent étre vérifiés simultanément :

Déplacement relatif résultant < Déplacement relatif limite

Résistance requise < Résistance Elastique Limite
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b- ELU : ce niveau doit étre analysé a travers les étapes suivantes:

- détermination des caractéristiques de I'action sismique correspondante a |'état limite
ultime

- configurer la structure conditionnant la rotulation désirée

- analyse de la structure dans le domaine post élastique, en utilisant les méthodes
appropriées en se référant a la résistance et a la ductilité.

- identifier les sections critiques ou dissipatives d'énergie, leur fournir le ferraillage
nécessaire de résistance et de confinement afin de leur conférer I'aptitude ductile

requise.

dimensionner les régions préalablement concues comme élastiques de facon a éviter la
migration accidentelle des déformations plastiques.

Afin de satisfaire ces demandes, les 2 critéres suivants doivent étre simultanément vérifiés :
Résistance Requise < Capacité de Résistance

Demande de Ductilité < Capacité de Ductilité

9. Apercu historique sur la reglementation parasismique pour ponts
Les premiéres régles parasismiques pour ponts ont été introduites par le Japon en 1926,
apres le grand séisme de Kanto (1923). Elles ont été améliorées par suite (1939, 1956 et
1964). Ces regles recommandent I'application d’une force latérale égale a 20% du poids
propre de la structure sans jamais faire allusion a l'intensité du séisme, la nature de la
structure et les caractéristiques du sol d’assise. Pis encore ces dernieres s’adressent aux
structures en acier car trés peu ont été construites en béton. Le premier code parasismique
pour ponts présentant une procédure de dimensionnement claire a été issu en 1971. Basé
sur la notion de force (FBD), ce dernier permet d’introduire des forces latérales de
dimensionnement fonction de I'importance du pont, le zonage sismique et les conditions de
site a travers la méthode du coefficient sismique. Ce code a été révisé en 1980 prenant en
compte le phénomene de liquéfaction des sols et le dimensionnement des fondations sur
sols liquéfiables. Une révision plus substantielle des guides de dimensionnement a été
introduite en 1990 et consiste-en :

- I'unification des méthodes du coefficient sismique

- la vérification dynamique et la ductilité des piles

- fournit des spectres de réponse pour I'analyse dynamique

23



L’endommagement des structures de pont résultant du séisme Hyogo—Ken Nabu dépassait
largement ce qui a été expecté. Une révision rapide des guides de dimensionnement a été
faite et a principalement touché au c6té de réparation. Les nouvelles exigences structurelles
ont été aussi appliquées aux structures neuves pendant que le processus de révision du code
de 1990 était en cours. Ce dernier a vu le jour en 1996 faisant explicitement référence a la
notion de conception basée sur le déplacement (DBD) tout en maintenant I'ancienne

méthode du coefficient sismique [11].

Aux USA et avant l'occurrence du séisme de San Fernando, le dimensionnement
parasismique des ponts a été partiellement basé sur les exigences de la force sismique
latérale pour batiments. Cette derniére était prise égale de 2% a 6% du poids propre de la
structure. En 1973, Californian Department of Transportation (Caltrans) a développé de
nouveaux critéres de dimensionnement reliés a la zone sismique, a la réponse sismique des
sols et caractéristiques des ponts. En 1981 I’Applied Technology Council (ATC) a développé
les guides ATC-6 [12]. spécifiques au dimensionnement parasismique des ponts. En 1983
I’American Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) a adopté

I’ATC-6 et I'a incorporé en 1991 comme partie intégrante au sein du code en question.

Avant 'avéenement du séisme de Loma Prieta (1989), les ponts californiens étaient congus
pour répondre a un seul niveau de performance ‘Non effondrement’, basé sur la notion de
force (FBD). Les charges sismiques étaient déterminées fonction les conditions des sols et un
ensemble de 4 spectres de réponse d’accélération (ARS). Les structures étaient analysées en
usant de la méthode élastique dynamique tridimensionnelle de la réponse multimodale
spectrale. Les éléments structurels étaient dimensionnés pour résister a des forces issues de

la réponse spectrale modifiée par le facteur Z.

Ce dernier était basé sur la ductilité individuelle des éléments structurels et du niveau du
risque sismique considéré. Un minimum d’armature transversale était requis pour répondre

au critere de confinement selon le niveau de ductilité adopté.

Depuis 1989 le code Caltrans n’a cessé d’étre amélioré a la lumiere des résultats de
recherche et les constats établis des dommages résultants qui ont conduit a un
effondrement partiel ou total des ponts. Des guides de renforcement et réparation ont été
issus affichant une nouvelle procédure basée sur les principes de ductilité et de

dimensionnement en capacité. Le lourd endommagement résultant suite au séisme de
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Northridge en 1994 a incité a une nouvelle vision pour le développement de la procédure de
dimensionnement et guides de renforcement du code Caltrans. Le code Caltrans a
finalement adopté une approche de dimensionnement en déplacement articulée sur un
dimensionnement structurel en capacité. Caltrans [13] publiait les criteres de
dimensionnement en performance et déplacement en 2004, qui intéressent les ponts en BA
et le guide de spécifications pour un dimensionnement parasismique pour les ponts

métalliques en 2001 [14].

En Europe et avant 1980, peu d’intérét a été attribué a la conception parasismique des
ponts; du fait que peu de ponts ont été endommagés par des séismes européens. On peut
dire alors que la pratique du dimensionnement parasismique des ponts est récente. Les
codes parasismiques nationaux englobaient des regles parasismiques présentant plutot des
exigences minimales formulées dont I'intention d’aider le consultant européen a I'étranger.
C'est a travers I'élaboration de I'EC8 (CEN 1994) que les efforts conjugués ont été dédiés au
développement de régles parasismiques pour ponts ; ou la majeure partie a été faite entre
1997 et 1998. Les financements nationaux et de sources européennes ont donné naissance a
une multitude de projets qui ont permis d’entreprendre un travail extensif dans plusieurs
académies et institutions de recherche (Italie, Grece, Portugal, France, Belgique, Allemagne
et G.B). Les liens établis avec les chercheurs dans le domaine aux USA, NZ et Japon ont
encouragé le développement de I'approche parasismique européenne pour les ponts. Les
différentes versions des drafts de I'EC8 [15] incluant la partie 2; consacrée a la conception
parasismique des ponts parait étre robuste, compréhensible, différente par rapport aux
autres codes de notoriété internationale. Elle s’articulé principalement sur la notion de
ductilité afin de réduire les forces latérales de calcul ; détaillant les zones potentielles de
rotules plastiques pour une haute ductilité de courbure tout en protégeant les autres parties
de la structure en utilisant la notion du dimensionnement en capacité. Ces regles couvrent
les ponts a tabliers continus ou discontinus en acier ou béton armé. Le code parasismique
envisage plusieurs scénarios de combinaisons d’action afin de répondre a différents niveaux
de performance correspondant a différents niveaux d’attaque sismique. Le code fournit

aussi une routine claire pour la modélisation et I'analyse statique et dynamique des ponts.

Avant 2009, malgré l'intensification des ouvrages de franchissement; I'Algérie ne disposait

pas encore d’un reglement parasismique spécifique aux ouvrages d’art. Pour le
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dimensionnement des piles de ponts I'ingénieur de conception se voit de ce fait livré a lui-
méme, utilisant une méthode conventionnellement adoptée par nos bureaux d’étude ou les
charges latérales sismiques sont prises égales a 10% du poids propre et essayer d’adapter
au niveau du détail (ferraillage) les régles du code RPA qui sont strictement destinées aux
batiments. Le ministére de I'équipement algérien a publié en 2009 le code parasismique
pour ouvrages d’art RPOA [16] ou il a consacré sa premiere partie aux ponts. Ce dernier
utilise les notions de dimensionnement en ductilité pour les zones dissipatives d’énergie et
de capacité de résistance pour protéger les autres parties de la structure. |l propose
différents spectre de réponse (horizontal et vertical) fonction du zonage sismique tout en
prenant en considération les caractéristiques du site, 'importance de I'ouvrage, son schéma
mécanique, la nature du matériau constitutif, les méthodes d’analyse et les considérations
au niveau du détail. Les regles du code RPOA couvrent les ponts a tabliers continus ou
discontinus en acier ou béton armé. A linstar de I'EC 8 le code parasismique algérien
envisage d’'une maniere non détaillée plusieurs scénarios de combinaisons d’action afin de
répondre a différents niveaux de performance correspondant a différents niveaux d’attaque
sismique tout en fournissant des indications pour la modélisation et I'analyse statique et

dynamique des ponts.

Basé sur la philosophie en performances (PBD), le code RPOA propose une conception

parasismique satisfaisant les deux exigences fondamentales suivantes:

- Exigence de non effondrement a |’Etat Limite Ultime (ELU) :
Apres I'occurrence de I'événement sismique de calcul, le pont doit maintenir son intégrité
structurale et une résistance résiduelle adéquate, malgré le fait qu’en certaines parties du
pont des dommages considérables peuvent se produire. Le pont doit pouvoir tolérer des
dégats, c’est-a-dire que les parties du pont susceptibles d’étre endommagées par leur
contribution a la dissipation d’énergie durant |'événement sismique, doivent étre
dimensionnées de maniere que la structure puisse supporter les actions d’un trafic
d’urgence et que l'inspection et les réparations puissent étre effectuées facilement. Dans
ce but, la plastification en flexion de certaines sections (c’est-a-dire la formation de rotules
plastiques) est permise dans las piles. Elle est en général nécessaire dans les régions de
forte sismicité, afin de réduire I'action sismique de calcul a un niveau qui n’entraine que

des colts de construction supplémentaires raisonnables. Le tablier doit cependant se
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trouver prémuni vis-a-vis de la formation de rotules plastiques ainsi que de la perte

d’appuis sous les déplacements sismiques extrémes,

- Minimisation des dommages a |'Etat Limite de Service (ELS) :

Il est a noter que, sous I'effet d’'un séisme de calcul, (moins intense mais plus fréquent) la

structure doit rester dans le domaine élastique (ELS) permettant la reprise des circulations

aprés une courte inspection. Pour les ouvrages routiers, les critéres ELS sont couverts par

les critéres ELU. Apreés les actions sismiques de haute probabilité d’occurrence pendant la

durée de vie prise en compte pour le pont, les parties de ce dernier, destinées a contribuer

a la dissipation de I’énergie durant I'événement sismique de calcul, doivent subir

uniguement des dégats mineurs. Ceux-ci ne doivent entrainer ni réduction du trafic, ni

nécessité d’effectuer des réparations immédiates.
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Chapitre 2 : Notions sur la construction mixte

1. Introduction

La pratique actuelle Europe montre clairement que la construction mixte peut étre tout a
fait compétitive en termes de colt global vis-a-vis des constructions en acier comme des
constructions en béton. Ceci est vrai pour les batiments a plusieurs étages, notamment
lorsque sont exigées des portées entre poteaux de 12,15 voire 20 métres (par exemple :
exigences de circulation pour les parkings, facilités d’agencement des bureaux en I'absence
de poteaux intermédiares). Mais également pour les ouvrages d’art de moyennes portées
(par exemple,bipoutre continues avec une travée centrale de 50 a 80 meétres et des travées
de rive de 30 a 40 metres)voire des ouvrages de grandes portées s’ils doivent avoir une dalle
en béton pour d’autres et s’il y'a I’ impératif de construire rapidement et simplement d’un
point de vue structural le principe de fonctionnement est le méme qu’un plancher de

batiment a ossature métallique

Présentation Générale des Constructions Mixtes Acier — Béton

La construction mixte acier-béton n’est pas récente; son utilisation dans les batiments, le
plus souvent industriels, et dans les ponts repose sur des qualités complémentaires connues
depuis de nombreuses années. Dans tous les cas, il s’agit d’'une combinaison entre un profilé
en acier et du béton armé (poutres et colonnes mixtes), voir entre un profilé en acier (ou

une tole profilée) et du béton armé-dalle mixte.

P P &tormation
détormation

+f \wx

SECTIONS NON SECTIONS PARFAITEMENT
SOLDARISEES SOLDARISEES

Figure 2. 1: Effet des liaisons

En ce qui concerne les colonnes, le béton enrobant le profilé a souvent été utilisé comme

protection contre le feu, avant d’étre réellement associé a la résistance de la colonne mixte,
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grace a une meilleure conception, la capacité portante de la colonne mixte peut atteindre

jusgu’a deux fois celle du profilé agissant seul.

- A00 mm -
£ | 4@ 20
o
I
o E
£ L 4@ 12
280 mm 3
S =t
HE 240 B HE 280 B
§ 355 S 355
C25/30 -
C40/50 - S 500
POTEAU POTEAU EN POTEAU EN BETON
MIXTE ACIER SEUL ARME

Figure 2. 2: Comparaison de différentes colonnes dimensionnées pour résister a la
méme charge ultime de3000 kN pour une longueur de flambement de 4 metres

De plus, la forme des profilés en H permet un remplissage de béton aisé et élimine par
conséquent les frais de coffrage. Ce gain économique compense un certain
surdimensionnement, requis dans certains cas pour obtenir une résistance au feu suffisante.
Une comparaison de différentes colonnes pouvant supporté la méme charge ultime est

donnée, une fois encore a titre illustratif, a la figure 2.2

2. Matériaux mis en ceuvre
Pour réaliser les différents éléments structuraux mixtes, on utilise généralement quatre
matériaux de base :

e |'acier de construction

e |'acier d’armature

e les toles profilées en acier

e le béton.
Ces matériaux sont décrits dans différentes normes européennes .Certaines exigences
essentielles sont abordées également dans des documents comme les Eurocodes sur le
béton (EC2) et sur l'acier (EC3) ainsi ces documents normatifs mentionnent les
caractéristiques des matériaux, telles que la limite d’élasticité de l'acier, la résistance
caractéristique du béton a la compression, le module de Young, etc.. Dans le cas de I'acier de
construction, certaines caractéristigues mécaniques dépendent de la géométrie de
I’élément.
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3. Coefficients de sécurité applicables aux matériaux

Afin de procéder au dimensionnement conformément a la philosophie générale des
Eurocodes, on utilise la valeur de calcul X4 des propriétés des matériaux constitutifs des
éléments structuraux. Chaque propriété est représentée par sa valeur caractéristique

inférieure divisée par un coefficient de sécurité dépendant du type de matériau, soit :

Xd — Xk.inf

Tm

Pour les structures mixtes, on doit utiliser la valeur de calcul de la résistance des matériaux
ainsi que des données géométriques, afin de déterminer la résistance de calcul des éléments

structuraux ou de leur section transversale, soit :

Rd =R (Xd, a, )
Les facteurs de sécurité selon 'EC** sont donnés au tableau 2.1 en fonction du type de
matériau et de la combinaison d’actions envisagée pour le dimensionnement aux états
ultimes.

TYPE DE MATERIAU COEFFICIENT  COMBINAISON  COMBINAISOMN
DE SECURITE  FOMNDAMENTALE  ACCIDENTELLE

Acier de construction Ya 1,1 1
Acier d'armature A 1,15 1
Béton Ye 1,5 1,3
Téle profilée en acier ) 1,1 1
Connecteurs ' 1,25 1

Tableau 2. 1: Valeurs des coefficients partiels de sécurité applicables aux
matériaux utilisés dans la construction mixte

La pratique actuelle dans le monde montre clairement que la construction mixte peut étre
tout a fait compétitive en termes de colt global vis-a-vis des constructions en acier comme
des constructions en béton.Ceci est vrai pour les batiments a plusieurs étages, notamment
lorsque sont exigées des portées entre poteaux de 12,15 voire 20 métres (par exemple :
exigences de circulation pour les parkings, facilités d’agencement des bureaux en
I'absencede poteaux intermédiares). Mais également pour les ouvrages d’art de moyennes
portées (par exemple,bipoutre continues avec une travée centrale de 50 a 80 métres et des
travées de rive de 30 a 40 métres)voire des ouvrages de grandes portées s’ils doivent avoir

une dalle en béton pour d’autres et s’il y'a I'impératif de construire rapidement et
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simplement d’un point de vue structural le principe de fonctionnement est le méme qu’un

plancher de batiment a ossature métallique

4. Les Colonnes Mixtes

Il existe principalement deux types de colonnes mixtes :

- les colonnes enrobées de béton, que ce soit totalement comme illustré a la fig.2.3 ou
partiellement comme on peut le voir a la fig.2 4

- les colonnes remplies de béton (fig. 2. 5). On peut se baser sur le tableau 2.2 pour

déterminer le type d’élément economlquement ou techniquement Ie plus adapté au
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Figure 2. 4: Exemples de colonnes Figure 2. 4: Exemples de colonnes
totalement enrobées de béton partiellement enrobées de béton
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Figure 2. 5: Exemples de colonnes mixtes remplis de béton
COLONNE ENTIEREMENT ENROBEE COLONNE PARTIELLEMENT ENROBEE
(largeur > 240 mm)
Nécessité de coffrer le périmétre. Pas de cuﬂruge, sauf si difficuliés de |evuge ou nécessité d'une surface frés
lisse ou structurée.
Bétonnage le p|us souvent avant montage. Bétonnage au sol, & p|ar, avant montage.
Ferraillage placé autour de la pigce en position Les armatures peuvent &tre préassemblées et posées rapidement.
finale montée.
Taux de ferraillage assez faible. On évite si Pour une résistance au feu élevée, on a intérét & ferrailler au taux maximum
possible les armatures, sauf dans les coins. autorisé (6 %). Cependant, seuls 4 % seront pris en compte pour le calcul en
service normal.
S Auw e peinture ne doit étre appliquée sur le Une peinture, remplissant en général une fonction esthétique, est appliquée
pro i sur les ailes apparentes.
Nombre de connecteurs réduit a la zone de Une connexion mécanique ( OU|0nS ou aufres) est nécessaire sur toute la
transfert des chorges entre le p|uncher et la hauteur de la co|unne, afin 3 'éviter une désolidarisation des constituants lors
colonne. d'un incendie.
Résistance au feu structurelle frés élevée. La résistance au feu structurelle requiert éventuellement un certain

surdimensionnement par rapport au service normal.

Capacité de résistance limitée en phose de Surcapacité importante en phuse de chantier en raison du
chantier; valeur finale atteinte aprés durcissement surdimensionnement nécessité par la résistance au feu.
du béton.

Tableau 2. 2: Caractéristiques des colonnes mixtes partiellement ou entierement enrobées de béton
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5. Travaux de recherche
5.1 Travail expérimental
Pendant les deux derniéres décennies du siécle passé, un large travail expérimental et
théorique [1] a été mené de part le monde couvrant les sections mixtes enrobées et les
sections mixtes remplies de béton dans le but de comprendre leur comportement et leur
capacité ultime.
Si la section mixte enrobée est envisagée, les études expérimentales en question ont pris en
considération plusieurs parametres a savoir :

- résistance des matériaux acier, béton

- dimensions de la section transversale

- I'armature longitudinale et son influence sur la résistance de la section composite

- I"élancement des éléments

- I'excentricité de la charge axiale
Il a été trouvé que la résistance du béton, le taux d’armature longitudinale et I'excentricité
affecte significativement la capacité de résistance des colonnes courtes. Pour les éléments

élancés I'effet d’excentricité a été dégagé comme le parametre le plus influent.

Pour le cas section mixtes remplie de béton les parametres étudiés étaient :

- résistance des matériaux acier, béton

- rapport D/t (diamétre/épaisseur)

- I'élancement géométrique L/D des éléments

- section carrée et section circulaire

- nature du chargement ; axial, flexion uniaxiale et flexion biaxiale

- I'excentricité de la charge axiale
Il a été trouvé que la résistance du béton augmente considérablement la capacité de
résistance des colonnes en évitant l'instabilité locale par voilement et la capacité de
résistance des colonnes est favorablement affectée par la résistance du béton et le taux
d’acier. Pour les éléments courts le comportement charge-fleche se terme par une chute
brusque de résistance aprées avoir atteint le max due a principalement a I'écrasement du
béton comprimé. Les colonnes mixtes exhibent un mode de ruine dicté simultanément par
écrasement du béton et plastification de l'acier. Les colonnes plus élancées affichent un

comportement inélastique et se ruinent suite a I'’écrasement du béton en compression,
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fissuration du béton tendu et une plastification partielle de I'acier. L es colonnes soumises a
la flexion biaxiale I'axe neutre change de position d’'une maniére continue sous I'action
combinée translation-rotation. La rigidité change le long de la hauteur de la colonne a cause
de la fissuration du béton qui s’accentue plus en s’approche de la mi-hauteur. Les chemises
comportant des raidisseurs internes contribuaient a éviter l'instabilité locale par voilement
méme si leur rigidité reste faible. L’utilisation du béton a haute résistance contribue a
améliorer nettement la capacité de résistance des colonnes mais provoquant une ruine type

fragile apres que le max de résistance a été atteint.

La technique des colonnes chemisage externe en acier a été largement adoptée dans le
domaine de réhabilitation parasismique (Japon, Taiwan, Californie), et elle a été trouvée trés
efficace du fait d’améliorer les performances structurelles des éléments (résistance et
ductilité). Afin d’évaluer la capacité de résistance et de déformation des poteaux de section
mixtes, la connaissance des matériaux constitutifs est primordial. Dans ce contexte, un
travail expérimental intensif a été mené ces deux derniéres, a permis afin d’établir de
nouveaux modeles de confinement [2-6]. Plusieurs variables ont été pris en considération
résistance des matériaux acier et béton, différentes configurations géométriques (carrées et
circulaires, octogonales). Les derniers auteurs ont proposé un modeéle de confinement qui
tient compte de l'action simultanée armature transversale — chemise externe, et ils
conclurent que I'acier transversal augmente la résistance du béton confiné. Les principales
conclusions dégagées sont les suivantes :

- le confinement par chemise en acier est une méthode efficace en amélioration la
capacité de résistance et de ductilité du béton.

- l'augmentation de I'épaisseur de la chemise d’acier augmente la pression latérale de
confinement d’ou la résistance du béton.

- Le comportement o-€ du béton confiné par chemise d’acier dépend de la résistance
du béton non confiné. Pour les bétons de faible résistance en compression, apres que
la résistance maximale est atteinte le comportement affiche une réserve de
résistance par écrouissage (strain hardening); cependant pour les bétons a haute

résistance, le comportement exhibe une allure adoucissante (strain softening).

Un travail expérimental réduit a porté sur I'étude du comportement et la résistance des

colonnes mixtes de section carré renforcées par chemise externe sous chargement axial [7]
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et charge axiale normale et flexion biaxiale [8]. Il a été trouvé que sous chargement axial

que :

-le profilé retarde effectivement I'apparition des fissures dans le béton a haute résistance
- I'effet du confinement externe ne se manifeste qu’aux alentours de 80% de la capacité de
résistance (N,) des spécimens et la chemise d’acier ainsi que le profilé ne commence a se

plastifier qu’aux alentours(N,)
- la chemise externe améliore la capacité de résistance du noyau de béton et le profilé

Influence le comportement post peak de ce dernier

Ce travail a permis aussi de proposer des relations pour prédire la capacité ultime des

colonnes composites sous chargement axial.

La principale conclusion émise[11] suite aux résultats des tests menés sur 24 colonnes
mixtes sous différents chargements (monotone et cyclique) et que I'augmentation des
caractéristiques mécaniques de la section par rapport a I'axe de faible inertie augmente la
dégradation de résistance, de ce fait il devient nécessaire d’ajuster adéquatement la
capacité de résistance du profilé par rapport aux deux plans de flexion (axe faible et axe fort)
afin d’atteindre une haute performance parasismique (résistance et dissipation d’énergie) ;
dans ce contexte il recommande un rapport d’environ égal a 2.2.

Le travail expérimental alloué aux sections confinées par chemise externe en acier englobé
le noyau de béton seul et noyau en béton armé [8,9,10]. Sachant que la ruine des tubes
remplis de béton (CFT) sous chargement sismique est gouvernée par voilement local et effet
de fatigue sous un cycle de faible amplitude. L'instabilité par voilement local diminue la
ductilité des colonnes en tube rempli béton ayant un rapport D/t élevé. Dans l'idée de
retarder ou éliminer l'instabilité locale par voilement, Xio et al [9,10] ont envisagé un
confinement externe par armature additionnelle dans les zones dissipatives d’énergie de
colonnes circulaires et carrés (CCFT). Les spécimens testés sous chargement axial constant et
forces latérales cycliques ont montré que ce confinement additionnel a permis d’améliorer
la performance parasismique d’une maniéere significative et les colonnes (CCFT) ont exhibé
un comportement hautement ductile. Il a été constaté que la ruine des éléments (CCFT) a
été causée par la rupture des soudures d’angle (section carré). Les auteurs ont aussi proposé

et validé une méthode de dimensionnement spécifique a ce type de section. Pour ce, il
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devient nécessaire de procéder a un control strict des spécimens en phase de fabrication.
Dans le méme contexte un travail expérimental a été entrepris [11]. Les résultats obtenus
[11] ont monté que I'armature transversale externe a permis de réduire la dégradation de
résistance d’ou I'amélioration de ductilité tout en augmentant faiblement I'effort normal
capacité. Le travail mené par Lieu et al [12] a touché aux colonnes circulaires en béton armé
renforcées par chemise externe en acier. Les colonnes ont été testées sous |'action combiné
chargement axial-charge latérale cyclique. Les spécimens confinés par chemise en acier
ayant un noyau en béton armé affichent un effort normal capacité supérieur a ceux ayant un
noyau en béton seul. Pour les mémes dimensions, les spécimens en béton armé confinés par
chemisage en acier exhibent une capacité flexionnelle et un niveau de ductilité plus grand
qgue les éléments traditionnels en béton armé, avec des noeuds d’hystérésis plus stables. La
capacité latérale et la ductilité des éléments confinés par chemisage sont favorablement
affectées par I'augmentation de la charge axiale, cependant pour les éléments traditionnels
en béton armé la ductilité diminue avec l'augmentation de la charge axiale. Pour les
colonnes en tube d’acier remplis de béton ol la chemise en acier participe a reprendre la
charge verticale, un travail expérimental et numérique [13] a été conduit afin d’étudier
I'influence du pré- chargement sur la capacité ultime des éléments. Ce cas de figure est a
envisager car dans le processus de construction le béton est introduit aprés que plusieurs
niveaux ont été déja construits. La charge verticale induite sur les tubes vides peut anticiper
le phénomeéne d’instabilité locale. L'analyse paramétrique a montré que |'effet du pré-
chargement peut étre négligé pour les colonnes courtes ou si I'effort réduit reste inférieur a
0.2. Cependant ce facteur peut avoir une influence non négligeable sur |'effort capacité des
colonnes élancées. Il a été constaté que la réduction sur la capacité ultime peut atteindre

20% au-dela d’un effort réduit de 0.6.

5.2 Travail théorique

Les travaux de recherche a caractere théorique menés durant la fin du siecle dernier a
concerné les deux types de colonnes composées (enrobée et remplie de béton). Beaucoup
d’expressions analytiques ont été proposées afin de prendre l'interaction uniaxiale ou
biaxiale moment effort avec des recommandations sur I'épaisseur minimale des chemises
d’acier afin de prémunir contre l'instabilité locale par voilement [1]. La résistance au

cisaillement et I'amélioration de I'adhérence par I'utilisation des connecteurs ont été aussi
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considérés [1]. Les études se sont étalées pour couvrir le comportement parasismique des
colonnes mixtes, leur ductilité, I'instabilité locale (tube rempli de béton) sous chargement
cyclique, l'effet du confinement du béton par chemise externe. Pour étudier le
comportement nonlinéaire des éléments en tube d’acier rempli de béton soumis a la flexion
composée uni ou biaxiale, Q.Liang [14,15] proposa une technique d’analyse en performances
(PBA) basé sur I'élément fibre tenant compte de |'effet du voilement local. Cette technique
permet au concepteur d’analyser ce type d’élément structurel incluant la nature de I'acier
(compacte et non compacte) couvrant les bétons de résistance ordinaire et béton a haute
résistance. Les différentes applications et vérifications nécessaires ont été adjointes
ultérieurement [15]. Ce travail a été exploité par la suite [16,17] pour mener une étude
paramétrique en observant les effets d’imperfection initiale, de contraintes résiduelles,
d’écrouissage, du voilement local progressif, et du confinement du béton. Les parameétres
examinés étaient :

le rapport h/t, les résistances des matériaux (fcs, f,), I'effet de I'effort axial N sur la rigidité,
la résistance et la ductilité du composite a haute résistance sous I'action combinée effort
axial et flexion biaxiale. Il a été trouvé que :

- 'augmentation de h/t réduit considérablement I'effort capacité, la ductilité, la rigidité
flexionnelle et la capacité flexionnelle et la ductilité de courbure.

- 'augmentation de la résistance du béton améliore considérablement la rigidité, la
capacité de résistance (axiale et flexionnelle) tout en réduisant la capacité de déformation
(ductilité) des éléments.

- 'augmentation de la résistance de l'acier augmente la capacité sectionnelle (M-N)
considérablement la rigidité, la capacité de résistance (axiale et flexionnelle) ; et réduit
faiblement la ductilité.

- la performance flexionnelle (résistance — ductilité) est fortement réduite pour une charge
axiale atteignant 40% de la charge ultime

- 'augmentation de la section de la chemise augmente la capacité de résistance axiale et
flexionnelle

- I'utilisation du béton a haute résistance augmente significativement la capacité axiale et
faiblement la capacité flexionnelle.

Zhanfei et al [18] ont conduit une étude sur des éléments courts soumis a la flexion

composée uniaxiale en tube d’acier partiellement remplis de béton (technique utilisée
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principalement pour les f(its de piles de pont). En considérant la déformation résiduelle et
I’écrouissage de l'acier les auteurs ont étudié I'effet de I'élancement D/t, I'intensité de
I’effort normal sur le comportement des éléments en question. Ce travail leur a permis de
proposer des relations pour évaluer la capacité de résistance et de ductilité des éléments
précités sous charment combiné N-M. lls ont conclu que I'augmentation de N et M réduit Ia
performance de résistance et de ductilité de ces éléments.

Gupta et al [19] ont conduit un travail de simulation numérique incluant I'effet du voilement
local en usant du code ABAQUS sur des éléments courts en tube d’acier remplis de béton
(CFST). Ils s’étaient principalement penchés sur la pression radiale de confinement en plan et
en élévation des spécimens. lls ont trouvé que :

- La pression radiale de confinement fournie par le tube d’acier est trés élevée aux abouts
des éléments causant la ruine locale par voilement dés les premiers stages de
chargement.

- La pression latérale de confinement n’est pas constante le long de I'élément et elle est
maximale prés des abouts

Le phénomeéne du voilement local a bénéficié d’'une attention particuliere par Denavit et al
[20] qui ont conduit une étude conjuguant I'expérimentation a échelle réelle et la simulation
sur des éléments élancés en tube d’acier partiellement remplis de béton sous chargement
cyclique. Utilisant la modélisation en plasticité distribuée a travers I’élément fibre ou la loi de
comportement o-€ de I'acier est introduite incluse I'influence du voilement local. Les auteurs
ont conclu que la rotule plastique varie avec le rapport d’acier de la chemise, I'intensité de la
charge axiale et la résistance du béton. Ce dernier parametre a été trouvé le plus influent.
Aprés confrontation des résultats numériques avec les résultats expérimentaux, les auteurs

ont constaté que I’étendue de la rotule plastique Lp/Li varie entre 0.2 et 0.3.

On peut constater que d’autres travaux ayant relevance avec la confrontation de quelques
codes de notoriété spécifiques aux tubes d’acier remplis béton ont été conduits [21, 22, 23].
Il a été trouvé que le code AISC-LRDF est le plus conservatif. On peut noter a titre indicatif
gu’une matiére complémentaire enregistrée sur le comportement des tubes d’acier remplis
de béton est exposée dans les références suivantes [24,25]. Malgré que les éléments en
béton armé confinés par chemise externe aient exhibé une meilleure performance
parasismique (résistance, haut niveau ductilité avec des boucles d’hystérésis stables, ou le

phénoméne d’instabilité local par voilement est retardé et dans la majorité des cas éliminé
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[9,10]); ces derniers n‘ont pas recu l'attention requise des chercheurs impliqués dans le
domaine. Dans ce contexte A.Xiamuxi et A.Hasegawa [25] ont conduit une étude numérique
accompagnée de résultats expérimentaux obtenus sur des spécimens en béton armé
renforcés par chemise externe en acier, ont proposé une équation pour évaluer I'effort
capacité N,. Les résultats ont montré que la résistance et la ductilité du noyau ont augmenté
suite au double confinement et que I'acier longitudinal a été totalement utilisé car aucune
dégradation de la résistance n’a été observée. De ce fait, la capacité ultime en compression
est la conjugaison des efforts donnés par le ferraillage longitudinal, I’acier de la chemise qui
sont utilisés d’une maniére totale et I'effort de la section du noyau de béton confiné
conjointement par I'acier transversal et la chemise d’acier. La validité de cette équation a été
établie par comparaison avec les résultats expérimentaux de 22 spécimens; elle a été

trouvée satisfaisante.

L’effort de recherche fourni a permis d’établir un large data expérimental, diffuser un savoir
fondamental pour l'utilisation de la construction mixte et I'enrichissement des codes de
notoriété :

- The building code requirements of RC (ACI 318-89)

- Load and resistance factor design method (AISC-LRFD)

- Architectural Institute of Japan (AlJ)

- British Standard (BS 5400 — part 5)

- Eurocode 4 (EC4)
par de nouvelles clauses d’accompagnement. Il a permis aussi de dégager une nouvelle voie
de recherche plus large intéressant ; I'interaction acier-béton, I'effet du béton comme frein
contre l'instabilité par voilement local des éléments plaques, I'effet de la section d’acier, le

confinement du béton, etc...

On peut conclure que le travail extensif mené a montré que les colonnes en CFST exhibent
une grande capacité de ductilité, de résistance et rigidité. Il a été constaté apres le séisme de
Kobe que se sont les structures contreventées par des éléments en béton armé confiné par
chemisage externe en acier RCFST ont enregistré de faibles niveaux d’endommagement

jugés réparables; ceci confirme leur qualités mécaniques indéniables.
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6. Dimensionnement des Colonnes Mixtes

EC4 [26]

Bien que d’autres méthodes existent, notamment pour les colonnes composées d’un profilé
creux rempli de béton, on se bornera a expliciter les méthodes préconisées par I'EC4>. Ce
code est basé principalement sur la méthode d’analyse plastique rigide qui fait travailler les
matériaux a leurs limites en d’autres termes I'acier est supposé étre totalement plastifié et le
béton écrasé. L'EC4 fait intervenir I'effet du confinement a travers I’élancement réduit 4 et
I’excentricité de la charge appliquée. Les recommandations de I'EC4 couvrent les colonnes
enrobées ainsi que constituées de tube d’acier remplis de béton. Il permet I'évaluation de la
charge ultime des sections circulaires ou carrées en introduisant des valeurs limites de

I’élancement géométrique (b/t, D/t) afin de se prémunir contre le voilement local.

b 235

; <52 [— section rectangulaire
y

D 235

? <90—— section circulaire

y
Les colonnes mixtes sont définies comme des éléments structuraux soumis principalement a

La compression et a la flexion. Deux méthodes de calcul sont proposées dans I'EC4 :
v' une méthode générale destinée aux colonnes dont la section transversale est
asymétrique ou non uniforme sur la totalité de sa hauteur
v' une méthode simplifiée applicable aux colonnes dont la section transversale est

uniforme et présente une double symétrie sur la totalité de sa hauteur

a. Méthode Générale
Une colonne mixte de section transversale quelconque, soumise a des valeurs normales de
charges et de moments fléchissant, doit étre vérifiée quant aux quatre points suivants :
= résistance de I’élément structural
= résistance au voilement
= transfert des charges
= résistance au cisaillement.
b. Méthode Simplifiée
La méthode simplifiée est une application de la méthode générale au cas des colonnes

courantes dont la section transversale est uniforme et présente une double symétrie sur la
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totalité de sa hauteur. Pour pouvoir appliquer cette méthode, il convient en outre de
respecter les conditions énoncées ci-apres :

— la contribution de I'acier du profilé a la résistance plastique totale de la section § doit
étre comprise entre 20 et 90 %

— I'élancement 4 réduit ne peut dépasser la valeur de 2

— pour les profilés totalement enrobés, les limites de I'épaisseur d’enrobage c sont les

suivantes:
-40 mm <cy £0,4 b, dans la direction y de I'axe fort
-40 mm < cz £0,3 h, dans la direction z de I'axe faible

— I'aire de la section transversale des armatures longitudinales utilisable pour le calcul, ne
peut dépasser 4 % de I'aire du béton (selon I'EC2, un minimum de 0,3 % est nécessaire)

— si I'on néglige I'armature longitudinale dans les calculs de résistance de la colonne et si
I’exposition est de la classe 1 (environnement sec), on peut adopter les armatures
suivantes :

- barres longitudinales d’un diametre minimal de 8 mm, espacées max de 250 mm
- étriers d’'un diametre minimal de 6 mm, espacés de 200 mm au maximum

- treillis soudés dont les fils ont un diameétre minimal de 4 mm.

D’une maniere générale, les hypothéses suivantes sont sous-jacentes aux dispositions de
I’Eurocode 4 :
= jl existe une interaction totale entre I'acier et le béton jusqu’a la rupture
= |es sections planes restent planes, quelles que soient les sollicitations
= |e béton n’a pas de résistance a la traction
= |es courbes de comportement du béton et de l'acier sont celles préconisées
respectivement dans I'EC2 et I'EC3. Par mesure de facilité, on vérifiera le calcul d’une
colonne mixte en respectant I'ordre suivant:
1. calcul de la charge élastique critique N, de I'’élancement réduit A et des coefficients
de sécurité des matériaux yma
2. vérification des limites d’application de la méthode simplifiée
3. vérification du voilement
4. vérification de I'épaisseur d’enrobage et de I'armature

5. vérification de la résistance de la colonne :
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a. a la compression axiale centrée

b. en compression et flexion uniaxiale combinées

c. en compression et flexion biaxiale combinées

6. analyse éventuelle des effets du second ordre sur les moments fléchissant pour les
calculs 5.b et 5.c

7. vérification du transfert des charges et de cisaillement longitudinal.

AISC-LRDF [27]

A l'instar de I'EC4, ce code prend en compte I'effet du confinement du béton en augmentant
le coefficient de réduction de 0.85 pour le cas des sections rectangulaires a 0.95 pour le cas
des sections circulaires. Il propose un minimum de 4% requis pour I'acier de la chemise avec
des limites sur I'élancement géométrique (b/t, D/t) afin d’éviter I'instabilité locale de la

chemise :
b E . .
—=2.26 |— section rectangulaire
t f,
B:0.15£ section circulaire
t f,
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Chapitre 3: Béton confiné et modeles de confinement

Pour assurer le niveau de sécurité recherché caractérisé par une certaine demande de
ductilité, le dimensionnement des zones dissipatives d’énergie nécessite une attention
particuliere afin d’éviter la ruine par cisaillement et favoriser le développement du
mécanisme de ruine désiré. Ceci n’est possible qu’a travers un taux d’armature transversale
adéquatement disposée sur une longueur potentiellement affectée par la rotulation
plastique. Plusieurs facteurs ayant une incidence directe sur ce taux ont été recensés de part
le monde, parmi lesquels le confinement du béton a été dégagé comme étant le parameétre

déterminant.
1. Confinement du béton - armature de confinement

1.1 Principe

Un poteau cylindrigue en béton se raccourcit longitudinalement et se dilate
transversalement en fonction de son coefficient de poisson. La présence d’armature
transversale, judicieusement disposée, confine le poteau et contrebalance I|’expansion,
générant ainsi une traction dans I'acier transversal au moment ou I'on affiche une forte
augmentation de la capacité portante du béton confiné dans le noyau. La rupture n’aura lieu

gu’apres rupture par plastification totale de I'acier transversal.

1.2 Aspect mécanique

Plusieurs études ont montré que les éléments en béton fortement comprimés, munis
d’aciers transversaux nécessaires pour la résistance uniquement, exhibent une rupture
brutale. En effet, le béton inscrit entre deux lits successifs d’armature transversale gonfle et
se désintégre et I'armature longitudinale flambe. L’élément est ainsi dans l'incapacité de
fournir une résistance additionnelle pour pouvoir supporter une charge plus grande que la
charge ultime. Par contre, la présence d’une armature transversale supplémentaire, bien
disposée latéralement, contribue a confiner le béton du noyau de la section. Soumise a la
méme charge ultime, la section dans ce cas se dérobe a l'effort par déformations
inélastiques; ce n’est que le béton d’enrobage qui éclate. Ceci illustre bien le comportement

ductile des sections de béton confiné ou le ferraillage transversal permet :
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- d’agir comme armature de cisaillement ;

- d’augmenter la capacité de résistance et de déformation du béton confiné en
compression ;

- d’empécher le flambement prématuré des armatures longitudinales comprimées ;

- de réduire I'effet destructif du noyau de béton sous une action cyclique de grandes

amplitudes.

La relation contrainte-déformation du béton confiné dépend de plusieurs facteurs. Pour

développer un modeéle analytique de la courbe contrainte-déformation du béton confiné,

plusieurs travaux de recherche ont été réalisés pour évaluer les effets d’'un champ de

variables telles que :
- hature et résistance du béton non confiné ;
- taux et distribution de I'armature longitudinale sur le périmétre du noyau ;
- taux, espacement et configuration de I'armature transversale ;
- forme de la section du béton confiné ;
- rapport entre |'aire de la section confinée et celle de la section totale ;
- vitesse de déformation ;
- chargement cyclique ;
- caractéristiques des aciers ;
- intensité de |'effort normal ;

- gradient de déformation (qui fait toujours I'objet de controverse

Paramétres considérés

Modéles . Dist | o Config Forme | Facteur | Gradient
flp o, | s | A A folv
¢ | P t t ¢ | f s . .
de A, de A, A yh section | forme | déform.
g
Shamim- * | % | % | % * * * | % * *
Uzumeri, 1982
Kent-Park, 1982 | * S T T T R *
Mander 1988 | * | * | * | * * | % * * | % * *
Murat-Ravzi, 1992 * |k * * * * * * * *

Tableau 3. 1 : paramétres considérés dans les différents modeles
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L'identification des principaux parameétres et I'évaluation de leur influence a permis I'élaboration de

divers modeéles.
1.3 Apergu historique

Les premieres recherches investies dans le comportement et la modélisation du béton confiné ont
montré que la résistance et la déformation longitudinale correspondante a un béton confiné par une

pression hydrostatique peut étre exprimée par les relations suivantes :

¢ = € :I-"i'sz_vI

co

f.=f,+kf ;€

Cf

ou f..et g, désignent respectivement la résistance maximale et la déformation correspondante

sous l'action d’une pression hydrostatique latérale; f. et g, désignent respectivement la
résistance du béton non confiné et la déformation correspondante ; k; etk, sont des coefficients

fonction de la composition du béton et de I'étreinte latérale. Suite aux résultats de leur essais

expérimentaux, Richart et al ont évalué moyennement les coefficients k; et k, aux valeurs
respectives 4.1 et 5Kk;. Il a été également conclu que la résistance du béton confiné par une pression

hydrostatique passive est sensiblement égale a celle d’un béton soumis a une pression passive

latérale équivalente de confinement due a la présence d’armature en spires étroitement espacées.

L'influence des armatures transversales sur le comportement des sections en béton armé a fait
I'objet d’une étude précoce menée par King. Une formulation exprimant la résistance ultime des

sections de poteaux en béton armé a été établi, par contre la ductilité n’a bénéficié d’aucune

attention particuliere.

Durant les années 60-70, les recherches sur le comportement du béton armé confiné ont été
essentiellement conduites sur des modeéles réduits chargés de maniére concentrique avec un taux de
déformation quasi-statique. Des études menées par Bertero et al, concernant les zones comprimées
(poteau - poutre) confinées par des armatures transversales ont permis de conclure que de grandes
courbures ultimes peuvent étre atteintes. Kent et Park[1] ont été les pionniers a formuler un tel
modele de comportement, en introduisant I'effet de confinement du béton par des armatures
transversales, ce qui s’est traduit par le redressement de la branche plastique de la courbe et
I"augmentation du raccourcissement ultime du béton, Figure 3.7. Ce modeéle a été établi en se basant
surtout sur les résultats expérimentaux de Roy et Sozen, cependant il a été omis de tenir compte de

I"augmentation de la résistance due au confinement du béton.
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Plus tard, durant la décennie 80, Scott et al et Park et al [2]. ont mené des tests sur des modéles a
échelle réelle leur permettant de modifier et affiner le modéle Kent & Park en introduisant un
coefficient correcteur K pour tenir compte de I'amélioration de la résistance et la ductilité due au
confinement, et en incluant aussi I'influence de la vitesse de déformation. Les années 80 ont été
marquées par un travail de recherche intensif sur le confinement, ou sur la base d’un large data
expérimental une variété de modeles contrainte-déformation du béton confiné ont été développés
en fonction de la paramétrisation utilisée. Uzumeri et Sheikh ont proposé un modele similaire a celui
de Kent & Park modifié [2], défini par quatre régions, Figure 3.5. Ce modéele a introduit la distribution
des armatures longitudinales et la configuration des armatures transversales, aboutissant ainsi a une
meilleure prédiction que celle fournie par le modéle de Kent & Park modifié, ou la résistance et la

ductilité sont surestimées.

Les travaux de recherche entrepris par I'école New Zélandaise ont été couronnés par I'établissement
d’un modele unifié, simple d’application et couvrant toutes les formes de section usuelles vu que les
modeles précédents ne concernent que des configurations particuliéres (rectangulaire ou circulaire).
En plus, la formulation de ce modéle contient la notion de contrainte latérale effective de

confinement. En outre, Mander [3] a élargi le domaine d’applicabilité de ce modele en modifiant les
parameétres relatifs au chargement quasi-statique (f;c,sCC, E.) par des facteurs d’amplification

dynamique, afin d’inclure I'effet de la vitesse de chargement.

Les années 90 ont vu lI'extension des travaux de recherche au confinement du béton a haute
résistance (BHR) dont I'utilisation est devenue de plus en plus accrue. Les modeles relatifs au béton a
résistance ordinaire restent dans ce cas inadéquats, du moment que le BHR a un comportement
intrinseque moins ductile. Cependant, les résultats expérimentaux obtenus ont montré qu’un BHR
adéquatement confiné exhibe un comportement ductile satisfaisant un gain significatif sur la
résistance et la ductilité si une quantité d’armature transversale appropriée est fournie. Se basant
sur ces résultats, Cusson et Paultre [4] ont proposé un modeéle introduisant un indice de confinement

effectif pour la modélisation de la branche descendante.
1.4 Modeles représentatifs

Quelgues modeles jugés représentatifs ont été sélectionnés d’une maniere non restrictive pour le

béton a résistance ordinaire (BRO).
1- Kent et Park Modifié (1982)

Ce modele [2] a été originalement proposé par Kent et Park et modifié par la suite par Park et al, en

introduisant un coefficient K tenant compte de l'effet du confinement sur I'amélioration de la
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résistance et la déformation ultime du béton. Cette augmentation de la résistance est supposée

égale apg,.f ;. La pente de la branche descendante de la courbe a été maintenue jusqu’a 20% de la

résistance maximale, au dela de cette valeur la pente devient une ligne horizontale, comme l'illustre

la figure 3.5. Ce modeéle est régi par les équations suivantes:

2
o2
£, <0002K  f, =Koy —oe e
0.002K | 0.002K

- £, 20.002K  f,=Kf[1-Z, (s, —0.002K)] >0.2Kf,

0.5
—3+.0'29fc° + Epsh 1/b—“ -0.002K
145f., —-1000) 4 s

définit la pente de la branche descendante dans le modeéle corrigé ; avec K =1+

le terme Zn=

pshfyh

co

2- Sheikh et Uzumeri (1982)

Le développement de ce modele [5] est basé sur I'hypothése stipulant que I'aire du béton
effectivement confinée, déterminée selon la distribution de I'armature longitudinale, la configuration
de I'armature transversale résultante et son espacement, est inférieure a I’aire du noyau de béton.
Ce modele, indiqué par la figure 3.6, a été ajusté par des résultats expérimentaux sur des spécimens
a échelle réelle sous sollicitation concentrique. Les équations gouvernant le modeéle établi pour des
sections carrées et une distribution uniforme de I'armature longitudinale sont comme suit:
fee= 0'85f(;o +T(psn: fsn, A m)

Ce modeéle a été ultérieurement modifié pour tenir compte, de I'effet bénéfique du gradient de

déformation sur la ductilité, et de I'intensité de I'effort normal.

3- Mander et al (1988)

Le modele unifié [3] découlant des travaux de recherche entrepris par I'école New Zélandaise, est
caractérisé par la simplicité de son application et par sa couverture de toutes les formes de section

usuelles, figure 3.10. La contrainte de confinement latérale effective, égale dans chaque direction, a

été trouvée fonction du rapport des résistances a la compression du béton confiné f . et non

confinéfclo. Ce modéle est défini comme suit:
' f, f, f,
footeM g pofe g Yo _p251+7.040 —20-" 125
r=1+m e fo fo fo
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£, =00021+5 = 1 r=— e E_-s000/f, E, -1
f E.-E £

co ¢~ sec

La pression passive latérale de confinement (f|' =k,f|) déployée par I'armature transversale sur le
noyau du béton, résultant d’un état de compression triaxial, améliore nettement la résistance a la
compression et éventuellement le comportement ductile. Partant de ce fait, la déformation
longitudinale ultime de compression du béton confiné ne sera atteinte que par rupture de I'armature

transversale. Le parametre k, représente le coefficient de confinement efficace tenant compte de

I’effet d’arc sur le béton inscrit entre I'armature transversale et I'armature longitudinale.

. . . 2fyhAsp
k. =0.95 sections circulaires f; =———
D's
k, =0.75 sections rectangulaires avec f,, = Kepyfyn et f,'y =Kepyfyn
k, =0.60 sections types voiles
1'4pshfyh85u

La déformation ultime du béton confiné est: ¢, =0.004+
cc

4- Murat et al (1992)

Le modele [6] représenté par la figure 3.9, a été développé a partir d’'une synthése des modeles
existants en introduisant I'influence du gradient de déformation. Ce modeéle a été validé par un
large data expérimental, et il a été trouvé satisfaisant d’utilisation pour les sections ou le gradient de

déformation  est  constant. Les relations le régissant sont les  suivantes:

1
c c 2 (142K

SFERR A
8CC SCC

. : k,f
avec f, =f, +k,f,; ouK =2 représente I'indice de confinement effectif

co
Les divers modeles analytiques présentés semblent adopter le méme principe que celui du modeéle
de Kent & Park modifié sauf que chacun a incorporé ses propres variables affectant le comportement

contrainte-déformation du béton confiné en adoptant les hypotheéses suivantes :

- un état de compression triaxial généré par la pression passive latérale de confinement,
- la déformation longitudinale ultime de compression du béton confiné est dictée par rupture

de I'armature transversale

Une étude comparative de certains modeles représentatifs, ou l'influence de I'antécédent de
déformation et la préfissuration initiale avec le concours du gradient de déformation ont été
considérés; a abouti aux conclusions suivantes :
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- les modeles de Kent et Park et Uzumeri & Sheikh apparaissent plus appropriés pour I'étude des
éléments soumis au gradient de déformation bien qu’ils surestiment la capacité de résistance

des éléments initialement fissurés.

- la capacité de résistance des éléments préfissurés sous chargement cyclique peut étre
convenablement prédite en utilisant le modéle de Thompson et Park, et une bonne convergence
peut étre obtenue a l'aide du modele Kent & Park modifié si la courbe enveloppe est
recherchée.

Cependant, le modele de Mander et al apparait étre le modéle le plus approprié du moment qu’il
présente une simplification par rapport aux modeéles précédents en |'unifiant pour des sections
circulaires et rectangulaires. En plus, ce modele décrit une courbe contrainte déformation continue,
en s’articulant sur une formulation mathématique simplifiée; ce qui lui a permis par ailleurs d’étre
communément repris et affiné dans plusieurs travaux ultérieurs. La figure 3.1 illustre I'allure des

diagrammes contrainte-déformation obtenu a partir de modeéles précités [16].
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Figure 3. 1: Influence du modeéle de Confinement

A la lumiere des résultats produits par les diverses études indiquées précédemment, il a été conclu
que les parameétres suivants affectent positivement le confinement, a savoir :

- la réduction de I'espacement de I'armature transversale ;

- I'augmentation du rapport volumétrique de I'acier transversal sur le noyau du béton ;

- la distribution adéquate de I'armature longitudinale autour du périmeétre de la section ;

- 'augmentation de la contrainte élastique de I'acier transversal ;

O

Figure 3. 2: Type de confinement dans une section rectangulaire
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1.5 Pression latérale effective de confinement

F

Afg

Faible rigidité
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Pression latérale dans les sections
carrées:
a) Erection de la pression latérale;
b) Effet de I'agencement des aciers

sur la distribution de la pression

Le confinement du béton est un phénomeéne tridimensionnel et ne peut étre réduit a un plan

surfacique. Donc la variation de la pression le long de I'élément doit étre aussi prise en considération.
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Distribution de la pression latérale:
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a) Distribution de la pression latérale le long de la profondeur de I'élément;

b) Pression latérale réelle,

moyenne et équivalente

Section rectangulaire

Section circulaire
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Figure 3. 7: Courbe contrainte-déformation du béton

confiné, Kent et Park (1971)
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Figure 3. 6: Courbe contrainte-déformation du béton

confiné, Sheikh et Uzumeri (1982)

Figure 3. 5: Courbe contrainte-déformation du béton
confiné et non confiné, Kent et Park modifié (1982)
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Figure 3. 10: Courbe contrainte-déformation du béton

confiné et non confiné, Mander et al .(1988) confiné et non confiné, Murat et al. (1992)

(1992)
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2. Confinement par chemise en acier

2.1 Introduction

Durant ces derniéres années, la réhabilitation a fait I'objet de recherche extensive en raison
de I'augmentation du co(t des dépenses pour les travaux de renforcement et de réparation
du patrimoine ancien batis. Les poteaux de section mixtes (béton armé — chemise d’acier)
utilisés dans les éléments structurels de batiments et ouvrages d’art ont développés de
bonne performance comparativement avec les autres systéemes dans les régions sismiques
(aptitude d’absorption et de dissipation de I'énergie accumulée par déformation post
élastique sans rupture et dégradation de I'élément). L'issue fondamentale pour déterminer
la capacité de déformation requise pour ces éléments composites et la connaissance des
lois constitutionnelles des différents composants. Pendant plus de trois décennies des
recherches ont été développées pour élaborer des modeles de confinement afin d’évaluer la
capacité de résistance et de déformation des poteaux de section mixtes.

L'objectif de ce chapitre est de présenter une revue bibliographique sur les modeles
analytique existants. Une investigation sur les résultats expérimentaux. Cette étude a pris en
considération linfluence des principaux parameétres sur le comportement contrainte —
déformation, notamment la résistance caractéristique du béton, le rapport largeur sur

épaisseur (ou rayon sur épaisseur), la forme de la section, résistance de I'acier.

2.2 Modeéles de Confinement du béton par tube d’acier

L’espacement des cadres influent sur le rapport volumétrique qui est un paramétre de base
dans le confinement traditionnel. Le remplacement des cadres par une chemise d’acier
externe continue (espacement nul) améliore le confinement et assure un gain appréciable
en résistance et ductilité.

2.2.1Y. Sun (2008) [7]

L'auteur a proposé une équation simple qui décrit le comportement des poteaux en tube
d’acier remplis de béton. Le modele répond a une large gamme de conception : résistances
variables des caractéristiques des matériaux acier et béton, et pour des configurations
géométriques diverses (carrées et circulaires).

Résistance pic du béton confiné par tube d’acier carré

, (B/t—1) (t)fyt l
fp

fcc:Kfp: 1+46(B/t——2)2 E
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Résistance pic du béton confiné par tube d’acier circulaire

foe = Kf, = £, (1)

1 4 g2l o
(F2) ®

La relation contrainte-déformation développée par Sun et al pour le béton

conventionnellement confiné par cerces ou spirales, est directement appliquée pour prédire

le comportement axial du béton confiné par tube d’acier. Elle s’écrit comme suit :

_ aX+(b—-1)X?
fe= Kfp' 1+(a—2)X+bX2

(2)

K: rapport de gain de résistance du béton confiné

f,

b’ résistance du béton non confiné

X : déformation axiale au pic

La relation (3) nécessite la détermination de trois paramétres : ., a, b

Eﬂ_{ 1+47(K—-1)K< 15

g0 13.35+20(K — 15)K > 1.5
a= Lo Efo 150,017, + 24 |50
Esec Kfp p 23

1
Eco = 0.94(f,) f410-3 ; E, = (0.69 + 0.332,/f,) x 10*(inMPa)
f. = f, béton confiné par tube d’acier carré

f. = 0.85f, béton confiné par tube d’acier circulaire

L'effet bénéfique de cette conception a été vérifié expérimentalement par I'auteur, en
réalisant des poteaux composés dans les étages inférieurs d’une structure multi étagée sous
chargement latéral. L'amélioration de la performance structurelle résultante a été mise en
évidence.

2.1.1. Ehab et al. 2006 [8]

L'approche utilisée dans I’établissement du modeéle est similaire a celle de Mander et al. La
contrainte pic de confinement et la déformation correspondante sont données par les

expressions suivantes :
fi
foo =f, +4.1f ete, =g4| 1+ 20.5f— (3)
Cc

ou f) représente la pression latérale de confinement imposée par le tube circulaire en acier.
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Les expressions formulant la courbe contrainte déformation du béton confiné par le tube

circulaire sont données par :
= pour la partie ascendante qui est d’ailleurs basée sur I'’équation de Saenz [9]:

f. = Ecte & <¢
“ 1+(R+Rg —2x—(2R-1x* +Rx® ¢t (4)

€ ) . . .
avecx =—= et Rg et R sont respectivement données par les équations :

€cc
RE :Ecgcc etR:RE(RG _l)_i (5)
fec R, -2 R

Selon Hu et al [10], les constantes R, et Re sont pris égales a 4.

» pour la partie descendante, le modéle opte pour une variation linéaire dictée par

I’expression suivante :

(1—rk3)fcc(

c:fcc_w Sc_scc)r € 2 & (6)

Selon Hu et al, le coefficient ks dépend du rapport D/t et la limite élastique de I'acier fy. Le
coefficient r est pris égal a 1 pour une résistance a la compression du béton inférieure a
30MPa et 0.5 pour des contraintes supérieures a 100MPa. Les autres valeurs de contrainte
sont déterminées par interpolationa.

2.1.2. Hanetal. 2004 [11]

Le confinement du béton est régi par les équations suivantes :

. f
= Partie ascendante —C —2x—x?, g, <€y (7)
cc

. f
- Partie descendante = - =—* | €. 2 € (8)
foc B(X—l)n +X

80
avecx =—

8CC

La résistance pic est formulée comme suit :

2404 At
foo =|1+(-00135e% +0.15] 22 | ff oug=—Y (9)
fC ACfCO
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avec: As: la section du tube d’acier, f,. la résistance du béton, A, : la section de béton

confiné

La déformation correspondante a la résistance pic est exprimée par :

=1300+12.5f
€ =€¢ +/1330+ 760 Te. ~-1|le%2avec Eat c (;,ts)
24 n=16+15/x
et
fo.l
N 6=<30)
= fO.l
< (>3.0)

1.35/1.+ g, (—2)°

2.1.3. Susantha et al 2001 [12]

(10)

(11)

Le modeéle proposé par l'auteur est basé sur I'équation de Popovic [13] ultérieurement

modifiée par Mander et al, peut intégrer les cas des sections composées (circulaires,

caissons, octogonales). L'étreinte latérale développée peut étre évaluée en concordance

avec la résistance du béton a travers une bonne connaissance des formules empiriques.

Les équations régissant le modele sont comme suit :

* branche ascendante : ¢, <g

€ E
fc:fc{L}avecx=—° et r=—<S—
r—1+x" E¢c £ _fe
C
8CC
fCC
ethC:fC+4frp ’ SCCZSCO 1+5 f——l
C
. . . o . 2
La contrainte latérale de confinement est prise égale a :f, =
Deq
e R

D,y = D Section circulaire

2b . .
Dy = = Section carrée

A .
Deg = 2 /;C Section octogonale

* branche descendante : ¢, >¢

— ¥cec

f.o="f.-Z(s, —¢.)

Cc cc c

(12)

(13)

(14)

(15)
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ou Z estletaux d’adoucissement ;

Z=0

f
Z=1.0x10°R, - —600
yh

f
Z=1.0x10°R, - — 6000
fun

f 134 f
Z=| 2| |1.0x10°R, - 600
283 f

yh

f
avecR, =431 v? wnb
E, 2t

il est fonction des conditions suivantes :

pour R (fe, /fy,) <0.006

pour Ri(fe, /fy,)20.006 et f,,<283MPa

pour Ry(fe, /fy,)>0.006 et f,,>336MPa

Ry(fe /f,,)0.006 et 283 MPa<f,, <336 MPa

£, =0.025

L’analyse par la méthode des éléments fibres, a été conduite afin d’établir un critére de

prédiction a I'état limite ultime des poteaux congus en acier remplis de béton dans les

structures résistantes aux séismes.

Résultats Expérimentaux

La figure 3.11 représente la relation o —€ découle des résultats expérimentaux de Sun,

Giakoumelis [14]et Tomii [15] sur des spécimens en tubes d’acier circulaires et carrés remplis

de béton sous chargement monotone axial, ou les principaux parametres sont mis en

évidence.

fCO

=30.1 MPa fyn = 300 MPa

D/t= 75
—— D/t= 46.9
—— D/t=37.5

0,01 0,02 0,03 0,04
Déformation Relative

Figure 3. 11: Effet du rapport D/t

La figure 3.11 montre l'influence du rapport D/t (diameétre sur |'épaisseur du tube d'acier)

selon la courbe : contrainte-déformation. La résistance de I'élément augmente avec la

diminution du rapport D/t.
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Effet de fCO = fc/fCO

D/t=20 fyh = 507 MPa [ ' | ' ' fc=67,6MPa
2 — T ]
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o= e b b B/t=31
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X i
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)
% 4000 - —— fco=50MPa |
5 fco=70MPa :
2000 —e— fco=90MPa j
—o— fco=110MPa :
|
0 I I I I l 1 i [
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) Deformation axial (%)
Raccourcissement (mm)
Figure 3. 12 (a) : Effet de fc/fco Figure 3. 12 (b) : Effet de fc/fco

La figure 3.12(a) montre I'influence de la résistance du béton sur le comportement o — € du
spécimen circulaire. On constate que la rigidité initiale (pente des diagrammes) est non

affectée par f,, alors que la capacité de déformation s’en trouve réduite.

La figure 3.12(b) montre l'influence du rapport de résistance sur le comportement du
spécimen carré ( f./f- — €) . On constate que pour de faible résistance du béton la résistance

du béton confinée est meilleure. La rigidité initiale (pente des diagrammes) est non affectée.
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Chapitre 4. Comportement des Spécimens Sous Charge Concentrique

Partie Théorique

1. Détermination de La Capacité Uni axiale

L'évaluation de la charge ultime P (figure. 4.1 ) s'articule sur les hypotheéses suivantes :
- L'état limite ultime est dicté par la perte de résistance
- I n'y a pas de glissement relatif entre |'acier et le béton
- La loi du béton confiné est dictée par les équations proposées dans le modele de
Susantha.

- L'acier utilisé présente une loi élastique parfaitement plastique

O~ o

Z
Figure 4. 1: Elément soumis a une force de compression P

L'équation de base permettant de déterminer la charge ultime est de la forme:

P=P. +P,=Af, +Af, (1)
Dans cette équation les termes A. et A; sont supposés connus, ils représentent
respectivement l|'aire du béton et celle de l'acier enveloppant. Les contraintes f. et f

respectivement du béton et de l'acier, sont a déterminer. Pour résoudre cette équation, un

code en Visual Basic a été développé s'appuyant sur lI'algorithme suivant :

1. Initialiser une valeur de Py (effort sollicitant I'élément).

2. Initialiser des valeurs de D/t, D, fyn, fco.

3. Initialiser une valeur de la déformation dans le bétone,

4. Déterminer les contraintes dans le béton et I'acier (f. et f) en utilisant les lois de
comportement contraintes-déformations appropriées.

5. Calculer I'effort axial P par I'équation 1.

6. Comparer P et P.

7. Si I'équilibre entre les deux efforts, sollicitant et résistant est satisfaisant, la
combinaison la combinaison P, D/t, D, f,n , f,, constitue une solution du probleme et
passer a |'étape 8, sinon revenir a I'étape 3 et incrémenter la valeur de ¢, .

8. Calculer la valeur de contrainte latérale de confinement f,.

9. Incrémenter Pgy.
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2. Etude Paramétrique Selon le Modéle de Susantha et A/

Les figures 4.2, 4.3 et 4.4 montrent analytiquement l'effet des principaux parameétres
influents selon le modele de Susantha. On remarque que le modeéle refléte raisonnablement
les résultats expérimentaux, en 'occurrence 'influence de f., et D/t. Concernant I'effet de la
limite élastique sur la courbe contrainte-déformation, on constate qu’il est bénéfique sur le

comportement de I'élément.
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o
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Figure 4. 2: Effet de D/t
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Figure 4. 3: Effet de f,,
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Figure 4. 4: Effet de f,,

3. Evaluation des Parameétres de Confinement

De la relation contrainte-déformation, on définit les caractéristiques suivantes :

Le gain en résistance, le paramétre K; (Ks=

fe/fco) exprimant le rapport des

contraintes pics des bétons confinés et non confiné ;
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- Le gain en déformation, le parametre Ky (Kd= g./e.) exprimant le rapport des

déformations

correspondantes respectivement aux contraintes pics du béton

confiné et non confiné ;

Gain en résistance

8 fyh

Rk

Ks=1+4 (fro/fc) =1+

(2)

Le coefficient K; est directement proportionnel a f,, et inversement proportionnel a f., et D/t

Gain en déformation_

Ky =2 = {1+ s[fﬁ —1H
8CO fC

(3)

Le coefficient K4 est directement proportionnel a f.. et inversement proportionnel a f.

3.1. Etude Comparative et Vérification des Résultats

Les tableaux 4.1 et 4.2 présentent les dimensions et propriétés des différents spécimens

[Ehab et Young 2006], ainsi que les résultats relatifs aux différentes équations, y compris

celle qui a été proposée dans cette étude. Les résultats traités par MEF dans le tableau 4. 2

sont présentés par Ehab : I'élément finis est un solide tridimensionnel a 8 nceuds (C3D8), le

programme d'analyse est ABAQUS. Les hypothéses utilisées :

comportement a l'interface

béton-tube modélisé ; courbes multi linéaires o-¢ de l'acier utilisées ; effets du béton et

béton confiné pris en considération

Tableau 4. 1: Dimensions et propriétés des spécimens

Dimensions Propriétés des matériaux
Spécimen L D t D/t feo fon
[mm] [mm] [mm] [MPa] [MPa]
S1 300 114 7.6 15 30 343
S6 300 114 2.85 40 30 343
S11 300 114 2.07 55 30 343
S16 300 114 1.63 70 30 343
S21 714 238 11.90 20 30 507
S26 714 238 3.97 60 30 507
S31 1080 360 8.00 45 30 525
S36 1080 360 6.55 55 30 525

Les expressions préconisées par 'Eurocode 4 et 1'ACl, sont comme suit:

t fyh
Peca=As fnm + A fo| 1+ ———

c

A : aire de la section transversale du béton

(4)
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A, : aire de la section transversale de |'acier de construction
fc et f,, : résistances caractéristiques conformément a I'EC2 ou a I'EC3
t : épaisseur de la paroi du tube en acier

d : diameétre extérieur du poteau.
Py =0.85A, .+ A T, (5)

Le tableau 4.2 regroupe les résultats obtenus par différentes approches permettant la
confrontation de ces derniéres

Tableau 4. 2: capacité des spécimens selon différentes approches

Capacité axiale ultime
Spécimen
Ana Iyse MEF PEC4 PACI AnTalm
EC4
S1 1339.0 1560.0 1554.2 1028.2 0,86
S6 812.5 757.5 798.5 529.5 1,02
S11 683.4 567.9 654.3 443.2 1,04
S16 594.2 491.3 459.1 329.7 1,29
S21 6488.3 7360.0 7782.3 5206.5 0,83
S26 3389.0 2932.0 3694.8 2540.9 0,92
S31 9466.0 8440.0 10391.5 7017.3 0,91
S36 8349.5 7200.0 9127.1 6231.0 0,91
Moyenne 0,97

Les résultats obtenus par I'analyse basée sur le modeéle de Susantha s’accordent avec

I’Eurocode 4 en enregistrant une bonne convergence.

3.2 Analyse des Résultats et Discussion

Les figures 4.5, 4.6 et 4.7 montrent analytiquement I'effet des principaux parameétres sur la

variation de la capacité ultime des tubes d'acier remplis de béton.

3.2.1 Effet de D/t

Les Figures 4.5a et 4.5 b montrent respectivement la variation du rapport D/t avec la charge
portante P et la contrainte latérale de confinement f,, pour différentes valeurs de D. Sur la
Figure 4.5a, la charge portante P décroit avec I'augmentation de D/t pour une valeur de D
constante. Cependant le taux de diminution de la charge avec D/t croit avec 'augmentation
du diameétre D. Sur la Figure 4.5b, la contrainte latérale de confinement diminue avec

I’augmentation de D/t et le diamétre D, et cette diminution suit une méme loi.
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fco =40 MPa ; fyh = 400 MPa
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Figure 4. 5: Effet de D/t

3.2.2 Effet de la Résistance du Béton, f.,

Les Figures 4.6a et 4.6b montrent respectivement la variation de f., avec la charge portante

P et la contrainte latérale de confinement f,, pour différentes valeurs de D/t.
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D = 0,1 m; fyh = 400 MPa
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Figure 4. 6: Effet de la résistance du béton, f

Sur la Figure 4.6a, la charge portante P croit avec la diminution de D/t pour une valeur de D
constante. Cependant le taux d’accroissement de la charge diminue avec la diminution de
D/t. Sur la Figure 4.6b, la variation de la contrainte latérale de confinement croit avec
I’augmentation de f., et le rapport D/t jusqu’a une certaine valeur de f, (f..x70MPa). Au-
dela de cette valeur, la contrainte latérale de confinement diminue avec I'accroissement de
f.o. Cette diminution devient de plus en plus significative avec le décroissement de D/t. Ces
courbes mettent en évidence I'influence de I'interaction béton - tube d’acier : plus le béton
est résistant, moindre est sa capacité de déformation transversale générant I'étreinte

latérale.
3.2.3 Effet de la limite élastique de l'acier, f,;,

Les Figures 4.7a et 4.7b montrent l'influence de la limite élastique de I'acier sur la charge
portante P. Comme l'illustrent les Figures 4.7a et 4.7c, la charge augmente avec la limite
élastique de l'acier utilisé ; cette augmentation est moins importante pour les rapports D/t
élevés. Elle devient insignifiante pour D/t = 100 (Fig. 4.7c). L'effet de |'étreinte latérale est
beaucoup plus prononcé dans le cas de D/t faible. L'examen des Figures 4.7b et 4.7d révele
que l'effet de la limite élastique de l'acier f,, sur la variation de I'étreinte latérale de
confinement est plus important pour les petits diameétres et devient négligeable pour des

rapports D/t importants.
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Figure 4. 7: Effet de la limite élastique de I'acier fyh

- Pour les éprouvettes standard en béton, les tests d’écrasements ont été

réalisés a l'aide d’une presse hydraulique CONTROL (voir photo 4.1)de capacité

3000 kN, , avec un asservissement en force réglé a la cadence de chargement de 0.5

KN/s £10% pour I'échelle le mieux approprié (600 ou 1500kN) qui donne la charge

maximale de rupture. Les faces d’appui des éprouvettes sont rectifiées au lapidaire,

pour acquérir une planéité de la surface et éviter la dissymétrie lors de I'essai. Les

éprouvettes sont placées verticalement et leurs faces sont en contact direct avec les

plateaux de la presse. La résistance a la compression a été évaluée selon la norme NF

P 18-406 est exprimée a 0,5N/mm? prés.
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Photo 4. : achine (ONTROLS) de compression.

Pour les spécimens en tube d’acier remplis de béton, les tests de compression uniaxiale ont
été réalisés a l'aide d’une machine universelle de capacité 3000 KN (voir la photo 4.2). Pour
I'acquisition des données force-déplacements, un dispositif a été fabriqué au niveau de
I'atelier mécanique du département, est a servi comme support a I'appareillage de mesure.
La charge est appliquée par incrémentation, et a chaque pas une série de lecture est prise

pour estimer la déformation longitudinale.

o »
Photo 4. 2: Dispositif d’essai
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2. Caractéristiques des Matériaux Utilisés et Méthodologie des Essais
Le béton proposé est du BAP (béton autoplagant) fabriqué a partir des matériaux locaux, ses
constituants
1/ les agrégats concassés d’une carriere de Ain Smara:
- le gravillon est de classe 3/8 d’aprés I’analyse granulométrique.
- le gravier est de classe 8/15 d’apres I'analyse granulométrique
- le sable est de classe 0/5 d’aprés I'analyse granulométrique
2/ le ciment
Ciment: CEM 11/42.5 de Hamma Bouziane est un ciment portland composé d’au moins 80 %
de clinker, au plus 15 % d’ajouts normalisés et au plus 5 % de gypse.
3/ super plastifiant
Un super plastifiant UNICVM PC6
4/ fillers
Des fillers calcaires UF20 de la carriere ENG de Khroub (haut réducteur d’eau pour béton a
faible E/C, hautes performances et long maintien d’ouvrabilité),
5/ I'eau.
Les tubes sont en acier
On a neuf tubes de 14 cm de diamétre et de 33 cm de hauteur, les caractéristiques des tubes

sont indiquées dans le tableau suivant :

Tableau 4. 3: caractéristique des tubes en acier.

Tube | Diameétre | Epaisseur Longueur o, Ns
D/t n
@(mm) t(mm) mm Mpa KN
B 140 3.01 46.51 28.44871 330 240 1225.142
A 140 3.05 45.90 29.20985 330 240 1291.575

3. Formulation de béton auto-plagant
Trois types de béton ont été confectionnés
Les gammes de valeurs généralement employées sont issues des recommandations
provisoires de ’AFGC et présentées ci-dessous :
- Une quantité de pate élevée (de I'ordre de 40% du volume total).

- Une quantité de fines élevée (de I'ordre de 500 kg/m>).
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- Utilisation d’un super-plastifiant (a un dosage proche du dosage a saturation).
- Un faible volume de gravillons (rapport G/S de I'ordre de 1).
- Un diamétre maximal réduit.

- Eventuellement utilisation d’un agent a viscosité.

Dans chaque mixture les paramétres variables sont le dosage en ciment, et le rapport E/C, le

dosage en fillers.

Tableau 4. 4: Quantité des matériaux pour 40 L.

Béton Ciment Filler Super- Eau Sable Gravier
calcaire plastifiant
sse(kg)
Bl 16 3.2 0.312 8.24 29.52 29.52
B2 14 6 0.312 8.24 29.52 29.52
B3 10 10 0.312 8.24 29.52 29.52

4. Préparation des Eprouvettes
Eprouvettes (16-32)

Ce sont des éprouvettes confectionnées pour caractériser le béton utilisé, trois pour

chaque formulation

Photo 4. 3: Préparation des éprouvettes.
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Spécimens des tubes d’acier

du méme gachis on a confectionné neuf éprouvettes : 06 pour les tubes, et trois pour les

spécimens 16/32

Photo 4. 4: Préparation des spécimens en TARB

Les BAP sont capables de s’écouler par gravitation, absence de vibration, La finition de la

surface est effectuée a I'aide d’une régle biseautée.

5. Essais de compression

Les essais de compression ont été réalisés aprés 7 et 28 jours de la date du coulage, sur les
spécimens préparés et conservés

Les résultats

Tableau 4. 5: les résultats d'écrasement sur les éprouvettes.

Résistance a la Résistance a la
compression a 7jours compression a 28
Béton (Mpa) jours (Mpa)
B1 27 36.87
B2 25 32.8
B3 22.39 29.55
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Essais sur béton confiné

Tableau 4. 6: Les caractéristiques des TARB de formulation B1.

Béton 1
D t D/t L e
C(Kg) | F(Kg) | SP(Kg) | E(Kg) | S(Kg) | G(Kg)
1
Tube A 2 140 | 3.05 | 45.90 | 330 | 240
3
1 16 3.2 0.312 8.24 29.52 | 29.52
Eprouvette | 2 Eprouvette (16*32)
3

BiTA®
D/t_45.90

B, T AR
D/t _45.90%

Photo 4. 5: mode de rupture des TARB de formulation B,

Le mode de rupture des tubes d’acier remplis de béton (TARB) se manifeste par I'apparition

des déformations convexes, gonflement vers I'extérieur, au milieu et vers les abouts. Les

résultats des essais de compression sur les TARB sont représentés graphiquement
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Figure 4. 8: Courbe (contrainte - déformation) pour formulation B.

Le tableau suivant représente les caractéristiques des TARB de formulation B, :

Tableau 4. 7: Les caractéristiques des spécimens utilisés pour formulation B,.

Béton 2
D T D/t L o,
C(Kg) | F(Kg) | SP(Kg) | E(Kg) | S(Kg) | G(Kg)
1
Tube A 2 140 | 3.01 | 45.90 | 330 | 240
3
1 14 6 0.312 8.24 | 29.52 | 29.52
Eprouvette | 2 Eprouvette (16*32)
3
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Photo 4. 6: Mode de rupture des TARB de formulation B,.
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Figure 4. 9: Courbe (contrainte - déformation) pour formulation B,.
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Le tableau suivant représente les caractéristiques des TARB de formulation Bs :

Tableau 4. 8: Les caractéristiques des TARB de formulation Bs.

Béton 3
D |t | D/t | L |a.
C(Kg) | F(Kg) | SP(Kg) | E(Kg) | S(Kg) | G(Kg)
1
Tube B 2 140 | 2.98 | 46.51 | 330 | 240
3
1 10 10 0.312 | 8.24 | 29.52 | 29.52
Eprouvette | 2 Eprouvette (16*32)
3

|

BT B,
Dit - 46.

51

Photo 4. 7: Les spécimens de formulation B3 apres I'essai d’écrasement.
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Figure 4. 10: Courbe (contrainte - déformation) pour formulation B.

Discussion des résultats expérimentaux

1/ Effet de la résistance du béton sur le confinement des TARB.

Tableau 4. 9: variation .du confinement en fonction de o,5 et t

i Capacité des TARB en (KN)
Type de o; du béton | Ep. du tube O=P.,, /P
remplissage (MPa) en (mm) " exp /T theo

Pineo= Pacier + Poéton P, exp

36.87 3.05 544.586 625 1.14

A
32.8 3.05 544.586 600 1.24
B 29.55 3.01 484.900 550 1.26

On remarque que l'effet du confinement est inversement proportionnel avec la résistance

du béton. Avec I'augmentation du chargement, le béton comprimé commence a s’épuiser. A

ce stade, et plus tard, le noyau du béton est chargé tri-axialement et le tube en acier bi-

axialement.
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2/ Effet de la résistance du béton

D/t=45.90 Fyh=240 MPa

3

2

2

8

—@— Fco=36.87 MPa

Charge (MPa)
[¥5]
8

—@— Fco=32.80 MPa

8

g

o

0 1 2 3 - 5 6

Raccourcissement (mm)

Figure 4. 11 (a):Effet de f,,

D/t = 46.51 Fyh = 240 MPa

3

2

2

8

—8— fco=35.64

s

charge (KN)

—a— fc0=30.55

200

100

0 1 2 3 4 5 6 7
Raccourcissement (mm)

Figure 4. 12 (b):Effet de f,
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D/t =46.51 Fyh=240 MPa
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—— fco=29.55

100

0 2 - 6 8

Raccourcissement (mm)

Figure 4. 13 (c):Effet de f,,

La figure 4.10 (a) (b) et (c) montre I'influence de la résistance du béton sur le comportement
du spécimen circulaire. On constate que la rigidité initiale reste non affectée par f., alors
gue la capacité de déformation s’en trouve réduite si la résistance augmente.

Effet du rapport D/t
La figure 4.11 (a) et (b) montrent l'influence du rapport D/t

(Diameétre sur I'épaisseur du tube d'acier) sur la performance du matériau composé et de
I'élément structurel.

Fco=32 MPa  Fyh=240 MPa

— 500
£
= 400 P4 —e— D/t=45.90

300 / D/t=46.51

0 1 2 3 4 5 6
Raccourcisserment (mm)

Figure 4. 14: Effet de rapport D/t (a)
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Fco=30 MPa  Fyh= 240 MPa

g

3

o 300

%f ——D/t=46.51
S 200 —8— D/t=46.97

0 2 - 6 8 10

Raccourcisserment (mm)

Figure 4. 15: Effet de rapport D/t (b)

La résistance de I'élément augmente avec la diminution de I'élancement géométrique de la

chemise ; plus la chemise est rigide moins est la chute de résistance aprés écoulement.
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Chapitre 5 : Comportement structurel NL

1. Comportement sectionnel

Capacité flexionnelle : Analyse Moment - Courbure

a. Courbure d’une section rectangulaire soumise a une flexion croissante

La ductilité de courbure est directement liée aux sections dont le mode de travail est par
flexion. En effet, sous I'action d’'un moment, ou d’un moment plus un effort axial, I'élément a
tendance a fléchir; I'élément prend la forme d'une ligne fléchie, qui fait partie d'un grand
cercle.

Considérons un élément différentiel de longueur dx d’un élément en béton armé de section
rectangulaire, comme représenté sur la figure 5.1 La rotation entre les extrémités est

. dx edx gdx
donnée par: —= =
R kd d@-k)

c

ou k est un facteur définissant la position relative de I'axe neutre. Dans I'équation ci-dessus,
R. définit le rayon du cercle dont I'élément fait partie, et la courbure par définition est
I'inverse de Rc. Si nous divisons cette équation par la longueur de I'élément dx, on aura:

1 ¢

C 83

R. kd d(—k)

c

Par conséquent, la courbure d'un élément (ou la rotation par unité de longueur d'un
élément) est défini comme:

_S_C_ € _8C+8
" kd d@a-k)  d

S

¢

En d'autres termes, la courbure d'une section est la pente de son diagramme de
déformation, et elle peut étre mesurée en utilisant la déformation du béton ou de I'acier. La
relation entre le moment et la courbure est donnée par I'équation classique :

B-Mr=M  gou ¢-M
0 El

En réalité, quand nous avons un moment de flexion sollicitant une section en béton armé,
I’élément fléchi n'a pas une courbure uniforme sur sa longueur, puisqu'il y a une fluctuation
dans la position de I'axe neutre due a la formation aléatoire des fissures. Quant a la
définition donnée ci-dessus concernant la courbure d'élément de longueur dx, et en
supposant que cet élément est fissuré, la courbure est donc exprimée en fonction des taux
de déformations dans le béton et I'acier. Comme la ductilité est définie comme étant le
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rapport des courbures de deux états différents de I'élément fléchi, nous pouvons alors
conclure que cette ductilité dépend de la déformation, donc plus la déformation est grande,

plus la ductilité est grande.

|

kd (
o Axe neutre

Figure 5. 1: Déformations dans un élément fléchi de longueur dx

La méthode utilisée consiste a diviser la section en un certain nombre d&scouches discrétes
ayant l'orientation de la profondeur de I'axe neutre (figure.5 2); chacune est constituée par
deux types de béton, confiné et non confiné. Pour une valeur donnée de la déformation de
la fibre la plus comprimée la contrainte du béton peut étre déduite a partir de la
déformation moyenne dans la couche du béton et le modele contrainte - déformation du
béton. De la méme fagon, la contrainte au niveau des aciers peut étre estimée a partir de la

déformation moyenne a chaque niveau et le modéle contrainte- déformation de I'acier.
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Figure 5. 2: Analyse moment courbure d’une section comprimée fléchie en béton armé
La division de la section en couches facilite le calcul des déformations et des contraintes
correspondantes permettant I'évaluation de la force axiale et le moment fléchissant dans

chaque couche selon les formules :
P=)f.A, +ZfsjASj et M=) f,A.d, +ZfsjAsjd i
i=1 i=1

2. Parameétres influant la performance des sections en béton confiné
Hypothéses de calcul

Les hypotheses sur lesquelles s’articule cette analyse sont les suivantes:

Les sections planes restent planes apres déformation,
- Larésistance a la traction du béton est négligée,
- Les contraintes dans le béton sont dérivées des courbes appropriées contrainte -
déformation respectivement pour le béton confiné et non confiné.
- Les contraintes dans les aciers longitudinaux sont dérivées de la courbe contrainte
déformation en utilisant le modele de Mander.
La dérivation des relations moment-courbure des sections confinées en béton armé a pris en
considération les facteurs suivants :
1. Intensité de I'effort axial, v
2. Tauxd'acier transversal, pg,
3. Résistance du béton, f,
4. Taux d'acier longitudinal, p,
5. Limite élastique de I'acier transversal, fy,
Pour déterminer les moments résistants et les courbures correspondantes, une section type
a été considérée en prenant comme modele de confinement Kent et Park modifié; tout en
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étudiant l'influence des paramétres: l'intensité de I'effort normalv, le taux d’armatures

transversales p, et le taux d’armatures longitudinales p, .

L'état limite ultime est considéré atteint quand I'une des trois limites est atteinte :

la déformation du béton dans la fibre la plus comprimée atteint la valeur indiquée.

la déformation dans I'acier atteint la valeur indiquée.

le moment de flexion est limité a la valeur de 0.8 M ay.

Intensité de I’effort normal

Resistance du béton

/ \ [ N\
P = 157% Pih = 153% o = 30 MPa, p=03
- 30
~ —A-p=05 ~ 507
£ E
g é 200 4
& <
g 2 1501
£ 5
s | 2 - —6—fco=25MPa
100 —8—fco=30MPa
50 ] ——fco=35 MPa
—%—fco =40 MPa
0 T T T T T T 0 T T T T - - -
0 50 100 150 200 250 300 350) 0 10 20 30 40 50 60 70 80
L Courbure (10%/m) ) L Courbure (10°/m) )
Taux d’Acier transversal Taux d’Acier longitudinal
p=03 et f,=30MPa ( )
200 a) Psh = 153%, f = 30MPa, p=0.1
180
150
£
210
E 150 —— =0.975% ~
3] 2 90
g —8—  =153% QE)
= 100 1 —e—  =222% s 60
——  =0812%
1%
50 1
» —4—  =157%
0 * ‘ 0 . . . . . .
0 50 100 150 0 50 100 150 20 250 300 350)
Courbure (10-%/m) L Courbure (10°/mm) )

Figure 5. 3: Performances flexionnelles des sections en béton confiné

L'analyse des résultats obtenus, illustrés par la figure 5.3 permet d’établir les constatations

suivantes :
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- la résistance flexionnelle croit proportionnellement avec I'intensité de I'effort normal v, la

capacité de déformation (,, ) est par contre défavorablement affectée;

- le rapport volumétrique de I'armature transversale p, influe positivement les capacités de

résistance et de déformation, cependant son effet sur cette derniere est beaucoup plus

prononcé ;

- le taux d’armature longitudinale p, améliore nettement la capacité de résistance, tout en

réduisant faiblement la capacité de déformation

3. Capacité des sections mixtes

e 3.1 Comportement Moment-courbure :
La loi moment-courbure établit la relation entre la courbure et le moment de flexion d’une
section en béton armé « donnée » a effort normal constant fixé. Elle permet de décrire le
comportement mécanique des sections d’un élément structural travaillant en flexion

composée.

La loi moment-courbure d’une section dépend de ses caractéristiques géométriques, des
caractéristiques mécaniques des matériaux qui la composent (béton, acier....), du taux de
ferraillage longitudinal, transversal et de I’effort normal sollicitant. On considéere I'hypothese

d’Euler-Bernoulli qui suppose que les sections planes restent planes aprés déformation.

Figure 5. 4: Diagramme moment-courbure

Dans une notre étude, la relation moment courbure théorique a été menée en adoptant

pour le béton confiné le modéle de Mander et al.
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Figure 5. 5: modele du béton non confiné

Figure 5. 6: modéle du béton confiné

Figure 5. 7: modele contrainte déformation du I'acier longitudinale tendue Fe E40A
3.2 Parameétres influents :
Pour étudier les parameétres influents sur la section nous avons utilisé un code de calcul en

introduisant les caractéristiques de la section, les propriétés des matériaux utilisés et

I'intensité de |'effort axial.
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Effet de la résistance du béton, f, :
La Figure 5.8 montre l'effet de la résistance du béton sur le comportement moment
courbure. L'augmentation de la résistance du béton influe favorablement la capacité de

résistance de I'élément tout en réduisant sa capacité de déformation.

3,00E+05 ~ fy=400;p=2000kn;D/t=150
2,50E+05 -
2,00E+05 -
-
j =
E 1,50E+05
E ' ——fc=25MPA
1,00E+05 _},r =B fc=30MPA
d fc=40MPA
5,00E+04 1§
]
|
- 0,00C04+00 | T T ]
-5,00E-02  0,00E+00  5,00E-02 1,00E-01 1,50E-01
courbure

Figure 5. 8: Effet de la résistance du béton, f,

Effet de la limite élastique de I'acier, fy :
La figure 5.9 illustre I'effet de la limite élastique de I'acier sur la courbe moment
courbure. On constate que l'augmentation de limite élastique de I|'acier augmente

considérablement la capacité de résistance de la section et faiblement sa capacité de

ductilité

300000 - fc=25;p=2000kn;D/t=150
250000
200000

150000 == fy=400MPA

moment

——fy=578MPA
100000
fy=283MPA

50000

v
E

fal
I L=

-5,00E-02 0,00E+00  5,00E-02  1,00E-01  1,50E-01

1 T T 1

courbure

Figure 5. 9: Effet de la limite élastique de I'acier, fyn
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Effet de I'intensité de la charge :

La figure 5.10 montre I'effet de la charge axiale sur le comportement moment - courbure.
6 est I'effort réduit de compression sur le poteau. On constate que I'augmentation de &

augmente la capacité de résistance tout en réduisant la capacité de ductilité.

250000 7 fy=400MPA;fc=25MPA;D/t=150

200000

\

2 150000
@
g ——5=0,4
€ 100000 5-01
50000 - 6=0,2
]
}
fa
T o L] T T T T

-5,00E-02 0,00E+00 5,00E-02 1,00E-01 1,50E-01 2,00E-01 2,50E-01

courbure

Figure 5. 10: Effet de I'intensité de la charge
Effet du rapport D/t :
La figure 5.11 illustre I'effet du rapport (D/t) sur le comportement moment-courbure.
(D/t) est le diametre du poteau sur I'épaisseur de la chemise. On constate

I’augmentation de (D/t) induit une grande réduction de la capacité de résistance et

une faible réduction de la capacité de ductilité.

fc=25MPA;fy400MPA; p=1000kN
250000 -~

200000

150000

—— D/t100

moment

100000 = D/t150

50000

T o T T T 1

-5,00E-02 0,00E+00 5,00E-02 1,00E-01 1,50E-01 2,00E-01
colurbure

Figure 5. 11: Effet du rapport D/t
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3.3 Conclusions :
Cette étude a permis d’émettre les points suivants :

- Les parametres majeurs influencant le comportement du béton confiné par tube
d’acier sont : la résistance du béton, la limite élastique du tube d’acier, I'intensité de
la charge axiale, et I'’élancement géométrique D/t.

- l'augmentation de la résistance du béton influe favorablement la capacité de
résistance de I'élément tout en réduisant sa capacité de déformation.

- l'augmentation de limite élastique de I'acier augmente considérablement la capacité
de résistance de la section et faiblement sa capacité de ductilité

- l'augmentation de l'intensité de la charge axiale 6 augmente la capacité de résistance
tout en réduisant la capacité de ductilité.

- laugmentation de (D/t) réduit fortement la capacité de résistance et diminue
faiblement la capacité de ductilité.

- la capacité de résistance augmente avec I'augmentation de la résistance du béton, la
limité élastique de l'acier et l'intensité de la charge axiale et diminue avec
I'augmentation de I’élancement de la chemise.

- la capacité de ductilité augmente avec I'augmentation de limité élastique de I'acier et
diminue avec l'augmentation de la résistance du béton, I'intensité de la charge axiale

et I’élancement de la chemise.

4. Comportement de I'élément

4.1. Introduction

La conception et les implications économiques des structures situées dans les zones a haut
risque sismique, exigent un niveau de sécurité particulierement rigoureux, différent de celui
adopté vis a vis d’autres actions. Ces structures doivent étre congues de fagcon que I'énergie
induite soit absorbée et dissipée par de larges déformations inélastiques. Cependant, ces
derniéeres doivent étre limitées afin que I'ouvrage n’atteigne le degré d’endommagement
pouvant compromettre la sécurité des ouvrages. L'analyse dynamique des structures
répondant a des séismes a montré que les forces élastiques d’inertie sont beaucoup plus
grandes que celles préconisées par les normes et que cette différence est trop grande pour
gu’elle soit compensée par des coefficients de sécurité. L’approche largement acceptée est

d’adopter une force de calcul moins importante obtenue a I'aide d’un spectre inélastique, et
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faconner la structure pour qu’elle soit ductile afin de garantir le comportement post-
élastique désiré sans jamais enregistrer une dégradation substantielle de résistance.
L'utilisation d’un spectre de réponse inélastique permet d’apprécier aussi bien la demande

gue la capacité de ductilité de ces structures avec une tolérance satisfaisante.

La plastification préférée pour les piles de ponts, est celle causée par un comportement
flexionnel que celle causée par I'action de I'effort tranchant qui est a éviter du fait qu’elle
conduise a une réduction substantielle de la dissipation d’énergie. Les sections résistantes
aux forces sismiques peuvent étre ainsi préalablement choisies, convenablement congues et
soigneusement ferraillées, afin de fournir la capacité de résistance et de ductilité adéquates.
La conception des structures parasismiques actuellement admise est basée sur I'approche en
capacité qui fait partie intégrante de plusieurs codes tels que : NZS, NBCC, EC-8, CALTRANS
AASHTO et RPOA.

4.2 Concept de base

Sous action sismique, il est nécessaire de tenir compte du comportement global de la
structure, cette exigence différencie fondamentalement ces types d’actions, des actions
permanentes ou d’exploitation. On sait par ailleurs que le mécanisme de résistance des
structures, a toute action dynamique, est basé sur la capacité d’absorber et de dissiper
I’énergie induite par sa réponse. Ce fonctionnement est d’autant plus efficace que la
structure a un comportement «ductile ». Une telle structure lorsque sa résistance
mécanique est épuisée ou sur le point de I'étre, prévient de son épuisement, a travers les
grandes déformations qu’elle subit. Cet aspect visuel de la détérioration de la construction
est en réalité un «avertissement » trés appréciable en matiére de sécurité grace a la
fissuration apparente et les déformations prononcées. Sollicitée a sa résistance maximale, la
structure ne se rompt pas mais continue grace a sa ductilité, a se déformer sous moment
constant (son moment ultime), se comportant comme une rotule plastique, permettant ainsi
une répartition de I'excés des moments.

La condition majeure a remplir devient alors la réalisation d’une sécurité globale et non pas
la prévention des détériorations de chaque élément. L'évaluation du niveau de ductilité
d’une structure repose sur la comparaison des déplacements de celle-ci dans le domaine
élastique et au-dela du domaine élastique, elle est définie par le coefficient ductilité de

déplacement i, .
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4.3. Notions de rotule plastique

Ce sont les zones d’un élément de structure (fOts, poutres, poteaux, voiles,....) subissant des
déformations irréversibles et capables de dissiper I’énergie sous sollicitations alternées, au
dela d’un seuil de sollicitation elle se comporte comme une articulation autorisant la
rotation des autres parties de I'élément. La figure 5.12 illustre les rotules plastiques au

niveau des piles des ponts provoqués par le séisme de Northridge 1994.

Figure 5. 12: Rotules plastiques des piles des ponts. [7]

L’'emplacement d’une rotule plastique dans un élément structurel est défini par sa longueur
(Lp), pour mieux comprendre cette derniére a prend comme exemple un modeéle simplifié de
poteau console. La longueur de la zone plastifiée lorsque la courbure ultime est atteinte en
pied de poteau, peut étre calculée a 'aide d’'une loi moment-courbure simplifiée tri linéaire :
la rigidité fissurée est prise comme rigidité initiale et un écrouissage est considéré apres la
plastification.

Notons :

Ep: pente de la relation moment-courbure apres plastification.

M, : Moment plastification.

@ : Courbure de plastification.

@, : Courbure ultime.

4.3.1 Longueur de la rotule plastique
La demande de ductilité est mieux appréciée a travers le coefficient de ductilité de courbure

W, par conséquent le choix d’un modele approprié est nécessaire afin de pouvoir prédire le

comportement moment-courbure de la section. La rotulation dans les zones dissipatives
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d’énergie est atteinte suite a la diffusion de la plastification a travers une longueur
potentielle dite longueur de rotule plastique. Celle ci est définie comme étant la longueur
équivalente de la rotule plastique au-dela de laquelle la courbure plastique sera considérée
comme constante, Figure 5.13, et elle est principalement influencée par la demande de
ductilité de courbure p,. Un travail de recherche intensif effectué dans ce domaine et a été
couronné par la formulation d’expressions semi empiriques conduisant a une multitude de

résultats dispersés selon le modele théorique sélectionné.

y e N >
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Figure 5. 13: Diffusion de la plastification sur une longueur |p

Selon les constations, basées beaucoup plus sur des recherches expérimentales, il s’avere
que:
- "'augmentation du taux d’armature longitudinale réduit I'’étendue de la zone plastique;
- pour la méme quantité d’armature, une distribution uniforme du ferraillage améliore
I’étendue de la longueur de la zone plastique.
Priestley et al ont proposé I'équation empirique suivante, et qui a montré une bonne
corrélation avec le data expérimental enregistré :

L, =0.08L+0.022f .d,, >0.044f d, (mm, Mpa)

ou d, :diametre des barres longitudinales

Le 1°" terme de I'équation tient compte de la longueur d’inflexion du moment (shear span),

quand au 2°™® terme il caractérise la diffusion de la plastification au sein de la section

d’encastrement

4.3.2. Longueur de confinement:

-P. < 0.3fc'.Ag la longueur de confinement sera la hauteur de la section comprise entre
M, et 0.8M_

-P > O.3fc'.Ag une extension de cette zone sera observée; en la majorant de 50%.
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Cette augmentation pour des efforts axiaux est nécessaire, car la région plastique a
tendance a se propager le long de la hauteur du fGt, du moment que la résistance
flexionnelle augmentera au niveau des sections critiques grace au confinement.
L'augmentation de la résistance flexionnelle est plus importante en présence d’efforts axiaux
élevés. Il est cependant recommandé de considérer deux limites pratiques :

- la premiére sur la longueur plastique; 0.3D<L, <1.5D

- la deuxiéme sur la longueur de confinement; 2L <L <3L,

Le moment ultime M, est relié aux caractéristiques précédentes a I'aide de la relation
suivante : M, =M, +Ep((|)u —d)y)

Pour un Poteau encastré en pied et soumise a un effort horizontale en tete, la répartition de
moment est linéaire en fonction de la hauteur figure 5.14b alors que la répartition de
courbure est bilinéaire figure 5.14c. Lorsque que le moment ultime est atteint a la base du
M, _Mvj: L'Ep(¢u _(I)v)

M Mv+Ep(¢u_¢y)

u

poteau, la hauteur de la zone plastifiée H, vaut : H :L.(
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Figure 5. 14: répartition de moment et de courbure sur la hauteur d’un pont.

Cette relation montre trés bien qu’en I'absence d’écrouissage aprés plastification (E,=0), la
hauteur de la zone plastifiée (donc la rotation plastique de ruine) est nulle. Avec ce modele
simplifié, nous pouvons décomposer le déplacement (ou la rotation) en téte 6, en une partie
provenant de la déformée élastique du poteau 6, et une partie provenant de la rotation
plastique de la rotule 6, (Arede, 1997).

4.4. Catégorisation du comportement des colonnes

La réponse parasismique des piles est fortement influencée par l'effet de I'effort tranchant. Une
sommiaire catégorisation du comportement parasismique est établie fonction de deux parameétres

sélectionnés comme parametres d’identification :
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- l'élancement géométrique Ag=h/d (dont h : la hauteur de I'élément et d: le diametre )
- et le taux de ductilité pa
4.4.1. Catégorisation orientée selon I'aspect géométrique global de I'élément conduit aux types de
comportement suivants :
- pour Ag> 5 : comportement de type «flexion» l'effet de I'effort tranchant est négligeable.
- pour 2.5 < A ;< 5: comportement de type «flexion —effort tranchant » les deux
sollicitations ont des effets comparables
- pour 2Ag< 2.5: comportement déterminé par l'effort tranchant qui conduit a une rupture

brutale, (explosive) ; élément cassant.

4.4.2. Catégorisation orientée selon le niveau de ductilité:
- Pour une haute ductilité p, > 6 : I'effet de I'effort tranchant est négligeable, comportement
purement flexionnel
- Pour une ductilité modérée 4 < ua<6:I'élément est peu influencé par I'effort tranchant
comportement dicté par la flexion
- Pour une ductilité limitée 2 <px<4 les éléments achévent le niveau de ductilité avant la
production de la rupture par cisaillement

- Pour une faible ductilité p, < 2: rupture par cisaillement; éléments cassants.

4.4.3. Corrélation entre ductilité globale et ductilité locale

La ductilité des sections en béton armé peut étre exprimée par le facteur de ductilité de

9y

courbure p, =-—+
y

ou (I)y : représente la courbure élastique et¢,: représente la courbure

inélastiqgue maximale ou courbure ultime. Ces paramétres présument que les déformations
flexionnelles sont prédominantes. L'utilisation du facteur de ductilité de courbure est assez

large dans plusieurs cas, mais il est important de connaitre la différence entre le facteur de

ductilité de déplacement p, = A—“ et le facteur de ductilité de courburep, = L .
y y

La relation entre la ductilité de courbure et la ductilité de déplacement peut étre illustrée par le cas
simple d’'une colonne cantilever soumise a une force latérale concentrée en son extrémité
supérieure. La déformation latérale en téte de la colonne peut étre déterminée par la
relation moment - courbure de la section d’encastrement. La courbure augmente d’abord

linéairement dans le stade non fissuré, avec un changement de pente apreés le début de la
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fissuration, puis de facon non linéaire lorsque la zone comprimée du béton se plastifie pour

atteindre une certaine valeur correspondante au moment de plastification.

p —Lls
H <A, ‘
c
Y/ L, I [/ I
MU I\/IV (PU (Py
Colonne Moments Courbures Déformations

Figure 5. 15: Colonne cantilever avec une force latérale au moment ultime

Dans un calcul de résistance, il y a ruine lorsque ce moment, respectivement cette courbure,
sont atteints, tandis que dans le cas de déformations imposées, il est possible d’exploiter la
section au-dela de la courbure correspondant au moment plastique. Dés que la courbure
dépasse cette valeur, le béton comprimé situé a I'extérieur des armatures éclate et le
moment chute brusquement, par suite de la diminution de rigidité. Pour atteindre la
résistance a la flexion de la section confinée, la colonne est en mesure de transmettre
I'effort normal N tant que la courbure reste inférieure a la courbure correspondante au
moment ultime. Cette grandeur, caractérisant I’épuisement de la capacité de rotation de la
section, peut étre considérable. Elle témoigne ainsi de la capacité d’'une colonne en béton
armé fretté a s’adapter a des déformations imposées en formant une zone de longueur Lp
appelée rotule plastique, ou de grandes courbures sont concentrées.

La déformation latérale correspondante au moment ultime a la téte de la colonne est :

(02 0y
8,252 oo, b -0)

L: est la longueur de la colonne et L, : la longueur de la rotule plastique

L2l
La déformation latérale maximale dans le domaine élastique est : A = ¢y2 ?
A - L—0.5L *(n—
“AZ u :1.'.((1)” (I)VJLP 025 d avec M¢:¢—UZL(M—1)+1
A, P, 5 ¢, 3L,(L—0.5L,)
3

™ :1+3{$—1]L—"(1—0.5L—"j
o, L L
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Chapitre 6 : Etude de cas théorique

1. Introduction

L’objectif principal de ce travail est d’évaluer la performance parasismique des piles de pont
en béton armé en usant I'analyse statique NL Pushover. L'étude entreprise porte
essentiellement sur la performance parasismique des piles marteaux de pont a travées
multiples isostatiques érigés dans la partie nord est de I'Algérie; classée par le code
parasismique algérien comme zone de moyenne sismicité (zone lla). Les ponts en question
ont été construits dans les années quatre vingt et dimensionnés pour résister a un effort
tranchant sismique égal a 10% du poids de la superstructure. Ce travail est conduit en
premier lieu afin de situer leur sécurité vis-a-vis d’une attaque sismique réglementaire.
Aprés avoir évalué la capacité parasismique de chaque fit de pile ainsi que
I’endommagement résultant. Les résultats obtenus montrent que tous les flts de piles
considérés vont perdre leur stabilité structurelle du fait de manque de résistance enregistré
comparativement avec ce qui est exigé par la réglementation en vigueur (RPOA). Ceci est
principalement attribuable a un faible confinement latéral. Suite a cela, une solution de
réhabilitation devient nécessaire afin d’améliorer la capacité de résistance et de ductilité des
éléments en question. L'utilisation de chemise autour des colonnes déficientes induit des
pressions latérales de confinement lorsque le béton comprimé se dilate sous I'effet de la
charge axiale. Ce renforcement externe est introduit par chemisage en acier ou par bandage
en fibre de carbone (CFRP), du fait que les techniques choisies sont rapides et
universellement utilisées. Le niveau du confinement latéral dépend essentiellement de la
résistance et de la rigidité de renforcement externe. L’évaluation de la performance
parasismique des piles réhabilitées est conduite en observant les capacités de résistance et
de ductilité ainsi que le niveau d’endommagement concordant avec les performances

structurelles exigées par le code RPOA.

2. Réponse ductile des piles de pont

Le concept philosophique de base et les criteres de performance parasismique
réglementaires de part le monde sont plus ou moins similaires. Les composants d’un pont
doivent résister a un séisme faible ou modéré en enregistrant un endommagement mineur
et survivre au tremblement de terre le plus violent possible. Pour ce, les recommandations

prescrites par les codes parasismiques ne peuvent pas garantir de structure saine sans
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endommagement lors d'un séisme sévere. Cependant il n'existe pas un commun accord sur
la définition du niveau d'endommagement acceptable suite a un séisme spécifique mais des
critéres d'acceptance pour caractériser ces performances:
a- Sécurité des vies (Life safety): exigence fondamentale
b- Réparation de I'endommagement (Reparable damage): une distinction est faite entre
endommagement structurel réparable et endommagement structurel non réparable
c- Effondrement évité (Collapse prevention): afin d'éviter les blessures et les pertes en vies
humaines, la structure doit rester debout apres un tremblement de terre.
Pour une performance structurelle définie en termes d'un état d'endommagement, la
déformation reste le meilleur indicateur. Il est communément admis d'exprimer les
objectifs de performance en faisant appel a un état d'endommagement spécifique ou une
probabilité de ruine par rapport a un niveau prescrit de demande probable.
Pour garantir un comportement dissipatif des piles de ponts, Il est recommandable que les
rotules plastiques se forment dans les f(ts de piles mais jamais au sein du tablier ou au
niveau des pieux des fondation profondes du fait qu’il est difficile d’évaluer le niveau
d’endommagement résultant ou de pouvoir le réparer. La rotulation plastique d( a un
comportement flexionnel est préférée a celle provoquée par cisaillement, qui menera
généralement a une réduction substantielle de la dissipation d’énergie. L'approche de
dimensionnement est généralement basée sur la réponse inélastique pour différents niveaux
de ductilité ou différentes valeurs du facteur de comportement. Il a été reconnu que pour
les longues périodes I'approche d’égalité des déplacements a été trouvée conservative et la
ductilité de déplacement de la structure et le facteur de réduction de la force élastique
peuvent étre considérés comme égaux (n, =R ). Pour les périodes courtes les analyses
dynamiques entreprises par la communauté des chercheurs dans le domaine ont fait
ressortir que les valeurs de la ductilité de déplacement de la structure sont plus grandes que
les valeurs du facteur de réduction de la force élastique. De ce fait les valeurs de ce facteur
sont approximativement évaluées par 'approche d’égalité des énergies. Alternativement le
facteur de comportement ou le facteur réducteur de la force élastique peut étre
conservativement relié au facteur de ductilité de déplacement de la structure par la relation
Priestley et al. 1996 [1]:
R=1+0.67(, -1)Tl <u, (1)

0
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ou Ty est la période d’angle du sol correspondante a la réponse élastique spectrale max et T
la période de vibration élastique du mode fondamental. Le code parasismique algérien RPOA

recommande pour les piles type marteau un facteur de comportement R = 1.

3. Cas d’étude

3.1 Description générale

Les piles de pont considérées sont de type marteau faisant partie de ponts autoroutiers
isostatique de 1°® classe érigés dans le nord est du pays (Constantine et Skikda). Une
description générale est reportée sur le tableau 6.1. Les piles sont composées d’un chevétre
de 2.00m de hauteur reposant sur un f(t de section circulaire constante de 2.00m de
diametre et de hauteur variable selon la position des appuis. Le ferraillage longitudinal
consiste en 42T25 confiné latéralement par une barre T14 espacé de 15cm pour le pont de
Constantine et 42T32 confiné latéralement par une barre T12 espacée de 20cm pour cas de
Skikda. Ces piles sont ancrées dans des fondations reposant respectivement sur un rocher
dont le taux de travail est fixé a 0.4Mpa pour Constantine et sur un sol meuble dont le taux
de travail est fixé a 0.2Mpa pour Skikda.

Tableau 6. 1: Description générale des ponts étudiés

Wilaya Travées  Portée NP°'e Sol Période  Ferr.Long. p Ferr.Trsv. Psh
(m) piles d’assise  d’angle(s) A % Aqn %
2x25.5m
Constantine 2x30.5m 190 5  Rocher 0.3 42125 065 14 0222
2x39.0m s=15cm
Skikda 2x26 52 1 Ferme 0.4 42732 107  T12  0.165
s=20cm

3.2 Procédure d’évaluation

L’évaluation de la demande sismique des différentes piles est conduite selon les regles du
RPOA [2]. Ce dernier classe les sites dans la zone de moyenne sismicité lla ayant le
coefficient d’accélération A = 0.25 avec les spectres de réponse correspondants ; rocher (To =
0.3s) et sol ferme (To = 0.4s). Comme les travées sont indépendantes (isostatiques), I'action
du séisme longitudinal ne sera pas prise en considération et le dimensionnement sera

conduit sous la combinaison d’actions : E=E_+0.3E,
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Demande et capacité de résistance

L’analyse du comportement sectionnelle moment courbure est conduite en usant de la
méthode des tranches successives en prenant en considération les propriétés de la section
sous chargement axial tout en observant des états limites prédéfinis sur les matériaux
constituants. Le modéle de béton confiné de Mander et al, 1988 [3] et le modéle contrainte
— déformation typique de I'acier avec écrouissage ont été sélectionnés pour la suite de
I’étude. Les valeurs des moments obtenus pour les différents fits de pile sont regroupées
dans le tableau 6.2.

Tableau 6. 2: Demande et capacité de résistance des flts de piles étudiées
Pier Lim) Masse(t) T(s) N(kN) Feg(kN) Mge(kNm) Meap(kNm)  Meao/ Me

CN1 575 820.763 0.48 9637 2998 13915 13370 0.96
CN2 7.40  629.056 050 7283 1829 12874 12035 0.93
CN3 9.17 437348 0.55 5848 1297 12494 11222 0.89
CN4 8.54  489.528 0.53 6352 1457 12761 11041 0.86
CN5 7.50 541.708 0.49 6822 1707 12382 11780 0.95
Skikda  10.1 810.0 0.81 9891 2345 25033 17012 0.67

On peut remarquer que le critére de résistance n’est pas satisfait car la capacité de
résistance reste inférieure a la demande en résistance conduisant inévitablement a la ruine
structurelle. 1l devient donc nécessaire de réhabiliter les piles de pont considérées afin

gu’elles puissent répondre aux exigences normatives.

3.3 Renforcement parasismique

Deux techniques de renforcement ; bandage par CFRP et chemisage en acier sont envisagées
afin d’améliorer la performance structurelle des piles étudiées. La solution en chemisage en
béton armé ne peut étre considérée du moment qu’elle augmente considérablement la
rigidité de la pile attirant donc plus de force que les piles renforcées par les techniques
précitées. Les tests menés sur des poteaux circulaires renforcés par chemisage externe
(matériau composite et chemise en acier) ont montré que le confinement induit par

bandage en CFRP est plus efficace que celui conféré par la chemise d’acier.

3.3.1 Renforcement par bandage externe en CFRP
Pour déterminer I'épaisseur nécessaire du tissu composite I’expression suivante est utilisée :

(- 0.1(e,, - 0.004 Df_ )

f e .
uj uj
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\ , i , PR | 7.94f 2f
Ou f'. représente la résistance du béton confiné f_=f|2.254 1+T' —f—,'—1.254

f = kP fn =0.95p,.f, représente la pression latérale effective de confinement

fyj et g, représentent respectivement la contrainte et la déformation ultime du matériau.

Le tissu CFRP utilisé dans I'opération de renforcement est du type Carbon fiber Sika wrap
Hex-230C ayant 0.9mm d’épaisseur, E = 230GPa, f,; = 3650Mpa et une déformation de
rupture g,;=1.8%,

1‘4pshfyh85u

€., =0.004 + est la déformation ultime du noyau du béton confiné; g, < 6%,

L’acier traditionnel a une contrainte d’écoulement f,, = 400Mpa. Le bandage est composé
de 2 plis pour toutes les piles exception faite pour la pile CN3 qui est sollicitée par la plus

faible charge axiale ou le bandage ne comporte qu’un seul pli.

3.3.2 Renforcement par chemisage en acier

Le rapport volumétrique effectif de I'acier de la chemise circulaire de diametre D est:

4t

_ J
pshj -

D

Pour déterminer I'épaisseur de la chemise en acier I'expression suivante est utilisée [1]:

0.18(e,, —0.004 D,
b= f e

yj’sm

(3)

fy;=275Mpa, g, =0.2%, fy; = 275Mpa, g, =1% ;

Une épaisseur la chemise de 3mm en acier S275 a été adoptée pour toutes les piles,
exceptée par pile de Skikda ou une épaisseur de 6mm a été utilisée car le confinement par
armature transversale est tres faible. Un espace de 50mm entre la chemise en acier et le fat

de pile est prévu, et sera rempli par injection de coulis de ciment apres nettoyage a la I'eau.

3.3.3 Capacité sectionnelle des colonnes renforcées

L'analyse sectionnelle moment courbure est menée respectivement pour les sections de
béton renforcées par bandage en CFRP et chemisage en acier prenant en considération les
propriétés des sections et la charge axiale en supposant une adhérence totale entre le béton

et la chemise externe.
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Figure 6.1a . Courbe d’Interaction M-MN Constantine
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Figure 6.1b : Courbe d’Interaction M-N Skikda

La figure 6.1 regroupe les courbes d’interaction P-M pour les sections de f(t de pile initiale,
renforcée par bandage en CFRP et par chemisage en acier. Cependant la figure 6.2 montre le
comportement moment courbure respectivement pour CN1 (la plus courte et reprenant la
charge axiale la plus grande), CN2 (la plus élancée reprenant aussi la charge axiale la plus

faible) ; le fit de pile de Skikda (la pile la plus élancée reprenant la plus forte charge axiale).

On peut constater sur les figures précédentes que les sections renforcées exhibent des
capacités de résistance plus fournies que les sections initiales. Cependant le bandage en

CFRP confére des moments capacité plus grands que ceux conférés par la chemise en acier.
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Etudiant I'utilisation du bandage en CFRP comme méthode de renforcement des poteaux
carré non ductiles et présentant un béton faiblement résistant armé par des barres lisses
0.0zcan et al [4] constaterent que les poteaux renforcés étaient capable de résister de
larges demandes de déformation sans jamais enregistré une dégradation de la résistance ;

comme clairement illustré par les fig 6.2b et 6.2c.

4. Analyse Pushover

Comme le taux de participation de la masse modale du premier mode est d’environ 99%, il
devient donc possible d’utiliser les méthodes statiques équivalentes telles que I'analyse
inélastique pushover monomodale. Exploitant SAP2000 [5], (structural analysis program for
statique and dynamique analysis of structures), une analyse pushover est conduite afin de
contréler le comportement structurel des piles des ponts.

Ces dernieres sont modélisées comme des éléments linéaires ou les terminaisons au niveau
des zones nodales sont considérées comme rotules plastiques. Les rotules plastiques sont
définies des rotules flexionnelles ou les propriétés sont obtenues a partir de I'analyse
moment courbure en prenant en considération les modeles de comportement des
matériaux préalablement mentionnés.

La longueur de la rotule plastique sur lagquelle la courbure est supposée étre uniformément
concentrée Lp est évaluée par la relation semi-empirique suivante;

L, =0.08L+0.022f .d,, > 0.044f .d,, (mm,Mpa) (4)

ou : dy est le diameétre de I'armature longitudinale

L est la longueur de cisaillement.
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Trois niveaux d’endommagement (TSC-2007)[6] ont été introduits au sein de la rotule

plastique idéalisée par 'utilisateur (user defined plastic hinge)

- Minimum damage limits (MN): ¢

- Safety limits (SL):

- Failure limits (FL)

=0.0035

o}

g, =0.01
g, =0.0135 ¢,=0.04

€,<0.0180 ¢, ,=0.06

cu

La Figure 6.3 montre le comportement global des piles de ponts en question (CN1, CN2 et

Skikda). Les deux solutions ont fourni une amélioration considérable au comportement

structurel. Cependant la chemise en acier confére beaucoup plus de rigidité que le bandage

en CFRP. Le tableau6.3 montre qu’un trés important gain sur la performance structurelle est

obtenu par les techniques de renforcement
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Fig 6.3a.Pushover curves (CN1)

Fig 6.3b.Pushover curves (CN3)

Tableau 6. 3: Capacité de résistance

Fig 6.3c.Pushover curves (Skikda)

Pile Tech  T(s) N(KN)  F2(KN)  Feap(KN)  Feop/Fe Me Mesp Moo/ Me
(kNm)  (kNm)

N1 CFRP 048 9637 2998 3763 1.255 13915 27252 1.958
ST 0.43 9689 3160 4029 1.275 14756 19430 1.317
CFRP  0.50 7283 1829 2854 1.560 12874 31676 2.460

CN2 ST  0.447 7333 1934 2732 1.412 13594 17301 1.273
CFRP 0.552 5848 1297 2087 1.609 12494 21776 1.743

CN3 ST  0.489 5935 1383 2050 1.482 13457 16410 1.219
CFRP 0.530 6352 1457 2279 1.564 12761 31054 2.433

CN4 ST 0.475 6433 1545 2219 1.436 13627 16269 1.194
CFRP 0.490 6822 1707 2740 1.605 12382 31712 2.560

N> ST 0.437 6893 1804 2617 1.450 13085 17023 1.300

skik. CFRP 0.81 9891 2345 2974 1.268 25033 34281 1.369
ST 0.697 10000 2544 3275 1.287 27494 28490 1.036
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Les allures déformées des piles renforcées par les techniques précitées sous action sismique
normative montre que ces derniéres sont encore dans le domaine élastique. Les deux
techniques utilisées pour ce cas d’étude sont efficaces, car une grande réserve de capacité
de résistance et de déformation est emmagasinée au sein des piles renforcées. Les résultats

obtenus, rassemblés dans les tableaux 6.3 et 6.4 confirment cette constatation car 5, <3,

Dans le souci de situer la marge de sécurité vis-a-vis d’'une attaque sismique d’intensité plus
forte I'analyse pushover a été conduite jusqu’a ce que le niveau garantissant les vies sauves
soit atteint. Le niveau de ductilité correspondant a ce niveau de performance est calculé; le
facteur de comportement concordant est évalué en utilisant la relation (1) et

I'amortissement équivalent est évalué par la relation proposée par Miranda et Lin [7]

, . 0.002
obtenue par une analyse de régression: Ceqg =G0 +(R—1)(0.02+v (5)
Tableau 6. 4: Capacité de déformation
pile Tech Lp (m) T(s) 8y de dis HoLs HaLs R Eeq
(mm) | (mm) | (mm)
CFRP 0.48 17.3 17.4 32.7 7 1,89 1,89 | 0,078
CN1 0.68
ST ’ 0.43 16 12.2 31.7 154 1,98 1,94 | 0,083
CFRP 0.50 27 25.2 75.5 7 2,80 2,80 | 0,105
CN2 0.812
ST 0.447 | 26.1 | 84 | 455 | 154 | 1,74 | 1,74 | 0,075
CFRP 0.552 35.5 25.4 110 7 3,10 2,78 | 0,100
CN3 0.954
ST 0.489 35 11.2 64 154 1,83 1,83 | 0,076
CFRP 0.530 | 32.6 27.5 98 7 3,01 2,80 | 0,103
CN4 0.903
ST 0.475 31.9 10.2 43.7 15.4 1,37 1,37 | 0,062
CFRP 0.490 | 28.3 23 77.4 7 2,73 2,73 | 0,104
CN5 0.82
ST 0.437 27 8.1 455 15.4 1,69 1,69 | 0,074
CFRP 0.810 | 28.1 85.9 154 7 5,48 5,48 | 0,154
Skik. 1.089
ST 0.697 27.7 42.9 91 18 3,29 3,29 | 0,107

Le tableau 6.4 regroupe différentes valeurs de niveau de ductilité, le facteur de
comportement concordant et I'amortissement équivalent.

On remarque que les éléments renforcés par les 2 techniques exhibent une capacité de
résistance assez conséquente mais un niveau de dissipation d’énergie faible a moyen

('amortissement équivalent moyen est aux alentour de 10%).
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Il faut souligner que la technique par bandage en CFRP est plus généreuse si ce dernier est
considéré :
- Chemisage en acier: 6.2%<(_, <10.7%

- Bandageen CFRP: 7.8%<(C_ <15.4%

Sous chargement cyclique, des déformations résiduelles plastiques seront enregistrées dans
le chemisage en acier lors de la phase de déchargement qui inévitablement va réduire son
efficacité lors du prochain cycle de la réponse, et nécessitant une augmentation de la
déformation latérale pour chaque cycle qui suit conduisant a une accumulation de
I'’endommagement. Cet aspect n’est pas a craindre si le bandage en CFRP est adopté car
cette alternative présente I'avantage d’avoir un comportement essentiellement linéaire
jusqu’a la ruine, de ce fait un méme déplacement va en résulter sous cycles successifs avec
une déformation latérale constante plutét qu’une augmentation de cette derniere [1]. De ce
fait, on peut considérer que les éléments renforcés par bandage externe en CFRP restent

totalement effectifs.

5. Conclusions

Les piles étudiées étaient initialement concues comme des éléments flexionnels hautement
ductiles. Cependant I'armature transversale disposée n’arrive pas a leur conférer le
comportement escompté afin qu’elles puissent répondre au critére de ductilité. Le faible
confinement lateral a dangereusement augmenté la vulnérabilité sismique de ces piles de
pont car les résultats obtenus par I'analyse pushover ont montré que toutes les colonnes
perdront leur stabilité structurelle sous I'action forces sismiques de calcul établies selon le
code RPOA. Il faut souligner aussi que la capacité de résistance ne sera point garantie si
I'armature longitudinale est évaluée a partir de I'action d’une force sismique latérale prise
égale a 10% du poids de la structure. La sous estimation de la demande de résistance et de

déformation atteste de la nature hasardeuse de la procédure adoptée.

Les flts de piles déficients ont été réhabilités en utilisant deux techniques rapides et
universellement reconnues a savoir le chemisage en acier et le bandage en matériaux
composites (CFRP). Les techniques sont habilitées a améliorer les performances
parasismiques de piles considérées en augmentant le confinement lateral des f(ts.

L'amélioration de la rigidité effective a permis de réduire le déplacement structurel résultant
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de la réponse sismique, rendant les flts renforcés travaillant principalement dans le

domaine élastique.

L’étude théorique a permis de faire ressortir I'effet favorable du confinement induit par la
pression latérale de la chemise en acier sur le comportement du béton, de la section et des
éléments colonnes, moyennant les critéres de rigidité, résistance et ductilité ou dissipation
d’énergie. Comme I'étude d’évaluation de la performance parasismique des piles de pont
considérées, a directement un lien avec la réhabilitation structurelle afin de répondre aux
exigences parasismiques normatives localement admises ; ce travail est un cas d’exemple qui
pourra s’inscrire dans I'esprit de palier au non codification de la pratique de la réhabilitation

parasismique dans notre pays
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CONCLUSIONS ET PERSPECTIVES

Cette étude a permis d’émettre les points suivants :

- les paramétres influant le comportement du béton confiné par tube d’acier
sont : la résistance du béton, la limite élastique du tube d’acier et le rapport

géométrique D/t.

- le gain en résistance croit proportionnellement avec la limite élastique de

I’acier, diminue avec I'accroissement du rapport D/t et la résistance du béton.

- le gain en déformation croit proportionnellement avec I'laugmentation de la

résistance du béton et il reste inaffecté par la variation du rapport D/t.

L'équation proposée pour |'évaluation de la capacité portante des tubes d'acier
remplis de béton ou le modeéle de confinement a été introduit permet d'obtenir des
résultats fiables en affichant une bonne concordance avec ceux de I'EC4 et ceux

donnés par la méthode des éléments finis.

L'étude paramétrique menée a permis de mettre en évidence l'influence des
principaux parametres, notamment le rapport D/t, la résistance du béton f, et la
limite élastique de I'acier transversal f,,. Les résultats analytiques ont montré I'effet

favorable du confinement sur la capacité portante des éléments en TARB.

Le cas d’étude du comportement non linéaire mené sur les piles étudiées qui
étaient initialement concues comme des éléments flexionnels hautement ductiles.
Cependant l'armature transversale disposée n’arrive pas a leur conférer le
comportement escompté afin qu’elles puissent répondre au critére de ductilité. Le
faible confinement lateral a dangereusement augmenté la vulnérabilité sismique de
ces piles de pont car les résultats obtenus par I'analyse pushover ont montré que
toutes les colonnes perdront leur stabilité structurelle sous I’action forces sismiques
de calcul établies selon le code RPOA.Il faut souligner aussi que la capacité de
résistance ne sera point garantie si 'armature longitudinale est évaluée a partir de
I’action d’une force sismique latérale prise égale a 10% du poids de la structure. La
sous estimation de la demande de résistance et de déformation atteste de la nature

hasardeuse de la procédure adoptée.

106



Les fhts de piles déficients ont été réhabilités en utilisant deux techniques rapides
et universellement reconnues a savoir le chemisage en acier et le bandage en
matériaux composites (CFRP). Les techniques sont habilitées a améliorer les
performances parasismiques de piles considérées en augmentant le confinement
lateral des fats.L’amélioration de la rigidité effective a permis de réduire le
déplacement structurel résultant de la réponse sismique, rendant les fts renforcés

travaillant principalement dans le domaine élastique.

L’étude théorique a permis de faire ressortir I'effet favorable du confinement
induit par la pression latérale de la chemise en acier sur le comportement du béton,
de la section et des éléments colonnes, moyennant les critéres de rigidité, résistance
et ductilité ou dissipation d’énergie. Comme I’étude d’évaluation de la performance
parasismique des piles de pont considérées, a directement un lien avec la
réhabilitation structurelle afin de répondre aux exigences parasismiques normatives
localement admises; ce travail est un cas d’exemple qui pourra s’inscrire dans
I'esprit de palier au non codification de la pratique de la réhabilitation parasismique
dans notre pays.

Perspectives
Le travail présenté dans cette recherche nécessite comme tous projet des raffinements
afin de pouvoir obtenir des résultats plus plausibles et de tirer des conclusions encore

plus précis.
Sur le plan expérimental

- il est nécessaire de développer un programme expérimental dans le but
d’introduire plus de variables dans 1’étude paramétrique, et raffiner le modéle
théorique proposé

- D’extension du modele au comportement dynamique

- montage d’un portique d’essai pour déterminer expérimentalement les
réponses les réponses moment-courbure et force-déplacement (monotone ou
cyclique) des poteaux et pouvoir simuler les effets sismiques en introduisant

les différents parameétres influents.
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Sur le plan numérique
Développé le programme appliqué en considérant les aspects suivants

- comportement cyclique du courbe moment —courbure

- comportement hystérétique de la courbe force-déplacement

sur le plan pratique

- ¢évaluer la performance parasismique d’autre pile de ponts, en ¢largissant le
champ d’investigation pour des cas réels.
- Intervenir dans I’expertise du patrimoine ancien, mise a niveau des ouvrages

existants.
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