UNIVERSITE SAAD DAHLAB BLIDA 1
Faculté de Technologie

Département de Génie Civil

THESE DE DOCTORAT EN SCIENCES

Spécialité : Génie Civil

IDENTIFICATION DES DEFICIENCES EN RESISTANCE ET
DUCTILITE DES POTEAUX EN BETON ARME SOUS

SOLLICITATION SISMIQUE

Par

Mounir AIT BELKACEM

Devant le jury composé de :

K.GRINE Professeur, BLIDA1 Président

M. ABED Professeur, BLIDA1 Examinateur

R. TALEB Maitre de conférences (A) Examinateur
M.REMKI Maitre de Recherche (A), CGS, Alger Examinateur

N. BOURAHLA  Professeur, ENP, Alger Directeur de thése

H. BECHTOULA Directeur de Recherche, CGS, Alger Co- Directeur de these

Blida, Février 2019



Lel) ) geaill an sl 2003 ple sale 21 (B Gl se sl DAY JIBUN AT 550 5l
3eY) Cum jad 28l ) jlaall a gl aay o g dvadl duaigdl dalall cliidl asd
dadl el e Gl el daledl Dl Al e de siad)
By cliaiall JKI e ) Bl cadl Al 5 480L ) aY RPAQ9 5 RPA8S JJ¥U
Alaall V) Calise agdl laily g g sasiall LY Sy UL 8 Aala o il jo Cy al
O e Gt 8 saee V) ol Jladl 35055 S

& Aandl) S ela¥) el Alady Aozl g dangie pand g Jeadl 134 e Caagll
Aaliall dple jall saee DU (L.l a5 iz 5l (8 dad) (3 3l

3acl8 DA (e Lgtiasl )3 s Waan s Baae U 13150 @bl 8 1,80 Y1 ol sl ()
By Aaad )l g Ay el shalil) cildla aladiuly Aalual) dlu Al 32eeY) e Aie 16 (10 ik
Zeabi ) Jlasialy iy jad 3l A )1 BlSkaall 5 Aol Ciliia il daia (o (B33 o
Ao il AU ae el Gl ) jlaslly Seismo-structure

sl JSoall iite 8 dabud) Bl Al (e saael Bl o uond LSS Bida o
oS3 Al A &l aeady G g caaldl J3Y N daglie aia A Gaaall Gyl
Ao ) bl a8l se 3 2 Al sl e dalial) dplejall saee S N @ gLl a8)
aaill &3 Al e gl aladiuly Ledde Jgeaall &5 31 Gl aa ) 380 530 il da (i g

B (e a4



RESUME

Le dernier séisme de Boumerdes du 21 mai 2003 a mis en évidence, une
fois de plus, les lacunes structurales de certains ouvrages de génie civil et
spécialement les batiments. Les poteaux en béton armé, calculés et dimensionnés
selon le RPA88 et le RPA99, ont subits de séveres dégradations. Ces dégats ont
parfois aboutis a l'effondrement total de I'ouvrage. Des études récentes, plus
particulierement au Japon, aux Etats Unis et en nouvelle Zélande ont été menées
pour appréhender les divers mécanismes locaux de ruptures et les réponses des
poteaux dans le domaine inélastique.

Le but de ce travail consiste a définir une méthodologie claire et efficace pour
I'évaluation des performances sismiques (capacité en force, capacité en
déplacement, dommages ...) des poteaux en béton arme.

Les parameétres les plus influents sur le comportement sismique des poteaux
ont été identifiés et étudiés a travers une base de données de 16 spécimens, en
utilisant les boucles hystérésis expérimentales et numériques. La simulation
numeérigue menée avec le logiciel Seismo-struct et les hypotheses de calcul
adoptées ont été validées compte tenu de la bonne concordance avec les
résultats expérimentaux.

Un test en poussée progressive sur un portique en béton armeé a été effectué
au sein du nouveau laboratoire du CGS, ce qui a permit de cumuler les résultats
d’essai qui refletent la réalité du comportement sismique des poteaux en béton
armé tels que réalisés dans les chantiers algériens. Ces résultats concordent
assez bien avec ceux obtenus a l'aide de l'approche numérique validé

précédemment.



ABSTRACT

The Last earthquake which strikes the region of Boumerdes on 21 May 2003
highlighted once again the structural deficiencies of some civil structure especially
the buildings. The reinforced concrete columns calculated and designed according
to the RPA88 and RPA99, have suffered severe damage. This damage sometimes
leads to the total collapse of the structure. Recent studies, particularly in Japan,
US and New Zealand have been conducted to understand the various local
mechanisms failure and responses of the columns in the inelastic range.

The aim of this work is to define a clear and efficient methodology to assess
the seismic performance (capacity in strength, capacity displacement, damage ...)
of reinforced concrete columns.

The most influent parameters affecting the seismic behavior of the columns
was identified and studied through a database of 16 specimens of reinforced
concrete columns using the experimental and numerical hysteresis loops. The
numerical simulation conducted using Seismo-struct software and calculation
assumptions adopted were validated by matching experimental results.

Monotonic lateral test on reinforced concrete frame was carried out in the
new CGS laboratory, in order to investigate the actual behavior of reinforced
concrete columns as practiced in the Algerian construction sites. The results were
in good agreement with those obtained using the numerical approach that has

been validated previously.
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INTRODUCTION GENERALE

L’action sismique est un déplacement imposé variable dans le temps, qui induit
dans la structure des forces d’inertie. Au cours du mouvement, le séisme « injecte »
dans la structure une certaine quantité d’énergie, une partie est restituée au sol, par
le phénoméne de linteraction sol- structure, une autre partie est dissipée par
amortissement. Le surplus se retrouve dans la structure sous forme d’énergie
cinétique et en énergie de déformation élastiques et inélastiques des éléments
structuraux.

Cependant l'analyse dynamique des structures répondant a des séismes
séveres a montré que les forces d'inertie dépassent le seuil de la résistance
élastique. Cette différence est implicitement reprise par des incursions importantes
des éléments de la structure dans le domaine inélastique.

Ce comportement peut étre attribué a la capacité importante de déformation
plastique avant rupture des matériaux ductiles. Il est important de s'assurer, dans
I'étape extréme d'une structure chargée jusqu'a la rupture, qu’elle va se comporter
d’'une maniére ductile. Autrement dit s'assurer que la structure ne se rompra pas
d'une facon brutale, sans avertissement, mais sera capable de manifester de
grandes déformations au-dela de la capacité maximum de chargement. Ces
déformations donnent l'avertissement suffisant, et ce en maintenant la capacité de
chargement, ainsi une rupture totale peut étre prévenue et des vies humaines
préservées. En outre, le comportement ductile des éléments permet 'usage dans la
conception des moments fléchissant qui prend en compte la redistribution possible
des moments de flexion.

Dans les zones fortement sollicitées par I'action sismique, la ductilité devient
une considération extrémement importante. D’ailleurs la philosophie actuelle des
codes est basée sur une conception sismique stipulant que les structures ne doivent
subir que des dommages limités en cas de séisme modére; et d’éviter la ruine dans
le cas d’'un séisme majeur.

Par conséquent, les recommandations parasismiques ne sont justifiées que si

la structure a I'aptitude de développer suffisamment de ductilité pour absorber et
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dissiper I'énergie par déformations post-élastiques sous l'action d’'un chargement
cyclique.

La redistribution possible des moments de flexion qui peuvent étre employés
dans la conception des structures en béton armé hyperstatiques dépend de la
ductilité des éléments dans les sections critiques (rotules plastiques), puisque les
codes de batiment permettent quelques redistributions des moments de flexion de
ceux obtenus en utilisant I'analyse structurale élastique linéaire.

Par conséquent, la ductilité est une propriété importante a considérer, et la
conception des poteaux et des poutres n'est jamais compléte sans la prise en
compte de cet aspect. Pour assurer un comportement ductile, une attention
particuliere devrait étre donnée a I'impact de la prise en compte du confinement sur

le comportement sismique des éléments de structure notamment les poteaux.

Problématique et objectifs

Le retour d’expérience des séismes qui ont touchés I'Algérie, nous impose une
bonne procédure d'approche (numérigue-expérimentale) pour I'évaluation de la
performance sismique des structures en béton arme.

Pour ce faire, les objectifs a atteindre suivants ont été fixés :

» Mettre en évidence l'influence des rapports variables de la charge axiale et du
taux d’armatures transversales sur la performance sismique des poteaux en

béton armé (analyses expérimentale et numérique).

» Proposer une équation relative a la région confinée des poteaux en béton

armeé a partir des résultats expérimentaux (comparaison RPA99/Watson).

» Apporter un début de réponse sur la réalit¢é du comportement sismique des
structures en béton armé tels que réalisés sur les chantiers algériens, a
travers L'analyse des résultats d'un test push-over effectué au sein du

laboratoire du CGS sur un portique en béton armée.
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Organisation du mémoire

Au premier chapitre est menée une revue bibliographique de :

e (quelques études connexes a linvestigation du comportement sismique des
poteaux en béton armé.

e un état des lieux des normes actuelles concernant les dispositions pour la
quantité et la distribution des armatures de confinement dans les poteaux afin
d’assurer une ductilité adéquate.

e (quelques modeles analytiques existants dans le but de mieux comprendre le
phénomeéne et sa prise en compte dans les différents modéles.

o différents modeles numeériques proposés dans la littérature pour I'analyse des
éléments en béton armé, et un état de l'art sur les avancées et les défis

impliqués pour la modélisation des éléments en béton armé.

Dans le deuxieme chapitre, une analyse des résultats de plusieurs essais
expérimentaux a été menée afin de mettre en évidence linfluence des deux
parametres les plus influents sur la ductilité des éléments structuraux (poteaux) :
taux d’armatures transversales et niveau de la charge axiale.

De plus, sur la base des données obtenues a partir des essais expérimentaux,
I'équation relative a la région confinée pour un poteau en béton armé soumis a un
chargement axial a été proposée et comparée aux spécifications du code
parasismique Algérien RPA99 / V2003. Les résultats indiquent que la longueur de
confinement pour un poteau sous une charge axiale élevée est sous-estimée par le
code sismique algérien actuel.

Dans le chapitre trois, des éléments finis poutre multifibres ont été adoptés pour
la construction d’'un modele numérique capable de reproduire le plus fidélement
possible le comportement non linéaire des essais sur les poteaux en béton armé
soumis a des chargements cycligues. Le modéle a été développé et validé par
comparaison des résultats numériques et experimentaux.

Dans le quatrieme et dernier chapitre, on a procédé a une analyse
expérimentale et numérique du comportement sismique d’un portique en béton armé.

Un essai expérimental pushover a été effectué au niveau du laboratoire du CGS et
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les résultats obtenus sont ensuite comparés a ceux de I'analyse numérique réalisée

avec le modeéle déja vérifié dans le chapitre 3.

Finalement, on termine le mémoire avec une conclusion générale.
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CHAPITRE 1:
ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE

1.1. Introduction

Plusieurs pays incorporent dans leurs reglements parasismiques des
recommandations concernant le confinement des éléments porteurs des
structures. Ces recommandations sont en termes d'équations, limitation des
espacements et longueur de I'élément a confiner pour s'assurer que la demande
en ductilité soit atteinte. La ductilité adéquate, pour les structures en béton arme,
peut étre obtenue, en disposant suffisamment d'armatures longitudinales et
transversales dans la région de la rotule plastique des éléments structuraux la ou
I'énergie sera dissipée. Ces recommandations se basent principalement sur les
résultats de tests expérimentaux menes aux laboratoires. Les spécimens testés
refletent les conditions (systeme de construction, détails, matériaux, main
d'ceuvre...etc.) du pays considéré. Dans ce qui suit, on résume l'essentiel des
tests expérimentaux réalisés a l'échelle mondiale dans le domaine du génie
parasismique et spécialement le confinement des poteaux des structures en béton
arme.

La conception rationnelle des structures antisismiques est basée sur le
concept de demande en ductilité, globale- locale, et leur corrélation. Le
comportement local est intimement lié aux lois contrainte-déformation des
matériaux constitutifs, en l'occurrence le comportement du béton confiné a
I'intérieur du noyau. La connaissance de ces lois, permet au concepteur de mieux
apprécier la capacité des éléments structuraux, notamment les poteaux en béton
armeé, et mieux utiliser les réserves intrinseques de la structure. Dans ce contexte
les éléments structuraux sont proportionnés dans les codes modernes de maniere
a pouvoir supporter des déplacements latéraux importants tout en préservant
I'équilibre global de la structure. Dans ce chapitre, nous exposons un bref examen
des dispositions de differents codes concernant le renfort de confinement des
poteaux, ainsi qu’une discussion et une comparaison des dispositions du code

algérien RPA a ces derniers.
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La modélisation numérique non-linéaire des €léments en béton armé a
commencé par la proposition du premier macro-modéle non-linéaire [01], et par la
proposition de la premiere application de la méthode des éléments finis pour
I'analyse non-linéaire des éléments en béton armé [02]. Depuis lors, des progrés
considérables ont été réalisés dans le domaine de la modélisation des éléments
en béton armé. Dans ce chapitre sont présentés les différents modéles
numeriques proposés dans la littérature pour l'analyse des éléments en béton
arme, et est présenté un état de l'art sur les avanceées et les défis impliqués pour
la modélisation des éléments en béton armé. La modélisation numérigue n'est pas
seulement liée au cas des constructions nouvelles, mais elle est également
étendue aux problemes liés a I'évaluation de la vulnérabilité sismique des
batiments existants. Dans ce dernier cas, il est important de construire un modéle
représentatif fiable qui sera capable d'évaluer la réponse attendue d'un élément
structurel existant sous charge latérale incertaine, et de prévoir son mode de
rupture afin d'étre en mesure de choisir la techniqgue de confortement la plus

appropriée.

1.2. Recherches expérimentales antérieures sur le comportement sismique des

poteaux
1.2.1. Investigation d’Ang et al. (1989) [03]

Ces travaux ont montrés que l'effort de cisaillement diminue lorsque la

ductilité augmente au dela de 2. Les résultats du programme de recherche
expérimentale réalisé sur 25 poteaux circulaires a une échelle de 1/3, montrent
que la formule existante dans le code Américain ACI 318 est conservative. La
détermination de la capacité en cisaillement d'un poteau lors d'un séisme est un
probleme réel. Jusqu'a présent, les regles conservatives des détails pour la
ductilité, donne un ferraillage plus important que celui trouvé pour le cisaillement.
Récemment, avec des équations moins conservative pour le confinement
des poteaux ductiles, le probleme du cisaillement devient critique et mérite des
révisions. Les auteurs, ont discutés les principes de la méthode capacitaire pour
établir une procédure de calcul en cisaillement pour les poteaux circulaires.
L'influence de plusieurs parameétres tels que l'effet du chargement vertical, ductilité
en flexion, taux d'armature transversal, ainsi que I'élancement du poteau sur la

capacité en cisaillement ont été étudiés.
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A l'exception d'un poteau, tous les autres spécimens ont une capacité en
cisaillement inférieure a celle de la flexion qui ne satisfait pas les conditions de la
meéthode capacitaire. Par conséquent, la ruine par cisaillement été le mode
probable pour presque I'ensemble des spécimens. Une comparaison entre les
courbes hystérésis, montre que la capacité en flexion augmente avec le niveau de
I'effort normal. On remarque aussi que les courbes montrent moins de pincement
lorsque l'effort normal augmente, mais la dégradation en capacité et plus
importante apres l'initiation du mode de ruine en cisaillement.

Les résultats du test montrent que l'effort tranchant (& l'apparition de la
fissure diagonale) augmente lorsque l'effort normal augmente et le rapport de
I'elancement diminue. Comme illustré a la

Figure 1.1, on remarque une augmentation linéaire en effort tranchant avec
I'élancement, avec une grande différence pour les spécimens ayant un
élancement de 1.5 et 2.0. Cette différence n'est pas aussi importante pour les
spécimens ayant un élancement de 2.0 et 2.5. La

Figure 1.2 montre les résultats du test avec les équations proposees pour
I'évaluation de I'effort tranchant correspondant a I'apparition de la premiére fissure
ainsi que l'effort tranchant maximum. La contribution du béton armé a été estimée

en supposant de diagonales a 45 degrés avec I'écoulement de touts les cadres

Date: M/vD 0.7 t- o °
o 1.5 M O/
0 1.75 “o
0.6 |- .20 e s W\, _~
-~ s -
025 -~ A .
s~ o  ,ACI Max Yeu g - .
0.5 A (Eqn 10) Ve 057 « -
o~ c r P ACI Max
Yer 2o (Eqn.10)
VE o4 04y = e ===
-
NZS 3101 ;- NZ5 3101

-~
—
—=- - (Eqn.11) 0.3 (Eqn.11)

=z
ACI Min (Eqn7) CIMin(Eqn.7)
0.2 R ry 0.2 Enanr e
e T 5z )0 o =] ACT “Exact . g 1.5 . } ACI “Exact
M _/7'5 {Eqn &) vy A (Eqn.8)
o Vo
a.1 1 ! 1 1 !
L — 0.1 1 S
0 0.05 o.10 o015 Q20 . 0 0.05 0.10 0.15 0.20
P/ Ag P/ Ag

fal At Onset of Diagonal Cracking (b) At Maximum Loteral Load

Figure 1.1 : Résistance en cisaillement comparée aux codes [03].
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La Figure l1.montre la variation de [l'effort tranchant normalisé de neuf
spécimens sans effort normal ayant un élancement de 2.0 en fonction du
pourcentage de renforcement transversal, confinement. Tous les poteaux ont péris
en cisaillement avec une ductilité négligeable. Les résultats montrent une variation
linéaire de I'effort tranchant avec le taux de confinement.

La

Figure 1. compare les courbes enveloppes de I'effort tranchant normalisé en
fonction de la ductilité des poteaux avec un élancement de 1.5 et un effort normal
réduit de 0.1. Les courbes enveloppes sont ceux du premier et du cinquieme cycle
sauf pour le spécimen 19, la ou la courbe enveloppe du cinquieme cycle a été
remplacée par celle du troisieme cycle puisque celui-ci a cédé juste apres le
troisieme cycle. On remarque que le maximum de l'effort tranchant a été transféeré
vers les hautes ductilités lorsque le confinement augmente. De méme, I'écart entre
la courbe enveloppe du premier et du cinquieme cycle diminue lorsque le taux du
confinement augmente. Pour le spécimen 12, la réduction de l'effort tranchant

apres le pic été graduelle.

1.2.2. Investigation de Wong et al. (1993) [04]

En 1993, seize spécimens de poteaux circulaires en béton armé ont été

testés, ayant des ratios de rapport entre la longueur et le diametre de 2.0 avec
différents ferraillages transversaux en spirale pour évaluer I'influence de ces deux
parametres sur la résistance, la rigidité, le mécanisme de résistance en
cisaillement pour différents déplacements horizontaux et différents niveaux des
charges axiales verticales. Quatre différents cas de chargement ont été effectués
comme indiqué dans la

Figure 1.. Le spécimen sous chargement vertical important ayant rompu en
flexion sous excitation horizontal unidirectionnelle a montré un éclatement de
I'enrobage sur la longueur totale de la rotule plastique approximativement égale au
diamétre du spécimen étudié. Les auteurs ont observé que les spécimens sous
charges axiales verticales faibles ont montré une diminution du déplacement limite
élastique lorsque la quantité d'aciers transversaux en spirale augmente, di a la
réduction du déplacement en cisaillement suite a l'apparition de fissures

diagonales.
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La mesure des différentes composantes contribuant au déplacement
élastigue maximum a montré que l'effort axial vertical retarde le développement
des fissures diagonales et réduit ainsi les déformations de cisaillement. Les
résultats ont montré que la contribution des déformations en cisaillement sont de
I'ordre de 33% du déplacement élastique maximum pour un spécimen sans effort
axial vertical, et diminue jusqu'a 11% en moyenne pour un Spécimen sous

chargement axial verticale de l'ordre de : p = 0.39fcAg.

La
Figure 1. montre une comparaison des courbes hystérésis de trois spécimen

sous un méme chargement axial vertical, p = 0.19fcAg, ayant la méme quantité

d'aciers transversaux en spirales de diamétre D6 mm et un espacement de 30
mm. La différence entre les trois spécimens été le type de chargement en
déplacement. Le chargement en bidirectionnel réduit la capacité en ductilité,
comme illustré a la

Figure 1., et l'effort tranchant Vs, supporté par l'acier transversal, a été
évalué par la sommation des forces au niveau des spirales traversant la fissure
diagonale dans le sens de l'application de la force V. La différence entre V et Vg
est prise comme égale a la force supportée par le béton, V.. Les auteurs ont
montré que l'effort tranchant équilibré par l'acier transversal, Vs, peut étre
surestimé pour les grandes ductilités des spécimens sous effort axial vertical
important en compression, et dela sous-estimé I'effort de cisaillement équilibré par
le béton.

La Figure 1. montre la variation des composantes de l'effort tranchant, Vs et
V., en fonction de la ductilité, p, de trois spécimens ayant des différents niveaux
en chargement axial vertical. En général, l'effort équilibré par les spirales été
négligeable avant la formation de la fissure diagonale. Dans tous les cas, la
plastification des spirales a pris place avant que l'effort tranchant maximum ait été
atteint comme indiqué par un petit carré sur la courbe de la variation de I'effort
tranchant total a la Figure 1.. L'angle moyen observé de l'inclinaison de la fissure,
6, a la tendance de diminuer lorsque la ductilité augmente. De méme, il a été
observé que l'effort tranchant équilibré par le béton, a I'apparition de la premiére

fissure, augmente lorsque le chargement axial vertical augmente avec



27

l'augmentation de la demande en ductilité, I'effort tranchant équilibré par le béton

V. diminue.
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Figure 1.7 : Les composantes de la résistance en cisaillement a différents niveaux
de ductilité [04].

Sans effort axial vertical, V. disparait méme avant une dégradation
importante de l'effort tranchant global et le taux de dégradation de I'effort tranchant
V. est plus important quand le chargement en déplacement est plus sévere.

Sous le chargement en déplacement bi-axial, la contribution du béton V.
développée pendant le deuxieme cycle est inférieur a celle développée pendant le

premier cycle pour le méme déplacement.

1.2.3. Investigation de Lim et al. (1991) [05]

La performance sismique de piles de pont avec des détails au niveau de la

rotule plastique pour la réduction du moment fleéchissant illustrée dans la

Figure 1., a été étudiée. Le programme expérimental englobait plus de 50
spécimens en béton armé a échelle réduite de 1/20 et 9 spécimens a échelle 1/5.
Ces spécimens ont été chargés avec un effort axial vertical constant et un
chargement latéral cyclique non linéaire en déplacement.

Le concept de base introduit, été la réduction de la capacité en moment
flechissant au niveau des rotules plastiques. Ceci s'est fait en introduisant une
couche de matiere compressive a la base des poteaux, ce qui produit une
discontinuité partielle entre le poteau et la fondation. Les spécimens a échelle 1/20
ont été réalisés pour prédire les caractéristiques globaux et les modes de ruines
observés pendant le test des spécimens a échelle 1/5.

Les spécimens avec détails pour réduire le moment fléchissant ont montrés
une formation de rotules plastiques stables, méme sous un chargement en

déplacement répété large.
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Figure 1.8 : Détails au niveau des rotules plastiques [05].
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Figure 1.9 : Courbes hystérésis moment-ductilité en déplacement pour les
spécimens a échelle 1/5 [05].
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Figure 1.10 Courbes hystérésis moment-ductilité en déplacement pour les
spécimens a échelle 1/20 [05].

Une comparaison entre la
Figure 1. et la
Figure 1. montre que les courbes hystérésis des spécimens a échelle 1/20 et

1/5 sont presque identiques. Pour la méme échelle, la capacité portante des
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spécimens avec le détail de type WA été 10% inférieure a celle des spécimens
avec le détail de type CA. De plus, les courbes hystérésis des spécimens avec le
détail CA présentaient un pincement plus important que ceux de type WA. Les
auteurs ont observé que pour de faibles facteurs de ductilités en déplacement, la
réponse des spécimens avec les deux types de détails étaient presque identiques.
Néanmoins, pour de grands facteurs de ductilités en déplacement, I'énergie

dissipée était plus importante pour les spécimens avec le détail WA.

1.2.4. Investigation de Priestley et al. (1991) [06]

Priestley et al ont testé deux poteaux circulaires a grandes échelles, comme
il est illustré dans la Figure 1., avec un taux d'armatures longitudinales faible sous
chargement cyclique.

Le premier spécimen avait un pourcentage d'armatures de 0.5, la moitié de
celui préconisé par le reglement américain ACI, dans le but de voir le
comportement ductile des poteaux a faible pourcentage d'armatures.

Le deuxiéme spécimen, avait un pourcentage d'armatures égal a 1. Celui-ci
a été concu pour voir l'effet du pourcentage d'armatures longitudinales sur la
capacité en cisaillement.

La

Figure 1.(a) montre la réponse du premier poteau, indiquant une stabilité de
la courbe jusqu'au deuxieme cycle pour une valeur de ductilité en déplacement
égale a 10, avec une capacité de résistance excédant la résistance idéale en
flexion comme conséquence de leffet de [I'écrouissage des armatures

longitudinales.
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La force latérale maximum a dépassé de 14.5% celle de la résistance idéale.
Avant la rupture, les boucles hystérésis ont montré un pincement considérable a
des niveaux de forces faibles. Ceci est le résultat au faible pourcentage des
armatures longitudinales, qui a conduit a la plastification des armatures sous
chargement axial de compression, ainsi la réduction du déplacement résiduel. La
courbe force-déplacement du deuxieme spécimen est montrée dans la

Figure 1.(b), indiqguant une stabilité de la réponse en flexion jusqu'au
troisieme cycle pour une valeur de ductilité de 4, avec une force latérale maximum
dépassant la résistance théorique de flexion. La dégradation de la résistance
apres la rupture en cisaillement était importante malgré le faible niveau de I'effort
axial vertical appliqué. La comparaison des courbes hystérésis avec le premier
spécimen a montré que le pincement était moins important. Cela peut étre attribué
a la quantité importante d'acier du spécimen 2, qui a un ratio entre la force
élastique limite des armatures longitudinales a celle de I'effort normal appliqué de

Ast fy / P = 2.85, comparativement a 1.42 du spécimen 1.

La

Figure 1.2 compare la distribution des déformations des aciers transversaux,
spirales, des deux spécimens. Pour le spécimen 2, il y a une tendance a ce que
les déformations soit plus importantes sur les hauteurs supérieures a 305mm de la
section critique. Alors que, pour le spécimen 1, la déformation maximum s'est
développée a 305mm de la base, qui correspond au plan de cisaillement a la fin
du test. L'allongement a cette hauteur a dépassé l'allongement élastique pour une
valeur de ductilité de 8. Pour le spécimen 2, l'allongement des spirales avait
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dépassé l'allongement élastique pour la premiere fois pour une valeur de ductilité
de 2, qui a augmenté rapidement pour des ductilités supérieures. Avant rupture en
cisaillement au troisieme cycle de la valeur de ductilité de 4, un allongement de
spirales de plus de 1% a été enregistré. La Figure 1.3 montre la variation de la
résistance en cisaillement en fonction de la ductilité des deux spécimens. L'effort
tranchant équilibré par le béton,V., a été calculé en diminuant I'effort tranchant
totale de la valeur de I'effort tranchant équilibré par les armatures transversales, Vs
. De la Figure 1.3, on peut remarquer que la valeur de V. a commencé a diminuer
pour une valeur de ductilité de 3 pour les deux spécimens. Dela, les auteurs ont
jugé que la valeur minimale limite des armatures longitudinales peut étre réduite

en toute sécurité de 1% a 0.5% pour des poteaux circulaires.

1.2.5. Investigation de Chai et al. (1991) [07]

Chai et al. (1991) ont lancé un programme de recherche dans le but

d'augmenter la capacité insuffisante de flexion et de la ductilité des piles de ponts
construits avant 1971. Les auteurs ont construit et testé 6 spécimens, poteaux
circulaires, a une échelle de 2/5 réduite dont 4 ont été renforcés avec un
chemisage en acier. Tous les spécimens ont été chargé verticalement par un

effort normal axial de 1779 KN, soit un effort normal réduit deP/ f:A; =0.18. . La

Figure 1.4 montre les dimensions et le détail du ferraillage pour les spécimens.
Quelques poteaux ont un ferraillage longitudinal continu entre la fondation et le

poteau, et d'autres ont un recouvrement a la base du poteau.
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L'épaisseur des fissures, pour les poteaux avec recouvrement, été plus
importante en dehors de la région de recouvrement et qui progressais plus
rapidement lorsque le chargement horizontal augmente.

La Figure 1.5 montre la relation force-déplacement du poteau 1 avec
recouvrement de barres. La courbe hystérésis se dégrade rapidement apres le
premier cycle d'une valeur de ductilité de 1.5, voir Figure 1.5(a). Ce poteau a été
chemisé avec des plaques d'acier, et la Figure 1.5(b) montre la relation force-
déplacement du poteau 1 apres renforcement. Une nette amélioration du
comportement peut étre constatée comparativement au comportement initial. La
capacité théorique en flexion a été dépassée pour une valeur de ductilité de 3, et
s'est dégradée progressivement pour des valeurs en déplacements importantes.

La Figure 1.6 montre la relation force-déplacement pour le poteau 3 et le
poteau 4 sans recouvrement de barres. La performance du poteau 3 été
nettement meilleure que celle observée pour le poteau 1. La courbe d'hystérésis,
du poteau 3, a été stable jusqu'a une ductilité de 4 montrant ainsi une bonne
dissipation d'énergie. La Figure 1.6(b) illustre le comportement du poteau 4
renforcé, chemisage en acier. La rupture de ce spécimen a eu lieu apres deux
cycles d'une valeur de ductilité de 8, qui correspond a un rapport
déplacement/hauteur d'étage de 6%.

La Figure 1.7 montre la relation entre la longueur de la rotule plastique et la
ductilité des spécimens référence et spécimens renforcés. La longueur de la rotule
plastique a été déterminée en utilisant les mesures de la courbure a la base des
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poteaux. Les auteurs ont proposés que pour les poteaux de référence, la longueur

de la rotule plastique, Lp , peut étre estimée avec la formule suivante:

Lp = 0.08L + 6db (1.1)

Avec: L et dp sont la hauteur du poteau et le diamétre des barres

longitudinales, respectivement.
Une autre formule a été proposée pour l'estimation de la longueur de la

rotule plastique pour les poteaux renforcés ayant la forme:
Lp = 12ds +Vg (12)

Avec : Vy est I'espacement entre la face supérieure de la fondation et le bout de la

plaque d'acier utilisé pour le renforcement.

Les formules proposées, pour l'estimation de la rotule plastique, ont été
comparées aux résultats expérimentaux et illustrés dans la Figure 1.7. A la fin, les
auteurs ont conclus que le chemisage en acier est une méthode efficace pour
I'amélioration de la capacité en flexion et de la ductilité pour des poteaux ayant
soufferts des dommages (éclatement de I'enrobage, détérioration de l'adhésion

béton-acier..) au niveau de la rotule plastique.

1.2.6. Investigation de Lynn et al. (1996) [08]

En 1996, Lynn et al ont entamés une recherche sur la résistance verticale et

horizontale des poteaux en béton armé concgus avant 1970. Huit poteaux a échelle
réelle ont été concgus et chargés avec un effort normal axial constant et un
chargement horizontal progressif jusqu'a rupture. Le but de ce test est
I'identification des facteurs de vulnérabilité de ce type de poteaux. La Figure 1.8
montre la section transversale des poteaux testés. La distance entre les cadres
transversaux été importante. Les cadres avaient des crochets a 90 degré comme
ceux utilisés pendant les années 70. Chaque poteau été identifié par une étiquette
commencant par un chiffre suivi par trois lettres d'alphabet et a la fin par un chiffre

comme indiqué dans la Figure 1.. Quatre de ces spécimens ont été chargé avec
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un effort normal axial de 0.12f:Ag, quant au reste, ils ont été chargé jusqu'a une

intensité de 0.35fcAg.

Une dégradation rapide de la résistance latérale a été observée pour le
poteau 3SLH18 apres avoir atteint le pic, avec une perte totale de sa capacité
portante verticale a un déplacement de 3.6 pouces, 9.14 cm, comme illustré dans
la Figure 1.. Une apparition importante de fissures au niveau de la région du
recouvrement des barres a été mentionnée par les auteurs.

La variation du moment de flexion durant le chargement, voir

Figure 1., a été calculée des efforts mesurés extérieurement (forces
appliguées par les vérins hydrauliques) y compris l'effort normal axial di a

I'application de chargement horizontal.

note 90 degree hooks on column rebar note 90 degree hooks on column rebar
#3 ties @ 18" O.C. #3 ties @ 12" O.C.
. position of spliced bars |_— location of spliced bars
direction of loading direction of loading
- —-—— D
column longitudinal steel column longitudinal steel

Figure 1.8: Section typique avec cadre ordinaire ou cadre diamant [08].

3CLHI18

g

% long Spliced or Lightor  Hoop or Hoop
reinforcing ~ Continuous ~ Moderate Diamond  Spacing,
long. reinf.  axial load ties inches

Figure 1.20: Désignation des abréviations [08].
80 T T T T T T T

40F

20f-

load, kips
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Figure 1.21: Force-déplacement du spécimen 3SLH18 [08].



38

120~

100
g0
0

404

height (inches)

20+

7 50

0=
4 .p-inch®
0 oment (ke

SPbecime, 3 )
7 displacey,

1 .men

ement (inches) 0 5000 gpeciM®

Figure 1.22: Profile du moment du spécimen 3SLH18 [08].

e flexural deformation
B shear and other deformation
-~ - displacement at top )

height (inches)

Figure 1.9: Profile des déformations du spécimen 3SLH18 [08].
A un déplacement de 1.2 pouces, 3.05 cm, le point de contre flexion, la ou le

moment est nul, commencait a ce déplacé vers la base du poteau, indiquant la
dégradation de la résistance en flexion a la base du poteau au droit du
recouvrement des barres. Les déformations en cisaillement ont contribué
significativement au déplacement total du poteau comme illustré a la Figure 1.9.
Malgré les larges déformations en cisaillement, les déformations dans les cadres
du poteau étaient élastiques le long du test. La rupture s'est faite au niveau, ou a
coté, de la région de recouvrement pour tous les poteaux avec des barres non
continues. La dégradation de la résistance en cisaillement est crédible vu
I'épaisseur importante des fissures, plastification des armatures, et I'importance de
des déformations en zone comprimée. Les auteurs ont rajouté que la perte de

résistance portante de la charge verticale est atteinte lorsque le spécimen perd la
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totalité ou une partie importante de sa résistance latérale. Quant le mode de ruine
est dominé par le cisaillement, la perte de la résistance portante verticale prend
place juste apres la perte de la résistance latérale. Quant la réponse est
gouvernée par la détérioration de la région du recouvrement des barres, et que
l'intensité de l'effort normal axial appliquée est faible, la résistance a la charge
verticale est maintenue jusqu'a la rupture en cisaillement. Et lorsque la réponse
est dominée par la flexion, la résistance a la charge verticale est maintenue

jusqu'a de grands déplacements.

1.2.7. Investigation de Coffman et al. (1993) [09]

Coffman et al ont examinés la performance sismique de 4 poteaux, dont 3
renforcés, en béton armé & section circulaire et a échelle 1/2. Les armatures
longitudinales présentaient une zone de recouvrement a la base du poteau. Le
renforcement s'est fait avec des cerces circulaires externes précontraintes. Ces
cerces ont été réalisées pour confiner le noyau, I'enrobage et les armatures
longitudinales comme indiqué dans la

Figure 1.10. Le pourcentage volumétrique de ces cerces été respectivement

1.52, 0.083 et 0.062 % pour les poteaux 2, 3 et 4. L'effort normal axial été de

p =0.20 fc A, pour tous les poteaux représentant la charge permanente. Les
auteurs ont pris le nombre cycles nécessaire pour une dégradation importante de
la capacité comme indice de mesure de la durabilité du poteau. Tous les
spécimens ont été chargés avec un cycle a:u =0.75, 2 cycles x4 = 1.04, 2
cycles a:u = 20, ensuite des cycles a x = 4.0 jusqua rupture. Pour les

poteaux renforcés, le niveau de la force de précontrainte au niveau de la cerce été
de 350MPa.

Le coté gauche de la

Figure 1.11 montre la relation force-déplacement du poteau 1. A une ductilité
égale a 2, I'épaisseur des fissures devenait trés importante avec écrasement de
I'enrobage a la base du poteau. Le poteau 1 n'a soutenu que 3 cycles pour une
valeur de ductilité de 4. Le nombre de cycles soutenu par les poteaux 2, 3 et 4
étes respectivement de 12, 14 et 16. A titre d'exemple, le coté droit de la

Figure 1.11 montre le bon comportement du poteau renforcé 4 en terme de

force-déplacement.
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Figure 1.11: Relation force-déplacement (gauche: Poteau 1, droite: Poteau 4) [09].
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Comme illustré dans la
Figure 1.12(a) pour le poteau 1, la mesure par la jauge de déformation
placée & 76 mm au dessus de la base du poteau a montrée qu’une large
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déformation en traction s'est produite au début du test. Cette grande déformation
s'est arrétée aprés la rupture de l'enrobage. Pour les poteaux 2 et 4, la
déformation au niveau de la premiére cerce interne et de la cerce utilisée pour le
renforcement a été plus importante au niveau de la zone de recouvrement. Les
cerces du renforcement au dessus de la zone du recouvrement ont été faiblement
affectées par le chargement cyclique. La

Figure 1.13 montre la dissipation d'énergie des 4 poteaux en fonction du
nombre de cycle. Pour une ductilité égale ou inférieure a 2, tous les poteaux se
sont comportés de la méme maniere. Quantitativement, les poteaux renforcés ont
dissipés 20% d'énergie de plus au premier cycle d'une ductilité égale a 4. L'effet
du renforcement a été aussi reflété par I'énergie totale dissipée. L'énergie
normalisée été définie par les auteurs comme ['énergie dissipée par le poteau
renforcé divisé par I'énergie du poteau original, poteau 1, sans renforcement. Les
ratios de cette énergie normalisée étaient, respectivement, 5.41, 5.81 et 6.84 pour

les poteaux 2, 3 et 4.

1.2.8. Investigation de Xiao et al. (1998) [10]

Xiao et al ont testés 6 poteaux en béton a haute performance. Les

parametres de test sont: la résistance du béton, intensité de I'effort normal axial, le
pourcentage des armatures longitudinales et le pourcentage des armatures
transversales. L'échelle des spécimens a été de 1/3 a 2/3 des poteaux prototypes
dans un portique auto-stable d'une structure en béton armé.

La

Figure 1.14, montre le détail des spécimens. Comme exemple la désignation
suivante a été adoptée, HC4-8L19-T10-0.1P signifie béton a haute performance
avec un rapport hauteur/coté du poteau de 4, renforcé avec 8 barres d'acier d’'un
diametre de 19mm longitudinalement, et des armatures transversales d'un
diamétre de 10mm, avec un effort normal axial réduit appliqué de 0.1.

Les 06 spécimens ont développés une réponse stable jusqu'a un niveau de

ductilité en déplacement compris entre 4 et 8, comme illustré dans les



43

Figure 1.15 et 1.30. Les poteaux congus avec le réglement, Building code de
1995, ont montrés un comportement excellent avec des courbes hystérésis trés
stable, une dissipation d'énergie importante et une ductilité en déplacement qui a
atteint 8.0.

Pour les poteaux réalisés avec uniquement 50% de la demande en
ferraillage transversale exigé par le code, une réponse satisfaisante a été
enregistrée pour le spécimen HC4-8L16-T6-0.1P jusqu'au premier cycle pour une
demande en ductilité de 6.0. Malgré que la courbe hystérésis présente un léger
pincement, la forme générale montre une bonne dissipation d'énergie. Le poteau
HC4-8L16-T6-0.2P a développé un comportement en flexion avec une capacité en
ductilité limitée. Une ruine par cisaillement avec une rupture du ferraillage

transversale et un flambement des armatures longitudinales se sont produits a

une demande en ductilité en déplacement de 4.0.
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Figure 1.14: Détails des poteaux [10].
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Figure 1.30: Courbes hystérésis force-déplacement pour les poteaux avec 50% de
la demande en ferraillage transversale [10].

Une comparaison des courbes enveloppe de deux spécimens sous la méme
charge normale axiale, avec un effort normal réduit égale a 0.2, et un pourcentage
d'armatures longitudinales différent est illustrée dans la

Figure 1.. En plus de l'augmentation de la capacité en cisaillement du poteau

avec des barres longitudinales d’'un diamétre de 19mm, on remarque aussi une
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amélioration de la ductilité comparativement au poteau avec des barres
longitudinales d’'un diametre de 16mm. Cette amélioration est attribuée, par les
auteurs, a l'augmentation de la résistance en flambement des armatures

longitudinales avec un diametre important.
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Figure 1.31: Effet du ferraillage longitudinal (diamétre des barres) [10].
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Figure 1.32: Variation des composantes de la capacité portante en cisaillement en
fonction de l'effort normal [10].

La

Figure 1. montre la variation de I'effort tranchant global et ses composantes,
I'effort tranchant équilibré par l'acier (Vs)exp, et l'effort tranchant équilibré par le
béton et leffort normal axial (V¢ +Va)exp. Il est clair de la figure que

l'augmentation de I'effort normal axial, augmentera la composante equilibré par le

béton et I'effort normal axial.
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1.2.9. Investigation de Thomsen et al. (1994) [11]

Un programme de recherche expérimentale et analytique a été réalisé par
Thomsen et al. Les auteurs ont testés 12 poteaux en béton armé de haute
performance a échelle de 1/4 sous chargement cyclique. Les objectifs de cette
recherche été de vérifier le comportement et I'efficacité des structures ductiles en
portigue en béton armé a haute performance dans des zones de moyennes et
fortes sismicités. Les parametres de test étaient: I'espacement des armatures
transversales, la configuration, le début de I'écoulement des armatures
transversales et le niveau de l'effort normal axial. Le Tableau 1 résume les
parametres de test et la Figure 1.16 illustre la configuration des spécimens. La
relation contrainte-déformation des armatures longitudinales et transversales est

illustrée dans la Figure 1.17.

Tableau 1.1: Parametres des tests [11].

Groupe A B C D
section :[3 @ {} {}
0.0 (A1) 0.0 (B1) 0.0 (C1) 0.2 (D1)
P/Agfc 0.1 (A2) 0.1 (B2) 0.1 (C2) 0.2 (D2)
0.2 (A3) 0.2 (B3) 0.2 (C3) 0.2 (D3)
Espacement
du 1.0 (A1) 1.0 (B1) 1.0 (C1) 1.25 (D1)
Renforcement 1.0 (A2) 1.0 (B2) 1.0 (C2) 1.50 (D2)
Transversal, 1.0 (A3) 1.0 (B3) 1.0 (C3) 1.75 (D3)
(in.)
fyt , Ksi* 115 115 185 185

g * 0.005 0.005 0.009 0.009
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Les relations force-déplacement pour les spécimens B1l, B2 et B3 sont
illustrées dans la Figure 1.18. Deux méthodes numériques ont été utilisées pour
prédire la courbe enveloppe de la relation force-déplacement puis comparée a
celle du test sur la méme figure. La premiéere courbe enveloppe est basée sur la
relation contrainte-déformation de Park, Priestley et Gill pour le béton a résistance
modéré. La seconde courbe enveloppe est basée sur la relation proposée par
Young, Nour, et Nawy pour le béton a haute performance.

L'allure des fissures a été dominée par des fissures de flexion, néanmoins,
des fissures diagonales de tractions ont été aussi observées. Tous les spécimens
chargés axialement ont subis des éclatements de l'enrobage, alors que cet
éclatement n'a pas été observé pour les spécimens sans effort normal axial. Un

flambement des barres longitudinales a été observé pour les spécimens sous une
charge normal axial de :0.2 fc Ag, néanmoins ce flambement s'est produit a un drift

(rapport déplacement/hauteur du spécimen) de 4%. La prédiction de la courbe
enveloppe de la relation force-déplacement en utilisant les deux modeles a
donnée presque les mémes résultats pour les spécimens sans effort normal

comme illustré la Figure 1.18 (a). Toutefois, une différence importante a été
observée pour les poteaux sous un chargement vertical axial de : 0.2 fcAg, comme

illustré a la Figure 1.18 (c) pour le spécimen B3. On peut clairement voir que le
model basé sur la loi contrainte-déformation pour le béton a haute performance a
prédis avec une marge d'erreur acceptable le pic et la branche apres le pic
comparativement au model basé sur la loi du béton a résistance modéré. Ces
deux modeles ont donnés des rigidités plus importantes que celles de
I'expérimentale aux alentours du pic. Les auteurs ont notés que l'utilisation des
aciers transversaux a haute performance, avec un niveau de contrainte élastique
important sans plateau de plasticité, améliore le comportement des spécimens.
Basé sur la théorie du module d'élasticité tangent, I'équation d'Euler

modifiée, un ratio moyen d’espacement des cadres transversaux sur le diamétre
des barres,S/db doit étre de 5.6 pour eviter le flambement des barres

longitudinales.

Les auteurs ont aussi testés des poteaux a haute performance a échelle

réelle. Les 03 premiers spécimens ont été testés pour voir le comportement des

poteaux sous un effort normal axial supérieure a0.2fcAy, quant aux 03 autres
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spécimens, ils ont servis pour déterminer l'effet du ferraillage transversale. Les
résultats en termes de force-déplacement de ce test sont montrés dans la Figure
1.19. Quant lintensité de effort normal axial augmente au dela de :0.2fcAg, une
diminution importance de la ductilité est observée. La Figure 1.19 (b) montre qu'un
effort normal axial important de I'ordre de 0.4 fcAq, cause une réduction importante
du déplacement, donc de la ductilité, méme si le ratio en armatures transversales,

pify | fc est supérieur a 0.1.

1.2.10. Investigation de Priestley et al. (1987) [12]

Un programme de recherche au laboratoire a été lancé par Priestley et al.
(1987) sur des poteaux en béton armé chargés axialement avec des
déplacements cycliques latéraux inélastiques. Plusieurs formes de section ont été
choisies comme illustré dans la

Figure 1.20. Les parametres du test étaient le niveau de I'effort normal axial,

la quantité et le niveau de contrainte élastique des armatures transversales ainsi
qgue le ratio hauteur du spécimen sur la dimension de la section. Le facteur de

ductilité en déplacement a été défini par les auteurs comme:

L L
=1+ Pmax_q|Zp[q 5P (1.3)
c| o, L L

Avec :Ay =CAg, C est un coefficient positif et Ag est le déplacement a la

premiere plastification di a la flexion uniqguement.

L’équation (1.3) donne la relation générale entre la ductilité en courbure et la
ductilité en déplacement. Les relations entre C, Lp/L, et ¢ sont illustrées dans la

Figure 1.21 pour CDmaX/d)y =10 et CDmaX/CDy =30. Les résultats expérimentaux ont

indiqués qu’une valeur raisonnable pour la longueur de la rotule plastique peut
étre prise égale a Lp =0.5h avec h étant la dimension de la section du spécimen.

La tendance apparente a la
Figure 1.21 est tres claire. La ductilité en déplacement des poteaux est réduite

guant I'élancement augmente, le coefficient de flexibilité C augmente, et la ductilité
en courbure diminue.

La

Figure 1.22 montre quelques résultats en termes de force-déplacement sous
un effort normal axial faible et important pour des poteaux courts. Ces résultats

indiquent une augmentation importante de la résistance, spécialement pour le
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poteau avec un effort normal axial élevé. A titre d'exemple le poteau avec une

section octogonal, coté droit de la
Figure 1.22, a atteint un moment maximum 126% supérieur a celui pré dicté

par la méthode théorique de résistance en flexion conventionnelle. Ceci était di

principalement a:

e Le niveau faible des déformations du béton pris lors de la prédiction.
e Augmentation due a I'écrouissage.
e L'importance du confinement dans l'augmentation des déformations en

compression du béton armé a l'intérieur du corps du spécimen, noyau.
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Figure 1.20: Configuration des poteaux testés [12].
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Le coté gauche de la
Figure 1.23 montre la courbe hystérésis force-déplacement pour une section

carrée evidée avec un effort normal axial réduit de P/ fcAy = 0.10 et un ferraillage

transversale dense. La courbe indigue un comportement stable avec une
augmentation mineure en résistance. La figure de droite illustre la relation force-
déplacement pour le méme spécimen mais cette fois-ci fortement charge,

P/ fcAg = 0.30, avec un pourcentage en armatures transversales faible. Le

poteau s'est bien comporté jusqu'a une ductilité de 4. Néanmoins, di au faible
confinement, la rupture s'est produite & une ductilité en déplacement de 6 causée
par la fracture de quelques cadres transversaux suivie par le flambement des
barres longitudinales.

Les auteurs ont proposés une nouvelle formule pour l'estimation de la

ductilité:

LP I‘IO

u=1+31+54a)—/—| 2—— (1.4)
L L

Avec : « comme rapport du ratio volumétrique des aciers de confinement mis en

place et le ratio volumétrique exigé par le code.

L'équation a été déterminée et calibrée en se basant sur les résultats des
tests des spécimens avec un rapport hauteur sur dimension de la section de 4.
L'équation proposée, (1.4) est montrée dans la
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Figure 1.41 pour des poteaux avec différentes valeurs du rapport hauteur sur
dimension de la section, en supposant une valeur de la rotule plastique égale a

L, =0.08L +6d, . Pendant I'établissement de I'équation (1.4)

les auteurs ont supposés qu'aucune valeur additionnelle de la capacité en flexion

du poteau ne provient de la fondation.

1.3. Principes de base concernant le réle du confinement

Au début de l'investigation sur le comportement des éléments en béton armé
en 1928 [13], Richard et al. ont trouvés que la résistance et la ductilité du béton
armé augmente lors d'un chargement triaxial en compression comparativement a
un béton chargé uni axialement. Cela est d( au faite que la pression exercée joue
le r6le d'un confinement du béton et réduit la tendance de l'apparition des fissures
et d'augmentation de volume avant la rupture. Dans la pratique, le béton est
confiné avec des armatures transversales sous la forme de cerces ou cadres.
Richard et al. (1929) [14] ont trouvés gque l'augmentation de la résistance et de la
ductilité du béton confiné avec la pression d'un fluide, est similaire a celle observé
pour un béton confiné par des armatures transversales.

Le comité de l'Institut Américain du Béton, ACI committee. (1933) [15], a
reporté que la résistance ultime d'un poteau en béton armé axialement chargé

confiné avec des cerces peut étre exprimée par la formule suivante:

P
x = Cfc(l— pCC) + fyp[ + kfyh,Os (15)

Avec : P = charge normale ultime sur le poteau, A = section du poteau, C = une

constante prise égale a 0.85, fc= contrainte de compression du béton, Pec =
pourcentage des armatures longitudinales, fy et fyh sont, respectivement, la
contrainte élastigue des armatures longitudinales et transversales, k= constante

variant entre 1.5 et 2.5, p, et p, sont les pourcentages volumétriques des

armatures longitudinales et transversales, respectivement.
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D'apres I'équation ci-dessus, l'efficacité du renforcement transversal est 2
fois plus importante que celle des armatures longitudinales quant a lI'augmentation
de la résistance portante de poteau.

Pour obtenir une augmentation considérable de la résistance du poteau, une
quantité suffisante d'armatures transversales doit étre mise en place.

L'augmentation de la résistance d'un poteau concentriquement chargé da au
confinement doit dépassée la résistance de la couche d'enrobage. Cette exigence
est basée sur I'hypothése que la résistance du béton confiné, apres séparation de
I'enrobage, doit étre au moins égale a la résistance du béton non confiné, dans le

but d'éviter une perte soudaine de la capacité portante. Si la résistance de la
couche d'enrobage est supposée égale 40.85f¢, le pourcentage minimum exigé

des armatures transversales est donnée par:

2fyh,05Ac = 085fc(Ag - AC)
~ 0.43f, [Ag 1] (1.6)

7= fyn A

Dans les années 80, les Japonais ont lancé un projet nommé "The New RC
Project" pour établir le code de la conception et réalisation des batiments a
grandes hauteurs allant jusqu'a 200 m. Pour les poteaux situés a la partie
inférieure des batiments a grandes hauteurs, ['utilisation des bétons a hautes
performances, BHP, est obligée. Malheureusement, les BHP se rompent d'une
maniére brutale qui se traduit par une capacité de ductilité limitée. Néanmoins, le
"New RC Project" a donné [l'opportunité de reconnaitre une fois de plus
I'importance du confinement latéral du béton.

Un test au laboratoire a été réalisé sur 14 poteaux en béton armé, confinés
latéralement sans renforcements longitudinaux dans le but de voir l'effet du
confinement sur le comportement des poteaux réalisé en BHP [16]. Ce
programme de test a été le premier réalisé au Japon sur les BHP. Les poteaux
étaient de section carrée de 140x140 mm. La contrainte du béton varie de 34.2 a
87.5 MPa, et le pourcentage volumétrique des armatures transversales varie entre
2.13 &4 4.26 %. Les auteurs ont proposés une loi contrainte-déformation, courbe,
pour le béton seul et avec confinement composé d'une parabole et d’'une ligne

droite.



56

En (1993), un test sous charges verticales sur 48 poteaux circulaires
confinés latéralement avec un ferraillage longitudinal [17]. Le diamétre des
poteaux été de 305mm. La contrainte du béton varie de 31.7 a 132 MPa et la
contrainte élastique des armatures transversales, cerces, été de 1107 MPa. Le
pourcentage volumétriqgue des armatures transversales varie entre 0.91 a 2.74 %.
Les résultats du test ont montrés que la ductilité des BHP peut étre améliorée par
un confinement latéral adéquat. Néanmoins, pour les bétons de tres haute
performance, 132 MPa, un pourcentage volumétrique des armatures transversales
de 2.74 % est nécessaire pour compenser la perte de la résistance portante di au
décollement de I'enrobage.

Un deuxieme programme de recherche été lancé sur 36 poteaux carrés sous
chargement normal axial avec un ferraillage longitudinal et transversal. La section
des poteaux été de 335x335 mm. La contrainte du béton varie de 24 a 128 MPa et
la contrainte élastique des armatures transversales été de 1107 MPa. Le
pourcentage volumétrique des armatures transversales varie entre 1.37 a 4.44 %.
Les résultats du test ont montrés que la ductilité des BHP peut étre améliorée par
un confinement latéral. Un pourcentage volumétrique des armatures transversales
de 4.44 % est nécessaire pour les bétons de trés haute performance, 128 MPa,
pour compenser la perte de la résistance portante did au décollement de
I'enrobage [18].

Quatorze, 14, poteaux de section carrée chargés axialement ont été testés
[19]. Les poteaux étaient ferraillés longitudinalement et transversalement. Tous les
poteaux étaient identigues ayant une section de 250x250 mm. La contrainte
moyenne du béton été de 111 MPa. Le pourcentage volumétrique des armatures
transversales varie entre 1.79 a 4.06 % et la contrainte élastique des armatures

transversales variée entre 813 a 840 MPa. Ce test a montré que:

e Pour éviter une rupture fragile des BHP, des armatures transversales avec
une contrainte élastigue de 800 MPa et un pourcentage volumétrique
supérieur a 4% est nécessaire.

e La perte de l'enrobage n'affecte pas la loi contrainte-déformation du béton
confiné.

e Pour les poteaux avec des armatures de haute résistance, les auteurs ont

remarqués qu'en premier lieu, les cadres interne se plastifient aux alentours
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du pic quant aux cadres périphérique ils demeurent dans le domaine

élastique.

1.4. Recommandations des codes (confinement dans les codes modernes)

1.4.1. Recommandations du code ACI du batiment

Le comité ACI 103 en 1933 a reporté que la résistance ultime des poteaux
en béton armé confinés concentriquement par spirales peuvent étre exprimeées par

les formules suivantes :

)2
A_ = Cfc(l - pcc) + fypt + kfyhps (1.7)

Cc

P : La charge concentrique ultime sur poteau,
A, : La section du noyau de béton,

Ay La section brute de béton,

C : Constance qui se trouve a 0.85,
f. : Résistance a la compression des cylindres de béton,
pecc - Ratio de la surface des armatures longitudinales a A,

fy et f,n - Résistances élastiques du renforcement longitudinal et transversal,

k : Constante entre 1.5 et 2.5 avec une moyenne de deux,

ps - Ratio volumétrique du renforcement spiral au noyau du béton.

Pour atteindre une amélioration considérable de la résistance des poteaux,
des quantités suffisantes d'armatures transversales doivent étre fournies.
L'augmentation de la résistance des poteaux chargés axialement due au
confinement devraient dépasser la résistance du béton denrobage. Cette
condition est basée sur I'hypothese que la résistance des poteaux confinés apres
éclatement du béton doit étre au moins égale a la résistance des poteaux non
confinés avant I'éclatement du béton. Cela est fait afin d’éviter une perte soudaine
de la capacité portante (load bearing capacity). Si la résistance du béton
d’enrobage est supposé étre 0.85 f,, Le renforcement spiral minimum requis est

donné par :
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2psfynAc = 0.85f; (Ag —Ac) (1.8)
ou
ps = 0.43f. (A;/A: — 1)/ fyn (1.9)

Basé sur le principe ci-dessus pour le maintien de la résistance des poteaux
chargés concentriquement, (The American Concrete Institute Building Code) ACI
318-71 [20] recommande I'équation suivante pour le renforcement transversal
dans les régions a fort potentiel de rotules plastiques des poteaux dans la

conception sismique :

Pour les poteaux avec P, > 04P,

ps = 0.45f. (Ag/A: — 1)/ fyn

(1.10)
ps = 0.12f./f,
P,: La charge de compression sur le poteau due a la charge gravitaire et

chargement sismique.

P, : Charge axiale au point de rupture de I'équilibre.

Les essais ont montrés que des ductilités considérables sont atteintes en
utilisant la relation (1.10). La borne inférieure donnée par cette relation a été
appliguée a des poteaux avec une faible épaisseur d’enrobage. Pour les poteaux
avec P, < 0.4P,, ils ont été congus comme des éléments de flexion.

Ces exigences ont été maintenues dans ACI 318-77 [21] et ACI 318-83 [22].
Sauf que la limitation de la charge axiale de 0.4 P, a été remplacée par 0.1f.Ag
dans ACI 318-83.

Les exigences pour le renforcement de confinement en formes de cadres
rectangulaires ou épingles ont également été précisées. Ceux-ci peuvent étre

choisis a partir de la plus grande des valeurs suivantes :



59

Agn = 0.3sph"f. (Ag/Ac — 1)/ fyn (1.11)

Agp = 0.12s,h" fo/ fyn (1.12)

h'": Dimension du noyau du béton,

s, . Entre axe de spiral ou cadres.

Aussi depuis 1971, les exigences de 'ACI 317-71-77-83 pour le confinement des
longueurs de la zone potentielle de rotules plastiques sont plus élevées :

e h=La dimension de la section la plus grande pour les poteaux
rectangulaires et le diamétre pour les poteaux circulaires.

e 1/ 6 de la hauteur libre du poteau.

e 457mm.

En plus des exigences relatives a I'espacement ne dépassant pas 102 mm,
L’ACI 318-83 a également précisé que I'espacement des armatures transversales
ne dépasse pas 1/4 de la dimension minimale (b/4).Ces exigences ont été
maintenues dans le ACI 318-95.

Les exigences de I'ACI 318 sont devenues la base des dispositions de la
conception parasismique des zones critiques du poteau dans de nombreux pays,

dont la Nouvelle-Zélande et I'Europe.

1.4.2. Recommandations du code CEB [23]

Le bulletin d’'information N°165 de 1985 : « Comité International Européen du

Béton (CEB) », précise les dispositions de la conception parasismique qui est
connus comme étant le Code type sur la conception parasismique des structures
en béton armé. Selon le bulletin, les systemes structurels peuvent avoir différents

niveaux de ductilité

» Niveau 1 de ductilité (DL1) : Ce niveau est associé aux forces latérales de
conception relativement large, de sorte que seule une petite réponse

inélastique se produit méme pendant les plus grands tremblements de
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terre. Les structures avec DL1 peuvent étre considérées comme ayant une

réponse élastique.

Niveau 2 de ductilité (DL2) : Ce niveau de ductilité permet a la structure
d’entrer dans le domaine inélastigue sous charge répétée, sans rupture
prématurée de type fragile. Les structures avec DL2 peuvent étre

considérées comme des structures de ductilité limitée.

Niveau 3 de ductilité (DL3) : Pour ce niveau de ductilité, des procédures
spéciales pour ['évaluation des actions de conception, pour le
dimensionnement et les détails des éléments structuraux, doivent étre
adoptées pour assurer le développement des mécanismes sélectionnés
avec des capacités de dissipation d’énergie élevée. Les structures avec
DL3 peuvent étre considérées comme des structures ductiles.

Pour les poteaux des structures avec DL2 et DL3, le bulletin spécifie les points

suivants :

P, = 0.1f;A,, le poteau est considéré comme élement de flexion,

et

P, > 0.1f;A4, ou les exigences suivantes sont appliquées :

a-Zones critiqgues des poteaux

Les zones critigues d'un poteau sont les zones a chaque extrémité de ce

dernier au-dessus et au-dessous des connexions sur une longueur pas moins de :

La plus grande dimension de la section transversale dans le cas d'un
poteau rectangulaire ou le diamétre de la section dans le cas du poteau
circulaire.

Un sixieme de la hauteur libre du poteau.

450 mm.
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b-Quantités des armatures de confinement
Pour les structures avec DL2, un diamétre d’au moins 8 mm du renfort
transversal en spirales ou en cadres, doit étre fourni. L’espacement maximum est

le plus petits de :

e Huit fois le diametre minimal des barres longitudinales,
e La moitié de la dimension minimale de la section transversale,
e 200mm.

Ces guantités doivent étre étendues tout le long de l'articulation poteau-

poutre. Pour les structures avec DL3, le rapport volumétrique des armatures

transversales (spirales ou cadres) ne doit pas étre inférieur a :

ps = Mfe/ fyn (1.13)
Ps = Az ((Ag/Ac) - 1) f;:/fyh (1-14)

Les valeurs de 4, et 1, sont données en fonction du niveau de la charge axiale :

Tableau 1.2 : Les valeurs de A, et 4, en fonction de la charge axiale [23].

P./f Ay 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50
y 0.05 0.06 0.07 0.08 0.09
y P 0.18 0.22 0.26 0.30 0.34

Pour la section rectangulaire le rapport volumétrique est défini comme suit :

Ps = Ash/Shhc

h.: La dimension du noyau de béton mesurée a la ligne centrale du cadre

périphérique.

L’espacement maximum ne doit pas dépasser :

e Six fois le diamétre minimal des barres longitudinales,

(1.15)
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e Un quart de la plus petite dimension de la section transversale,
e 150mm.

e Avec un diamétre minimal des spirales ou des cadres de 8mm.

1.4.3. Recommandations du code Néo-Zélandais

Dans le premier projet de code, DZ3101. (1978) [24], la longueur de la zone
potentielle de rotules plastiques confinée a été spécifiece comme dans ACI 318-77.
Cependant, basé sur les études moments-courbures menées par Park et al.
(1972) [25], pour les poteaux rectangulaires, et en utlisant le modele de
contrainte-déformation du béton confiné dérivé par Kent et Park. (1971) [26] et
Park et al. (1977) [27], pour les poteaux circulaires. Les quantités des armatures
de confinement dans les zones de rotules plastiques potentielles ont été modifiées

pour prendre en compte |'effet de la charge de compression axiale dans le poteau.

Pour les poteaux circulaires, il est requis :

ps =qf./fyn (0375 + 1.25P, /f. A,) (1.16)
Avec :

q= [0.12 ou 0.45 ((Ag/Ac) - 1)]

P, = 0.1f, Ay et ps = 4 A, /spds

A, = La surface des barres d’armatures,

d, =Diametre du noyau de béton confiné de la section du poteau circulaire,
mesurees a I'extérieur de la spirale ou du cadre circulaire.

sp= espacement de spirales ou des cadres circulaires. Le diametre minimum des

spirales ou des cadres doit étre de 10mm.
L’espacement maximum ne doit pas excéder :
¢ Six fois le diamétre minimal des barres longitudinales,

e Un cinquiéme du diamétre du poteau,

e 125 mm.
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Pour les poteaux rectangulaires, il est requis :

ps = qf./fyn (033 + 167 R, /f. A,) (1.17)
Avec :

g ={0120u 030 ((4,/4;) - 1)]

P, = 0.1f,A et ps = Agy/Sph’

Ag, - Surface des armatures de confinement dans la direction principale de la
section du poteau,

h' . Dimension du noyau de béton de la section mesurée a I'extérieur du cadre
périphérique. Le diamétre minimum des spirales ou des cadres doit étre de 10

mm.
L’espacement maximum ne doit pas excéder :

¢ Six fois le diamétre minimal des barres longitudinales,
e Un cinquieme du diameétre du poteau,
e 150 mm.

En comparant les relations (1.16) et (1.17), il est évident que dans les
poteaux rectangulaires, la quantité nécessaire des armatures de confinement est
plus dépendante du niveau de la charge axiale qu’un poteau circulaire. En raison
de leur forme, les spirales et cadres circulaires sont capable de fournir une
pression de confinement uniforme au béton. Pour les cadres rectangulaires ou
épingles en raison de leur forme, la pression de confinement ne peut s’appliquer
gu'a proximité des coins des cadres et les extrémités des épingles, par
conséquent le béton n’est confiné efficacement qu’en ces zones. Cela se traduit
par moins de résistance et de ductilité de ces poteaux, et par conséquent de

grandes quantités d’armatures de confinement sont nécessaires pour les poteaux
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rectangulaires. En conséquence en se basant sur les résultats des essais
expérimentaux Park et al. (1982) [28] et Priestley et al. (1981) [29], les exigences
pour les quantités d’armatures de confinement ont été modifiées pour leurs
procurer le méme niveau de dépendance a la compression axiale pour les deux
poteaux rectangulaires et circulaires.

Egalement, la longueur des zones de rotules plastiques potentielles, a été
modifiée en fonction des niveaux de la charge axiale. C’est parce que les fissures
pourraient éventuellement se produire en dehors de la zone confinée quand le
niveau de la charge axiale augmente, a moins que la zone de confinement soit
assez longue.

Le ratio volumétrique pour les spirales ou les cadres circulaires, et les cadres
rectangulaires, dans la zone potentielle de rotules plastiques a été ensuite donné

dans la nouvelle version du code Néo-Zélandais. (1980) [30]:

ps = qf./fyn(0.5+1.25P./f. A,) (1.18)

Oou:

q=[0120u 030k ((4,/4;) - 1)]
k = 1.5, pour les cadres circulaires et p; = 4 A, /Sy d;

k = 1.0, pour les cadres circulaires et p; = Ag,/Sph’

Il est également requis que pour P, < 0.7 f:A, , le diametre minimum des spirales

ou les cadres doit étre de 10mm. L’espacement maximal ne doit pas dépasser la

plus petite de :

e Six fois le diamétre minimal des barres longitudinales,

e Un cinquieme de la plus petite dimension latérale de la section
transversale,

e 200 mm.

On s’attend que les poteaux avec les quantités d’armatures transversales

comme donnée par I'équation (1.18) soient capables d’atteindre un facteur de
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ductilite de courbure ¢, /¢, d’au moins 20, ce qui devrait permettre aux piles de

ponts typiques ou des poteaux d’'une construction en un étage d’atteindre un
facteur de ductilité d’au moins 8 .

La longueur de la zone de rotules plastiques potentielles est recommandée

comme Ssuit :

- SiF, =03f.As, max entre la dimension de la section de poteau et la
distance entre la section ou le moment est supérieur a 0.8 fois le moment
maximal et la fin de I'élément.

- SiP, > 0.3 f Ay, lalongueur est augmentée de 50%.

Les recommandations ci-dessus ont été confirmées par des travaux de
recherche réalisés par Ang et al. (1981) [31]. Dans le nouveau code NZS 3101.
(1995) [32], et la zone potentiel de rotules plastiques dans les poteaux et les piles
sont considérées comme étant les zones d’extrémités adjacentes aux connections

de moment résistant sur une longueur de la surface de connections comme suit :

- Si N* <0.250 f, Ay, le plus grand de h ou 0.21
- Si 0250f A, < N <050f.A
- Si 050 fA; < N* <0.250 N,, le plus grand de 3h ou 0.41

g, le plus grand de 2h ou 0.31

N* : La charge axiale de conception a I'état limite ultime,

@ : Facteur de réduction de résistance,
N, : Résistance nominale du poteau a la charge concentrique,

[ : La longueur du poteau du moment maximal au point d’inflexion.

1.4.4. Recommandations du code Algérien RPA 99 [33]

Le code Algérien RPA 99 version 2003 défini les zones critiques des poteaux

et les quantités des armatures de confinement en fonction de I'intensité de la zone
sismique. Le pays est divisé en quatre zones : ZN 0 (sismicité négligeable), ZN |

(sismicite faible), ZN lla et llb (sismicité moyenne), et la ZN Il (sismicité élevée).
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Pour les poteaux de structures en ZN I, Il et lll, le code précise :

- Il faut que la relation P, < 0.3f.A,, soit vérifiée dans tous les cas afin
d’éviter la rupture fragile.

- Si P, <0.1f.A,, le poteau est considéré comme élement de flexion.

- Si B, > 0.1f,A,, le poteau est considére comme élément comprimeé et les

conditions suivantes sont appliqués :

Les zones critiques du poteau dans les ZN I, Il et Ill, désignés « zone
nodale » dans le RPA, sont considérées comme étant les zones a chaque
extrémité d’'un poteau au-dessus et en dessous des connections sur une longueur

d’au moins :

e La plus grande dimension de la section transversale dans le cas du poteau
rectangulaire ou diamétre de la section dans le cas du poteau circulaire,

e Un sixieme de la hauteur libre du poteau,

e 600 mm.

Les quantités d’armatures de confinement dans les zones critiques du
poteau pour les structures en ZN | et ZN lla en terme d’espacement maximal est

le plus petit de :

e Dix fois le diamétre minimal des barres longitudinales,
e 150 mm.
e Pour les structures en ZN Ilb et ZN Ill, 'espacement maximal doit étre

inférieur ou égal & 100mm.

Le ratio volumétrique du renfort transversal de cadres doit étre calculé par :
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Ps = Pa Tc/ fyn (1.19)
Avec :

7. = V},/bh : Contrainte de cisaillement moyenne dans la section transversale,

I, = Effort tranchant,

p. = Coefficient en fonction de I'élancement géométrique du poteau 4,,

Ag =1ls/bou ls/h, beth:dimensions de la section transversale et I, : longueur

de flambement du poteau, p, = 2.50si 43 = 5, p, =3.75si Ay <5.

Cela montre l'effet dans les poteaux courts ou la contrainte de cisaillement
est plus grande. Alors le ratio volumétrique du renforcement transversal de cadres

ne doit pas étre inférieur a :

- 03%sid; =5
- 0.8%sid; <3
- Interpolation dans les autres cas 3 < 4, <5.

1.5. Comparaison des dispositions des codes [34]

Les dispositions des codes évoqués ci-dessus ont montrées la nécessité
d’armatures de confinement pour fournir une ductilité adéquate dans les poteaux.
lIs ont été initiés par le code du batiment ACI, et suivis par le code Néo-Zélandais
et CEB avec quelques modifications, en particulier en ce qui concerne les effets
de la compression axiale sur la ductilité dans les poteaux [35], et récemment le
code Algérien (RPA) depuis 1988. Dans les constructions en béton armé congues
pour résister au tremblement de terre, il est courant de placer les armatures
transversales rapprochées aux endroits ou les efforts de flexion sont censés se
développer au cours d’'un séisme. Le but est, en partie, de confiner le noyau de
béton afin que de grandes déformations a la compression du béton puissent se
développer sans perte de la résistance de I'élément. La longueur du poteau sur
laquelle les armatures de confinements sont placées doit satisfaire aux deux
exigences suivantes :

Pour s’étendre au-dela de la zone de courbures plastiques majeures. Notant
gue le confinement augmente la résistance a la compression et la ductilité du

béton, pour assurer que la résistance a la flexion plus élevée dans la région



68

confinée du poteau ne conduit pas a la rupture par flexion du poteau dans la
région moins confinée adjacente. La figure 1.42 montre la comparaison des
quantités d’armatures de confinement requis par les codes pour une section
typique de poteaux.

Il est clair que le désaccord entre les codes persiste. La différence
fondamentale entre les codes ACI et NZS se pose parce que les dispositions du
ACI se basent sur la capacité de charge concentrique des poteaux alors que les
dispositions NZS sont basées sur 'atteinte de la capacité de ductilité de courbure

adéquate.

A
0 ‘fyh
5 j*f.
R
0.15 L e’
R
7 ACI-83
-
010 [Nzsg”
0.08 Luvuufooi s nmsme s e 2 S
s . -
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Figure 1.42 : Comparaison des codes sur les quantités d’armatures de
confinement. [34]

Le changement radical dans les exigences de ACI qui parvient a P, =
0.1f.A4, ne donne pas une quantité rationnelle d’armatures de confinement
nécessaire lorsque le rapport de charge axiale est legérement inférieure a 0.1f.4,.
Bien que le code CEB soit allé plus loin en augmentant linéairement les quantités
avec le niveau de charge axiale comme dans le code Néo-Zélandais, les quantités
sont beaucoup plus inférieures que celles recommandés par les ACI et le code

Néo-Zélandais.
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Et malgré les dispositions du code Néo-Zélandais recommandant la quantité
du renfort de confinement le plus raisonnable, il a été constaté dans les études
théoriques [36 et 37], que les dispositions du code NZS doivent tenir compte du
niveau de compression axiale dans le poteau si I'exigence d’une ductilité adéquate
est maintenue.

Dans les dispositions du code Algérien RPA 99 les quantités des armatures
de confinement ne dépendent pas du niveau de compression axiale dans les
poteaux mais de la force de cisaillement. Cela indique que les dispositions du
code algérien sont basées sur la préservation de la capacité de charge de
cisaillement. Les hypotheses de base du confinement sont les relations entre la
quantité du renfort transversal, la résistance et la ductilité de courbure. Dans le
code RPA, ces relations sont relatives aux quantités du renfort dans la zone

sismigue (intensité du tremblement de terre).

1.6. Modélisation numérigue du comportement non-linéaire des poteaux en béton

armeé

Les deux principales approches pour la modélisation des €léments en béton
armé sont la modélisation macroscopique a I'échelle de ['élément, et la
modélisation microscopique a I'échelle des matériaux. La modélisation macro est
basée sur la représentation du comportement global de I'élément de structure
comme les déformations, la capacité et la ductilité. Le comportement global d'un
élément par un macro-modele doit étre calibré par une vérification expérimentale
afin d'ajuster les paramétres nécessaires pour le modele. L'avantage de cette
approche est gquelle est simple et ne nécessite pas un grand effort pour le
traitement numeérique, ce qui la rend approprié pour simuler la réponse de
structures complétes. En revanche, la modélisation micro telle que l'analyse des
fibres ou couches ou bien I'analyse avancée par la méthode des éléments finis par
des modeéles locaux se base sur la représentation des modéles locaux de
comportement des différents matériaux qui composent I'élément en béton armé et
I'interaction entre eux. L’élément structural est discrétisé en petits éléments et les
principes de I'équilibre sont appliqués. Cette approche est souvent jugée comme
complexe et nécessitant un grand effort de traitement numeériques, et par

conséquent, elle n'est pas pratique pour les grandes structures et elle est souvent



70

limitée pour la modélisation d’éléments structuraux comme un poteau, une poutre

Oou un voile.

1.6.1. Choix d'une échelle de discrétisation

Nous pouvons distinguer trois échelles de discrétisation par €léments finis de
structures [38]. Une échelle globale « Modélisation macroscopique », une locale et
une semi-locale « Modélisation microscopique », (Figure 1.43). Ce sont les

résultats escomptés qui fixent le choix de ces échelles.

ECHELLE MACRC i Moment (M} - courbure (7 )
[ — : Effert normmal (M) - difgation ou ationgement (£)
Effout tranchant () - glissement {7

ECHELLE SEMI-GLOBALE

Figure 1.43 : Différentes échelles de discrétisation [39].

A l'échelle globale « Modélisation macroscopique », c'est le comportement
inélastique de la section courante, prise dans son ensemble, qui est défini a partir
des lois de chaque matériau. Celles-ci sont formulées directement en fonction des
contraintes généralisées que sont les efforts résultants sur une section (effort
normal, moment fléchissant etc.). Nous distinguons des lois de flexion, de
cisaillement et de traction — compression. Nous obtenons des relations de type

"moments - courbures” ou "efforts normaux - allongements". Les interactions entre
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deux efforts généralisés (poutres travaillant en flexion bi axiale ou murs soumis a
un effort normal et & un moment) sont également prises en compte en définissant
des surfaces limites dans I'espace des contraintes généralisées et en appliquant
la théorie de plasticité. Nous obtenons ainsi des courbes d'interaction ou de
couplage "moment - efforts". A ce niveau se situe aussi le concept de macro -
élément, ou le comportement non linéaire global de I'élément est exprimé en
terme de variables globales, identifiees a partir d'analyses locales [40]. Cette
approche globale conduit en général a des temps de calculs réduits mais elle ne
permet pas de définir précisément les comportements locaux (ex. fissuration). Elle
se limite également au cas des structures de type poutre, car sa généralisation
aux plagues et aux coques reste trés délicate.

A l'échelle locale, le béton est modélisé par des éléments de milieu continu
bidimensionnel (2D), ou tridimensionnel (3D). La rhéologie est exprimée en terme
de relations de type "contrainte - déformation”, et I'analyse est souvent lourde car
I'état du matériau est pris en compte en chaque point d'intégration de I'élément fini
considéré. Cette modeélisation permet d'obtenir des informations locales
concernant I'état de 'endommagement, celui de la plastification etc. Néanmoins, la
modélisation nécessite des stockages et des temps de calculs importants.

L'échelle semi-globale constitue une approche intermédiaire par rapport aux
deux précédentes. Le champ de déplacements est décrit par les déplacements et
les rotations d'un élément poutre, d'un élément plaque ou d'une coque, tandis que
toute information concernant le comportement des matériaux est traitée au niveau
local. Il s'agit dans la plupart de cas d'utiliser des éléments poutres avec les
hypothéses cinématiques habituelles (Bernoulli, Timoshenko). L'intégration du
modele rhéologique peut étre réalisée en générale par une intégration numérique
classique sur la hauteur, si le probleme est plan ou dans les deux directions de la

section si le probléeme est tridimensionnel.

1.6.2. Modéles macroscopigues (ou modeéles globaux)

1.6.2.1. Modéle a deux éléments linéiques

Le modele a deux éléments a été le premier modéle non-linéaire de type
poteau-poutre qui était utilisé pour l'analyse des éléments en béton armé [01]. Le

modele développé se compose principalement de deux éléments paralleles, I'un
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est entierement élastique et l'autre est parfaitement plastique. Les deux éléments
ainsi assemblés, sont en mesure de représenter le comportement élastique et
I'écrouissage. La non-linéarité de ce modeéle est supposée uniforme sur toute la
longueur de I'élément. Le principal probleme de ce modéle est son incapacité a
représenter la rigidité ou la dégradation de la capacité sous chargement cyclique.
Ce modéle a été ameélioré par la suite par Takizawa. (1976) [41], pour simuler le
comportement hystérétigue des éléments en béton armé en utilisant des lois

d'hystérésis appropriées (modele généralisé a deux élements).

1.6.2.2. Modele a un seul élément linéigue [42]

Ce modele, se compose d'un élément élastique linéiqgue avec deux ressorts
de rotation a comportement non-linéaires sur les deux extrémités de I'élément. Les
déformations non-linéaires sont supposées étre concentrées dans ces ressorts de
longueur nulle (plasticité concentrée). Pour ce modéle, la déformée est supposée
avoir une double courbure avec un point dinflexion au milieu de I'élément.
L’hypothése des sections planes qui restent planes aprés déformation était
supposeée satisfaite. Le modele a un élément linéique et le modeéle généralisé a
deux éléments linéiques nécessitent une définition appropriée de leur courbe
d’hystérésis force-déformation (ou moment-courbure). Cela nécessite la définition
des différentes propriétés des rotules plastiques de I'élément telles que la rigidite,
la capacité, la ductilité, les regles du comportement cyclique...etc, qui peut étre
difficile, a moins que certaines hypothéses soit posées.

La loi bilinéaire élasto-plastique était la premiére loi hystérétique non-linéaire
a étre utilisée pour les ressorts. L'inconvénient principal des premiéres lois
d'hystérésis était qu’elles ne considerent pas les déformations non-linéaires de
cisaillement, ce qui a rendu ces modéles non convenables pour analyser les voiles
dominées par un comportement en cisaillement. Plusieurs améliorations sur ces
modéles ont été faites par la suite afin de mieux simuler les différentes
caractéristiques du comportement des €léments en béton armé [43], en proposant
la courbe tri-linéaire force-déplacement pour tenir compte de la fissuration, la
plastification et I'écrouissage de I'élément. La dégradation de la rigidité en
déchargement a été aussi prise en compte dans ce modéle d’hystérésis. Ce
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modéle a été utilisé pour évaluer le comportement dynamique d’un oscillateur a un
degré de liberté.

Otani. (1974) [44], a modifié ce modéle d’hystérésis pour prendre en compte
I'effet du glissement a l'interface acier-béton. Anderson et Townsend. (1977) [45],
ont proposé un modeéle hystérétique tri-linéaire pour l'analyse des systémes a
plusieurs degrés de liberté. lls ont comparé plusieurs modéles et ils ont conclu que
le modele tri-linéaire avec dégradation de rigidité était le plus représentatif.
Soleimani et al. (1979) [46], ont améliorés le modele a un élément pour avoir une
longueur variable des zones non-linéaires aux extrémités de I'élément au lieu des
zones non-linéaires de longueurs nulles supposées auparavant. Saatcioglu et al.
(1980) [47], ont modifie ce modele pour prendre en compte I'effet de I'interaction
entre la flexion et I'effort normal (la flexion composée) en déplacant la courbe
primaire de I'élément avec l'augmentation du niveau de la charge axiale. lls ont
par la suite utilisé ce modele modifié pour analyser le comportement hystérétique
des voiles avec ouvertures centrées (voiles couplés). Takayanagi et al. (1979)
[48], ont ajouté deux autres ressorts non-linéaires de rotation aux extrémités de
I'élément afin de tenir compte des déformations de cisaillement. Le modéle a un
seul élément a été utilisé par Tremblay et al. (2001) [49] et Panneton et al. (2006)
[50], pour étudier les effets des modes supérieurs sur le comportement des voiles
en béton armé de grande hauteur. Dans ces deux études, le modele hystérétique
modifié de Takeda et al. (1970) [43], avec une rigidité dégradante a éte utilisé pour
modéliser le comportement non-linéaire des ressorts de rotation, tandis que les

déformations de cisaillement ont été supposées linéaires.

1.6.2.3. Modéle a ressorts multiaxiaux [51]

Ce modele a été proposé pour simuler le comportement en flexion composée
des poteaux en béton armé. Le modele proposé consiste en un élément linéigue a
comportement élastique avec deux ressorts multiaxiaux « Multi Spring element »
de longueur nulle aux deux extrémités de I'élément. L'élément multi-ressorts se
compose de cing ressorts modélisant le comportement du béton et 4 ressorts pour
I'acier, et sont régis par les lois de comportement hystérétique contrainte-
déformation des matériaux simulés (béton ou acier). Les ressorts sont chargés uni

axialement et I'entrée principale du modele sont les lois de comportement des
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matériaux acier et béton plutét que la relation force-déformation globale de
I'élément. Des lois de comportement non-linéaires ont été utilisées pour
représenter la relation contrainte-déformation ou (force-déformation) pour les
ressorts représentants l'acier et le béton, et 'hypothése des sections planes été
supposée. L'élément multi-ressorts a été simplifié par Jiang et Saiidi. (1990) [52],
pour avoir quatre ressorts seulement, chaque ressort représente le comportement
combiné des deux matériaux acier et béton par une loi hystérétique non
symétrique. En revanche, Li et Otani. (1993) [53], ont modifié le modéle en
augmentant le nombre de ressorts de I'élément multi-ressorts a 16 pour le béton et
9 pour l'acier afin de différencier entre le béton d’enrobage et le béton confiné et
tenir compte ainsi de l'effet du confinement. lls ont indiqué que I'augmentation du
nombre de ressorts a conduit a une plus grande précision sans avoir un impact
significatif sur le temps nécessaire pour le calcul.

Ce modeéle a été modifié pour étre étendu au cas des voiles en béton armé
en augmentant le nombre de ressorts.

Le modele numérique a été vérifieé expérimentalement par des essais sur
table vibrante sur des spécimens de voile en béton armé [54,55]. Il permet de tenir
compte de l'interaction flexion-force axiale, de la fissuration du béton, et de I'effet
du confinement. Les résultats montrent que le modele avait efficacement
représenté les résultats expérimentaux, et a été aussi utilisé pour analyser la

réponse des voiles en béton armé soumis a des charges latérales [56].

1.6.3. Modéles microscopigues

1.6.3.1. Modéles locaux par la méthode des éléments finis

La modélisation micro par la méthode des éléments finis est considérée
comme la technique la plus générale pour la modélisation du comportement non-
linéaire des éléments en béton armé. lls ne mettent en ceuvre aucune hypothése
sur la forme des distributions spatiales du champ de déplacement. Cette loi de
comportement est en général indépendante de la géométrie de la structure.
Comme pour les modeles semi-locaux, la rhéologie est exprimée en variables
locales : contraintes et déformations. Dans cette méthode, I'élément en béton
armé est discrétisé en un nombre d’éléments finis (éléments béton et acier)

interconnectés par des points nodaux. Les déformations sont accessibles en tout
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point de la structure en fonction des déplacements nodaux, et les contraintes
correspondantes sont intégrées sur le volume de I'élément pour accéder aux
forces internes. Cette approche qui conduit a un modéle trées général rend des
résultats trés complets, et donne accés notamment a la distribution spatiale de
I'état du matériau. L'inconvénient principal de I'approche locale réside dans le
volume important de calcul, généré par le grand nombre de degré de liberté utilisé.
Cet inconvénient majeur devrait étre toutefois relativisé, puisque aujourd’hui les
moyens informatiques permettent d’aborder une large gamme de problémes aussi

bien en statique qu’en dynamique.

1.6.3.2. Modéles semi-locaux

Les modeles semi-locaux, tels que ceux a fibres ou a couches, s’appuient
sur une cinématique simplifiée de type poutre ou plaque (hypothése des sections
planes) avec des Ilois de comportement locales. Ces modéles sont
particulierement performants pour des structures sollicitées en flexion ou en
flexion couplée au cisaillement, tout en limitant le temps de calcul par rapport aux
modeles locaux. Le comportement de chaque fibre ou couche associée a un

méme matériau est décrit par une loi de comportement appropriée.

1.6.3.3. Les modéles a fibre

Une poutre multifibre est un élément fini basé sur la théorie des poutres dont
chaque section est divisée en fibres. A chaque fibre nous pouvons associer une loi
de comportement locale en contraintes - déformations et donc différents matériaux
(Figure 1.44) [57, 58, 59, 60, 61, 62, 63, 64 et 65]. Ce type de description possede
les avantages d’hypotheses simplificatrices, tout en offrant une solution robuste et
rapide pour une analyse non linéaire de structures composites (par exemple en

béton armeé).
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Figure 1.44 : Description d’'une modélisation avec des poutres multifibres. [66]

1.6.3.4. Les modeéles multicouches

L’élément poutre multicouches est basé sur la théorie des poutres
Timoschenko avec de petites déformations [67]. Elle représente la variation de la
flexion inélastique et le comportement au cisaillement le long de la longueur de
I'élément a travers un certain nombre de segments en série (Figure 1.45). Toutes
les sections (ou couches) situé dans un segment donné ont des propriétés
géomeétriques et mécaniques similaires. Cependant, ces propriétés peuvent varier
entre les segments. Le nombre et I'emplacement des segments dépendent du
choix du régime d'intégration dans la direction longitudinale. En outre, I'élément
multicouche représente la propagation de flexion inélastique et comportement en
cisaillement a travers les sections transversales avec des couches en paralléle.
Par conséquent, |'état de contrainte-déformation dans le centre d'une couche
donnée est représentatif seulement pour cette couche. L'utilisation de la
formulation a base de force pour les éléments unidimensionnelle est
particulierement intéressante. Les conditions d'équilibre sont toujours satisfaites le
long de I'élément, quel que soit le comportement du matériau dans la section. Le
moment de flexion de la poutre est linéaire, la charge axiale et la force de
cisaillement sont maintenues constantes. Ainsi les fonctions d'interpolation
"exactes" de la force peuvent étre sélectionnées. La principale utilisation de ce
modele est pour la modélisation des voiles qui a été développée sur la base du

modéle a fibres proposé pour I'analyse du comportement des éléments linéiques
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de type poteau et poutres sous chargement cyclique [25, 68 et 69]. lls ont par la
suite modifié le modéle a fibres pour représenter le glissement a l'interface acier-
béton [70], utilisé pour simuler le comportement des murs de refend RC sous
excitations dynamiques et par Belmouben et Lestuzzi. (2007) [67], pour simuler le
comportement non-linéaire des voiles en béton armé sous chargement cyclique
inversé sur la base des tests effectués [71]. Dans leur modeéle, le comportement
non linéaire en cisaillement et I'effet de glissement des barres d’acier ont été

considérés dans l'analyse.
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a. Modeéle élément fini multicouches b. Discrétisation multicouches sur la
longueur du voile.

Figure 1.45 : Modele élément fini multicouches [67].

L’avantage principal de ces types de modeles et que des lois de
comportement propres a chaque matériau peuvent étre introduites (micro-modele)
au lieu des lois de comportement globales utilisés pour les macro-modeles. Dans
ces modeles, les lois de comportement des matériaux béton et acier sont définis,
et donc la relation moment-courbure de I'élément peut étre calculée pour différents
niveaux de charge axiale. Ce modele tient compte de la répartition de la flexibilité
sur la longueur de I'élément et de l'interaction entre moment de flexion et force

axiale.

1.7. Comportement mécanigue et modélisation numérique des matériaux

1.7.1. Comportement mécanigue de 'acier

1.7.1.1. Traction — compression
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Contrairement au béton, le comportement de l'acier est quasi identique en
traction et en compression. La courbe de la Figure 1.46 montre l'allure du
comportement de l'acier soumis a un essai de traction. Nous y constatons
clairement deux comportements [72].

Tant que nous restons au dessous du point de la limite élastique, le
comportement reste élastiqgue, c'est a dire que la courbe de décharge est
confondue avec la courbe de charge (quand le chargement redevient nul,
I'éprouvette retrouve sa forme initiale). Quand le chargement dépasse la limite
élastique et qu’ensuite nous enlevons la charge, des déformations permanentes
apparaissent. Contrairement au béton, le module de décharge et pratiquement le

méme avec le module de Young initial.
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Figure 1.46 : Comportement de I'acier en traction simple

1.7.1.2. Chargement cycligue de traction — compression
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Lors de sollicitations cycliques de traction - compression, la plupart des
aciers voient leurs propriétés varier au cours des cycles. Lorsque nous
soumettons une éprouvette a un essai de traction suivi d’un essai de compression
nous constatons que la traction préalable écrouit le matériau dans le sens de
traction (augmentation de la limite d’élasticité) mais I'adoucit dans le sens de la
compression (effet Bauschinger). La figure 1.47 montre clairement que la
limite d’élasticité en compression est plus faible que la limite initiale en
compression |fep| <|fe|. L'effet Bauschinger est présent quel que soit l'amplitude

de déformation imposée [72].

- Cmématique linéaire

== Observation réelle

Figure 1.47 : Comportement de I'acier en traction - compression : Effet

Bauschinger [72].

1.7.2. Modélisation numérigue du comportement de 'acier

1.7.2.1. Modele élasto — plastique simplifié

Un premier modéle simple qui peut étre utilisé pour la simulation du
comportement de l'acier est le modele uni axial élasto - plastique avec
écrouissage cinématique linéaire. La courbe utilisée dans ce modéle est

représentée par la Figure 1.48 (g, est la limite d’élasticité, E est le module d"Young

et E; la pente de la courbe en cours d’écrouissage).
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Figure 1.48 : Modele élasto - plastique simplifié : Comportement de I'acier sous

chargement monotone.

1.7.2.2. Modéle de Menegotto-Pinto

Ce modéle est utilisé couramment pour représenter le comportement uni
axial des armatures du béton armé sous chargement cyclique [73]. Il traduit la non
linéarité de I'écrouissage des barres et prend en compte I'effet Bauschinger. Dans
une version récente il permet en plus de simuler le flambement des armatures
[74].

Le modele est composé de deux parties distinctes : le chargement monotone
et le chargement cyclique. La courbe de chargement en traction monotone est
décrite par trois zones successives : élasticité linéaire, palier plastique et
ecrouissage (Figure 1.49). Dans le cas ou I'acier subit une décharge consécutive,
la réponse dépend du point de décharge. Celle-ci reste élastique si la position de
départ se situe dans la zone élastique. Par contre, quand la position de départ se
situe dans la zone plastique, la réponse est d’abord élastique, puis, pour une
certaine valeur de déformation, la décharge devient non linéaire (courbe de
Giuffré).

AC

décharge non linéaire: courbe Giuffré

décharge élastique

Osy

VIR J

Egy & Tax

Figure 1.49 : Loi Pinto - Menegotto [73].
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1.7.2.3. Modéle de Monti-Nuti

C’est un modele uni-axial qui est en mesure de décrire le comportement de

flambement post-élastique des barres d’armatures en compression. Il utilise la
relation contrainte —déformation [73], les regles de durcissements isotropes [75], et
de flambement [74]. En plus, de celles proposées par Fragiadakis et al. (2008)
[76], est aussi introduite, pour la stabilité/précision numeérique élevée sous
chargement sismique transitoire. Son emploi devra se limiter a la modélisation des
éléments en béton armé ou le flambage du renfort pourrait se produire (Par
exemple des poteaux sous fortes charges sismiques). En outre, avec un calibrage
correct, ce modele, initialement développé avec des barres de renforts nervurés,
peuvent également étre utilisés pour la modélisation des armatures lisses, qu’'on

retrouve souvent dans les structures existantes [77].

1.7.2.4. Autres modeéles

Plusieurs chercheurs ont proposé des modéles de lois de comportement afin
de caractériser la réponse de l'acier de renforcement utilisé pour le béton armé.
L’'un des premiers modéles utilisés était celui Ramberg et Osgood. (1943) [78]. Le
modéle Menegotto et al. (1973) [73], est utilisé couramment pour représenter le
comportement uni axial des armatures du béton armé sous chargement cyclique.
Il traduit la non-linéarité de I'écrouissage des barres et prend en compte l'effet
Bauschinger. Ce modele a connu plusieurs modifications par la suite Ciampi et al.
(1982) [79], Filippo et al. (1983) [75], et Monti et Nutti. (1992) [74], ont modifié ce

modele pour permettre de simuler le flambement des armatures.

1.7.3. Comportement mécaniqgue du béton

1.7.3.1. Comportement du béton en compression uni-axiale

L’essai de compression uni axiale est utilisé pour connaitre la résistance et le
comportement du béton en compression. L’allure générale de la courbe
contrainte-déformation est donnée par la Figure 1.50. Nous observons
généralement quatre phases pour les bétons ordinaires. Au premier stade de
chargement (entre environ 0 a 30% de la résistance ultime), le comportement peut

étre considéré comme totalement linéaire, ceci provenant du non évolution des
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microfissures préexistantes dans le domaine des petites déformations. Entre
environ 30% a 80% de la résistance ultime, la courbe devient de plus en plus non-
linéaire a cause des fissures qui se développent progressivement ce qui
correspond a une diminution de rigidité. Au-dela de 80% de la résistance ultime et
jusqu’a la contrainte ultime de résistance, les fissures se développent nettement et
la courbe présente un pic suivi d'une branche post-pic décroissante correspondant
a un comportement adoucissant accompagnées d’'une expansion volumique et
une diminution du module de Young. Cette dégradation du matériau liee donc
essentiellement au développement de microfissures s’orientant parallélement a la

direction du chargement.

Levels of transversal strain

Ey

Figure 1.50 : Comportement uni-axial du béton non armé en compression simple.

Le comportement cyclique du béton en compression montre également que
les microfissures provoquent une dégradation des caractéristiques élastiques du
matériau. De plus, il est clairement distingué I'apparition de boucles d’hystérésis
lors des cycles de chargement-déchargement (Figure 1.51). L’amplitude de ces
boucles évolue avec 'endommagement du matériau. Cette dissipation d’énergie
s’explique par la présence d’'une certaine viscosité et d’'une plasticité induite par le
frottement et le glissement des lévres des microfissures lorsque celles-ci s'ouvrent

et se referment.
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Figure 1.51 : Comportement cyclique du béton non armé en compression simple
[80].

1.7.3.2. Comportement du béton en traction uni-axiale

Il est bien connu que le béton est nettement moins résistant en traction qu’en
compression. Toutefois la connaissance de ses propriétés en traction est
importante. La forme des courbes o = f(€) peut étre décrite comme suit (Figure
1.52):

otk &

fangent —;
Lmiw

d'élastics

Eo ~ =

Figure 1.52 : Comportement uni-axial du béton non armé en traction simple.

- Jusqu’a 60% de la résistance de rupture en traction, f;, le comportement est
élastique (peu de développement de la fissuration) ;

- De (0.6 ;) a f;, le développement de la fissuration se traduit par une baisse
du module ;

- Au-dela de f;, les fissures se propagent rapidement ce qui rend difficile la

caractérisation expérimentale de la courbe o = f(g).
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Figure 1.53: Comportement cyclique du béton en traction simple [81].

L'essai de traction cyclique montre que les boucles d’hystérésis sont trés faibles
(Figure 1.53). Ceci s’explique par le fait que le frottement entre les lévres des
microfissures est moins important qu’en compression. Il est aussi constaté une

chute importante de la rigidité en fin d’essai.

1.7.4. Modélisation numérigque du comportement du béton

Face a la complexité de comportement du béton, plusieurs modéles
numerigues ont été proposés. Cette partie est consacrée a la présentation de
quelques familles de modeles existants. Le traitement du comportement
dissymétriqgue du béton est pris en compte de la fagon suivante : En traction, le
modele de fissuration élastique est souvent adopté avec les critéres de fissuration
de Rankine [82 et 83]. En compression, I'approche élasto-plastique est adoptée.
Pour une prédiction précise et fiable de la réponse a la flexion, un modele de
comportement hystérétique efficace et robuste pour le béton est nécessaire. Le
modéle aborde des questions importantes telles que le comportement
hystérétique a la fois de la compression et de la traction cycliques, la dégradation
progressive de la rigidité des courbes déchargements et rechargements pour des
valeurs croissantes de déformations, effets du confinement, raidissement de
traction et la fermeture des fissures. Ci-dessous quelgues modeéles hystérétiques

les plus utilisés :
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1.7.4.1. Modéle hystérétigue de Yassine

Les études sur les relations contrainte-déformation du béton sous
chargement cyclique ont été beaucoup moins nombreuses que ceux sous
chargement monotone. Sinha et al. (1964) [84] et Karsan et Jirsa. (1969) [80] ont
étudié le comportement du béton ordinaire soumis a des répétitions de contraintes
de compression. Il a été constaté dans ces études que I'enveloppe du chargement
cycligue coincide avec la courbe contrainte déformation du chargement monotone.
Un modele hystérétique uni axial a été propose par Yassine. (1994) [85], sur la
base de ces études. Le modéle prend en compte les dommages hystérésis du
béton, tout en conservant I'efficacité de calcul. La courbe monotone enveloppe du
modele hystérétique pour le béton en compression suit le modéle de relations
monotoniques contrainte-déformation de Kent et Park. (1971) [26] tel que prorogé
par Scott, Park et Priestley. (1982) [86].

1.7.4.2. Modéle hystérétigue de Chang et Mander

Comme pour le modéle de Yassine. (1994) [85], dans le modéle de Chang et
Mander, la courbe monotone forme [I'enveloppe pour la relation contrainte-
déformation hystérétique. Ceci a été démontré étre une hypothése raisonnable sur
la base de résultats expérimentaux présentés par Sinha et al. (1964) [84] et
Karsan et Jirsa. (1969) [80] et modélisé par Mander et al. (1988a) [87], pour béton
non confiné en compression cyclique. Mander et al. (1988b) [88], ont également
effectué des tests pour béton confiné et ont validé leur modeéle. Des expériences
menées par Gopalaratnman et Shah. (1985) [81] et Yankilevsky et Reinhardt.
(1987) [89], ont montré que cela est également le cas pour béton en traction
cycligue. Ainsi, le modéle de Chang et Mander. (1994) [90], le béton en traction
est modélisé avec un comportement cyclique similaire a celle de compression. Les
enveloppes du modele de compression et traction ont le contréle sur la pente du
comportement contrainte-déformation a l'origine, et la forme a la fois des deux
branches ascendante et descendante du comportement contrainte déformation.
La forme des enveloppes peut étre modifiée tout en conservant les valeurs du pic
de contrainte et déformation au pic de contrainte, constantes, permettant un
calibrage raffiné de la modélisation. Afin de définir les enveloppes de compression
et de traction, le modele de Chang et Mander. (1994) [90], utilise I'équation de
Tsai. (1988) [91], qui est basé sur I'équation de Popovics. (1973) [92], une
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éguation qui s’est avérée trés utile pour décrire la courbe contrainte-déformation

de compression monotonique du béton.

1.7.4.3. Modéle hystérétigue de Mander

Cest un modeéle de confinement constant non-linéaire et uni-axiale,
initialement programmeé par Madas. (1993) [93], qui suit la relation constitutive
proposée par Mander et al. (1988a et 1988b) [87,88] et les régules cycliques
proposees par Martinez-Rueda et Elnashai. (1997) [94]. Les effets de confinement
fournis par le renforcement transversal sont incorporés dans les régles proposeés
par Mander et al. (1988a et 1988b) [87,88].

1.7.4.4. Modéle hystérétigue de Madas et Elnashai

C’est un modéle de béton non-linéaire uniaxial, initialement programmé par
Madas. (1993) [93], qui suit la relation constitutive proposée par Mander et al.
(1988a et 1988b) [87,88], les régles cycliques proposées par Martinez-Rueda et
Elnashai. (1997) [94] et I'algorithme de confinement variable proposé par Madas
et Elnashai. (1992) [40]. Selon ce dernier, la contrainte transversale de
confinement est calculée a chaque étape de I'analyse, en fonction du niveau de
déformation des armatures transversales (modélisé au moyen d’une relation
constitutive bilinéaire), a son tour une fonction de I'expansion latérale du béton

comme induite par la charge axiale de I'élément.

1.8. Conclusion

Des études récentes, ont été menées pour appréhender les divers
mécanismes locaux de ruptures et les réponses des poteaux dans le domaine
inélastique. Pour palier au manque de ductilité de ces poteaux, des procédures et
des principes ont été élaborés pour évaluer la résistance des poteaux existants et
prévoir différentes techniques de renforcement. L'objectif du renforcement
consiste a favoriser la formation de la rotule plastique en se prémunissant contre
tout autre mode de rupture non ductile.

Les différentes techniques de modélisation utilisées par les chercheurs pour

la modélisation des poteaux en béton armé ont été présentées. Ces techniques
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varient du macro-model a plasticité concentrée jusqu’aux modeéles en fibres et en
éléments finis.

Dans le cadre de ce travail, et pour modéliser le comportement des différents
poteaux présentés dans cette étude, nous nous orientons vers une approche
semi-locale pour essayer d’accéder a une meilleure compréhension des modes de
fonctionnement et de se rapprocher au mieux du mode de ruine observé lors des
divers essais. L’avantage principal de ces types de modéles et que des lois de
comportement propres a chaque matériau peuvent étre introduites (micro-modele)
au lieu des lois de comportement globales utilisés pour les macro-modeles. Dans
ces modeles, les lois de comportement des matériaux béton et acier sont définis,
et donc la relation moment-courbure de I'élément peut étre calculée pour différents
niveaux de charge axiale. Ce modele tient compte de la répartition de la flexibilité
sur la longueur de I'élément et de l'interaction entre moment de flexion et force
axiale.

Une présentation succincte des aspects du comportement mécanique des
matériaux béton et acier ainsi que leurs principes de modélisation numérique, a
été expose.

Globalement pour le béton, le modéele de Mander est la relation constitutive
uni axiale d’actualité pour la modélisation du comportement cyclique contrainte-
déformation. Il simule l'ouverture progressive de la fissure et la fermeture sous
charge cyclique et intégre une définition raffiné et bien établi des propriétés
hystérétigues. Le modéle est sous la forme d'une relation contrainte-déformation
généralisée, qui peut encore étre avancée par une réévaluation des parametres
du modele, ou de la disponibilité des autres résultats expérimentaux (par exemple,
pour la traction cyclique). Il permet le contrble des paramétres associés aux
enveloppes monotones ainsi que les paramétres d'hystérésis pour une calibration
raffinée de la relation contrainte-déformation sur la base notamment des résultats
expérimentaux, ou de mener des études de sensibilité¢ sur les parametres du
modele. Le modele a été vérifié pour la compression cyclique en utilisant une base
de données de tests étendus [36,80 et 84], et a montré une bonne précision pour
simuler les résultats des tests a la fois pour béton confiné et non confiné.

Pour les aciers, le modele de Menegotto et Pinto. (1973) [73], est le plus

couramment utilisé pour représenter le comportement uni axial des armatures du
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béton armé sous chargement cyclique. Il traduit la non-linéarité de I'écrouissage
des barres et prend en compte I'effet Bauschinger.

Ce modeéle qui a connu plusieurs modifications par la suite Ciampi et al.
(1982) [79], Filippou et al. (1983) [75] et Monti et Nutti. (1992) [74], permet aussi
de simuler le flambement des armatures.

Comme constater dans ce chapitre, la longueur du poteau sur laquelle les

armatures de confinement sont placées doit satisfaire deux exigences :

e Extension au-dela de la zone de courbures plastiques majeures. Notant
qgue le confinement augmente la résistance a la compression et la ductilité
du béton, pour assurer qu’une résistance a la flexion plus élevée dans la
région confinée du poteau ne conduit pas a la rupture par flexion du poteau
dans la région moins confinée adjacente.

e La longueur de la zone confinée, I, est fortement dépendante du niveau de

charge de compression axiale [95].

Les exigences actuelles de la longueur de la zone confinée des poteaux
concernent les poteaux avec un point d’inflexion a la longueur du poteau. Dans
d’autres cas, la longueur de la zone confinée doit étre égale a la longueur libre du
poteau. Le rapport volumétrique du renfort transversal dans le code algérien a
I'effort normal réduit, A = 0.3, est moins important que les autres codes [34].

L’équation de conception des armatures de confinement pour poteaux
circulaires et polygonales n’est pas donnée dans le RPA. Or il a été constaté que
les quantités nécessaires de confinement pour les poteaux circulaires étaient
significativement différentes de celles des poteaux carrés et rectangulaires pour
les mémes parametres [95].

Les investigations analytiques pour déterminer une équation de conception
plus adéquate pour les quantités d’armatures de confinement dans la zone
potentielle de rotules plastiques ont été effectuées [95]. Ces investigations ont
révélé que les équations du code algérien actuel sont conservatrices lorsque le
rapport de la charge de compression axiale du poteau est relativement faible, et

peuvent s’avérer non conservatrice quand le rapport de charge axiale est élevé.
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CHAPITRE 2
ANALYSE ET INTERPRETATION DES ESSAIS EXPERIMENTAUX

2.1. Introduction

Le confinement offre au comportement sismique des éléments structuraux
des structures parasismiques, deux avantages tres importants et primordiaux afin
de résister et de développer les déformations requises pour une tenue sécuritaire
et économique sous sollicitations sismiques séveres. Ces deux avantages, la
ductilité et 'augmentation de la résistance du béton sont affectées par plusieurs
parametres dont les plus déterminants, le taux et la configuration de I'armature
transversale, I'intensité de I'effort normal, la résistance des matériaux, ainsi que le
taux et la distribution de I'armature longitudinale.

Nous visons dans ce chapitre a mettre en évidence l'importance de I'effet du
niveau de la charge axiale, 4, et le taux d’armatures transversales, p;, sur le
confinement et de ce fait, sur le comportement cycligue des poteaux en béton
arme.

Pour atteindre cet objectif, seize (16) essais sur poteaux en béton armé
soumis a des chargements cyclique ont été sélectionnés a partir d’'une base de
données composée d’essais expeérimentaux réalisés par plusieurs auteurs.

Dans le code algérien les quantités des armatures de confinement ne
dépendent pas du niveau de la compression axiale dans les poteaux et les
dispositions sont basées sur la préservation de la capacité de charge de
cisaillement.

Partant de ce constat, et sur la base des données obtenues a partir des
essais expérimentaux, I'équation relative a la région confinée pour un poteau en
béton armé soumis & un chargement axial a été proposée et comparée aux
spécifications du code parasismique Algérien RPA99 / V2003. Les reésultats
indiquent que la longueur de la rotule plastique potentielle a confiner pour un
poteau sous une charge axiale élevée est sous-estimée par le code sismique

algérien actuel.
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2.2. Configuration des essais

La configuration des essais et le mode d’application des forces peuvent étre
réduits au cas d’un poteau en porte a faux (Figure 2.1).

Les configurations utilisées dans ce mémoire sont :

P

L -

e U

T A
L T
2F | JL
|
P l 7
a) Double ended (DE) b) Cantilever (C)

Figure 2.1: Configuration des essais

2.3. Description des spécimens

L'étude de l'effet du niveau de la charge axiale et du taux d’armatures
transversales a été menée avec la comparaison des résultats expérimentaux des

poteaux en béton armé étant soumis a un chargement cyclique.

Le choix s’est orienté vers des spécimens :

- du méme programme de controle,

- de caractéristiques geometriques identiques,

- de caractéristiques mécaniques des matériaux identiques.

- de configuration de confinement identique a I'exception du pourcentage des
aciers transversaux, p;, et du niveau de la charge axial, 4, qui font I'objet de

notre étude.
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2.3.1. Propriétés des matériaux :

Les propriétés des matériaux utilisés sont résumées dans les tableaux 2.2 et

2.3, et les notations employées pour les indiquer sont les suivantes :

f- : Larésistance a la compression du béton (Mpa).

fyi - Lalimite élastique des armatures longitudinales (Mpa).

fyi - Lalimite élastique des armatures transversales (Mpa).

2.3.2. Géométrie des Spécimens :

Les notations employées pour indiquer les propriétés geomeétriques des
spécimens et le taux des renforcements longitudinal et transversal sont les

suivantes :

H et B : Dimensions de la section du spécimen.
L : Longueur du spécimen.

p; - Taux d’armatures longitudinales.

p: - Taux d’armatures transversales.

@ : Diameétre des aciers.

2.3.3. Configuration du confinement

Les configurations de confinement utilisées sont définies dans le tableau 2.1

et illustrées sur la figure 2.2.

Tableau 2.1 : Configuration du confinement

Notation Description
RO Cadres rectangulaires et orthogonaux
RI Cadres rectangulaires et épingles
RJ Cadres rectangulaires et crochets en J




Figure 2.2 : Configurations du confinement
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Tableau 2.2 : Caractéristigues géometriques et chargement axial des spécimens
testés [95, 96, 97, 98, 99 et 100].
Spécimen Car,acté,ris_tiques
fc Charge Géomeétrigues
Effet du taux D’armatures  |(MPa)|Axial (kN) B(mm)|H(mm)|L(mm)| cont
transversales
01 44 2112 400 | 400 | 1600 | DE
02 44 2112 400 | 400 | 1600 | DE
03 41 3280 400 | 400 | 1600 | DE
04 40 3200 400 | 400 | 1600 | DE
05 34 1782 350 350 | 1645 | C
06 34 1782 350 350 | 1645 | C
I’effet du niveau de la charge
axiale
03 41 3280 400 | 400 | 1600 | DE
07 39 4368 400 | 400 | 1600 | DE
06 34 1782 350 350 | 1645 | C
08 34 831 350 350 | 1645 | C
09 25.3 450 400 | 400 | 1400 | C
10 27.1 675 400 | 400 | 1400 | C
11 26.8 900 400 | 400 | 1400 | C
12 37.6 705 250 250 625 C
13 37.6 1410 250 250 625 C
Chargement 14| 37.6 705 250 250 625 C
Bidirectionnel 15| 37.6 1410 250 250 625 C
16 32.2 6059 560 560 | 1200 | C
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Tableau 2.3 : Renforcement longitudinal et transversal des spécimens testés

Spécimen Renfo_rcer_nent Renforcement
Longitudinal Transversal
Ef,fet du taux ) Nbr |Ratio| fy 1) fyt Cha_rg. Ratio
D’armatures Axial
transversales (mm) Barres| p, | (MPa)|(mm)| (MPa) Ratio Pt
01 16 12 |0.015| 446 8 360 / 0.012
02 16 12 [0.015| 446 7 364 / 0.008
03 16 12 (0.015| 474 8 372 / 0.007
04 16 12 |0.015| 474 6 388 / 0.003
05 19.5 8 ]0.019| 455.5|9.53 | 570 / 0.01
06 19.5 8 10.019| 4555 |9.53 | 570 / 0.02
I’effet du niveau
de la charge
axiale
03 16 12 |0.015| 474 8 372 0.50 0.007
07 16 12 [0.015| 474 8 372 0.70 0.007
06 19.5 8 ]0.019| 455.,5|9.53 | 570 0.42 0.02
08 19.5 8 ]0.019| 4555 |9.53 | 570 0.20 0.02
09 19 12 (0.021| 497 | 6.35| 459.5 0.11 /
10 19 12 ]0.021| 497 | 6.35| 459.5 0.15 /
11 19 12 (0.021| 497 | 6.35| 459.5 0.21 /
12 13 12 |0.024| 461 4 485 0.30 0.005
13 13 12 |0.024| 461 4 485 0.60 0.005
Chargement (14| 13 12 (0.024| 461 4 485 0.30 0.005
Bidirectionnel |15 13 12 10.024| 461 4 485 0.60 0.005
16 25 12 [0.019| 388 13 524 0.60 0.009

Les tableaux 2.2 et 2.3 présentent toutes les caractéristiques spécifiqgues des
spécimens. Les spécimens sont devisés en sections, chaque section correspond a
une comparaison, et chaque comparaison comprend deux a trois spécimens : trois
comparaisons pour I'étude de l'effet du taux d’armatures transversales et les cinq

autres pour I'étude de I'effet du niveau de la charge axiale.

2.4. Analyse des résultats expérimentaux

Afin d’étudier l'effet du taux d’armatures transversales et le niveau de la
charge axiale sur le comportement des poteaux en béton armé, la capacité de
charge latérale et I'énergie totale dissipée dans le spécimen durant I'essai de
chargement ont été évaluées.

La variation de 'amortissement visqueux équivalent (H,,) a également ete

calculée a partir du premier cycle de boucles hystérésis a chaque déformation
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imposée [101]. L'amortissement visqueux équivalent a été calculé en utilisant

I'expression suivante :

1 AW
4z We

(2.1)

eq

Ou: 4aw est la zone délimitée par un cycle de boucle dhystérésis, et W. est

I'énergie potentielle équivalente.

2.4.1. Courbes force latérale-déplacement

La série de courbes est illustrée en utilisant la force mesurée par la cellule de
charge du vérin. Cette force ne permet cependant pas de quantifier completement
les efforts de flexion induits dans le poteau puisqu’'une partie de ces efforts
provient d'une excentricité dans l'application de la charge axiale. Une seconde
série de courbes est alors présentée en tenant compte de leffet P-A. Les
historiques de chargement fournis par les auteurs des essais ont été modifiés le
moins possible. En cas de besoin, les unités ont été converties au KN et mm, et
en fonction de la configuration de I'essai un coefficient de 1/2 est introduit dans
I'historique de chargement horizontal de sorte a ce que toutes les configurations
des essais peuvent étre ramenées a la configuration Cantilever. Dans certains
cas, les historiques de chargement fournis sont ceux de la force latérale brute, et
dans d’autre cas, les auteurs des essais ont modifié I'historique pour prendre en
compte l'effet P-A. Ces effets peuvent étre significatifs, en particulier pour des
essais avec des charges axiales élevées et de grands déplacements. A mesure
que le déplacement augmente a son point d’application, la contribution de la
charge axiale au moment s’amplifie. On constate alors une baisse de la force
mesurée au niveau du veérin.

Pour tenir compte de I'effet P-A, les forces fournies dans la base de données
sont traitées dans leurs composantes verticales et horizontales si nécessaires. La
composante verticale peut étre approximer a P, la charge axiale fournis dans la
base de données. La composante horizontale de la charge axiale doit étre
additionnée ou soustraite a la force latérale appliquée pour obtenir la force latérale
nette (corrigée).

Pour tenir compte des effets P-A, on doit tenir compte du type d’historique de

chargement illustré sur la figure 2.3.



93

Type | : Les données de forces-déplacements ont été fournies par les chercheurs

sous forme de force horizontale nette, Fy, en fonction du déplacement, A, a L,cqs-

Frep = Fy (2.2)

Type Il : Les données fournies par les chercheurs représentent le chargement
latéral appliqué par le vérin horizontal, mais la composante horizontale de la
charge axiale n’a pas été introduite. Dans ce cas, la composante horizontale de la
charge axiale doit étre rajoutée a la force reportée, F,..,, pour obtenir la force

horizontale nette, Fy.

Fy = Fep + PLTop/A (2.3)

a) Type | b) Type Il
Figure 2.3 : Correction de I'effet P- A

2.4.2. Parameétres de ductilité

Le facteur le plus important pour qu'une structure se comporte de facon
adéquate lors d'un séisme est sa ductilité. La ductilité est la capacité de la section
a subir des déformations inélastigues avant sa rupture. Cette capacité de se
deformer de facon inélastique peut étre évaluée en calculant la ductilité
structurelle ou sectionnelle de la section testée ou en évaluant I'énergie dissipée
au cours des cycles de chargement.

Les ductilités sectionnelle et structurelle peuvent étre évaluées a partir des
termes de la courbe idéalisée [102]. Le passage d'une courbe cyclique a une
courbe monotonique se fait en utilisant la courbe enveloppe moyenne montrée a
la figure 2.4.
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La courbe idéalisée, telle que suggérée par Park, est illustrée a la figure 2.4.
La partie ascendante de la courbe est définie par une droite passant par l'origine
et le point de la courbe enveloppe a 75 % de la force ou du moment maximal. La
déformation ultime est définie sur la courbe enveloppe lorsque le moment ou la
force a subie une diminution de 20 % par rapport a la valeur maximale. Si la
rupture ou le flambement d'une barre longitudinale se produit avant ce point, la

déformation ultime sera définie en fonction de la rupture ou du flambement.

FORCE HORIZONTALE A

Courbe enveloppe
(mogenne des deux directions)

Aw DEPLACEMENT
[ATERAL A

Figure 2.4 : Courbes enveloppes [103].

2.4.2.1. La ducitilité structurelle

La ductilité structurelle des poteaux est définie par :

A,
Har = —— 2.4
A (2.4)

Ou : A, est le déplacement selon la courbe idéalisée ultime du sommet du poteau,

et A, est le déplacement élastique selon la courbe idéalisée.

2.4.2.2. La ducitilité sectionnelle

La ductilité sectionnelle est donnée par :

Hor = %2 (2.5)
o1

Ou: @, et@,; sont respectivement les courbures ultime et élastique du poteau

dans la zone de formation de la rotule plastique.
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2.5. Capacité de dissipation de I'énergie

La capacité de la section a subir des déformations plastiques peut aussi étre
évaluée en utilisant des parametres énergeétiques. L'énergie hystérétique est
définie comme étant l'aire a l'intérieur de la courbe d'hystérésis et correspond a
I'énergie dissipée par déformation inélastique dans le poteau. Tous les parametres

énergétiques seront calculés a partir des courbes force corrigée-déplacement.

L'énergie hystérétique est donc égale a :

E = ffH’ dA (2.6)

Ou, H, représente la force latérale incluant l'effet P — A appliquée au sommet du

poteau, et A le déplacement du sommet du poteau.

2.6. Effet du niveau de la charge axiale

Sur la base de I'analyse des résultats des tests, représentés sur les figures.
2.5, 2.6 et 2.7, des onze spécimens sous différentes intensité de charge axiale, les

observations suivantes peuvent étre tirées :

e La déformation élastique reste plus ou moins constante pour les différents
taux de charge axiale,

e Le palier post-élastique a diminué de facon significative avec
'augmentation du taux de la charge axiale,

e La capacité de charge latérale des poteaux augmente avec l'augmentation

du taux de la charge axiale.
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Pour les spécimens sous une charge unidirectionnelle, et au-dela d'une
certaine limite, l'augmentation de lintensité de charge axiale entraine une
diminution rapide de I'énergie dissipée par les poteaux. Ces observations sont
eégalement valables pour les spécimens sous une charge bidirectionnelle, comme

le montrent les résultats des échantillons 14 et 15 [99 et 100].

x1000 X 1000

i Specimen3and7 |

L e e e EGRELLLELLE

Energy Dissipation Capacity (KN.mm)
Energy Dissipation Capacity (kN.mm)

‘ = = Exp(Spec7) ‘ +Exp($pec 8) ‘

el i T Ewseed | . A =i~ Explpec) |
Drift(%) Drift (%)
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(c) Spécimen 9,10 et 11

Figure 2.6 : Courbes de dissipation d’énergie -déformation (Effet du niveau de la
charge axiale).
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Figure 2.7 : Courbes de L’amortissement visqueux équivalent-déformation (Effet
du niveau de la charge axiale).

L'augmentation du niveau de la charge axiale provoque une diminution des
niveaux de ductilité comme le montre clairement la Figure 2.5. Cela indique que
les poteaux sujets a un niveau de charge axiale important peuvent subir des

dommages importants lors d’un séisme.
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2.7. Effet du taux d’armatures transversales

Sur la base de I'analyse des résultats des tests, représentés sur les figures.
2.8, 2.9 et 2.10, des six spécimens sous différents taux d’armatures transversales,
les observations suivantes peuvent étre tirées :
e Le palier post-élastique augmente de facon significative avec
'augmentation du taux d’armatures transversales (pt),
e La capacité de dissipation d'énergie des poteaux augmente avec
'augmentation du taux d’armatures transversales.
e Pour les spécimens analysés, la quantité des armatures transversales n'a
pas d'effet significatif sur la capacité de charge latérale des poteaux ainsi

que sur la déformation élastique, (dy).

Lateral force (kN)
_ Lateral force (kN)

- - B - 0
Drift (%) Drift (%)

(a) Spécimen 1 et 2 (b) Spécimen 3 et 4

********************************************************

77777777777777777777777777777777777777777777777777777777

Lateral force (kN)

S St L Y A, -, ,:,,E,X,P,(,SREEG,EE-,QQZ),,‘

— EXp (Specs, fit=001) |

2
Drift (%)

(c) Spécimen 5 et 6

Figure 2.8 : Courbes force latérale-déformation (Effet du taux d’armatures
transversales).
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L'augmentation du taux d’armatures transversales provoque une

augmentation des niveaux de ductilité comme le montre la figure 2.8 pour les

spécimens ayant des taux d’armatures transversales qui varient entre 0.32% et

2%.
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Figure 2.9 : Courbes de dissipation d’énergie -déformation (Effet du taux
d’armatures transversales).

Comme illustré dans les Figures 2.9 et 2.10, 'amélioration de la ductilité du

fait de laugmentation du taux d'armatures transversales conduit a une

augmentation de I'énergie dissipée ainsi que de I'amortissement visqueux

équivalent.



101

T ' ' '
- ' ' ' '

- —Exp(specd) | -~ ~Exp(specd) |
! | i T Exp(Specd) | { — Exp(Spec3) |
’ o L : s . 5 LT 1 ,m,m,-,m,mm",,,,,,,,,,,,,,,,,,,;
Drift (%) Drift (%)
(a) Spécimen 1 et 2 (b) Spécimen 3 et 4
50

Dri}t(%)
(c) Spécimen 5 et 6

Figure 2.10 : Courbes de L’amortissement visqueux équivalent-déformation (Effet
du taux d’armatures transversales).

D’aprés ces observations, on peut conclure que le niveau de la charge axiale
et le taux d’armatures transversales ont des effets significatifs sur la ductilité
ultime des poteaux, qui augmente avec la quantité d’armatures transversales et

diminue avec 'augmentation du niveau de la charge axiale.
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2.8. Effet de la charge axiale sur la courbe hystérésis

L'augmentation de la charge axiale constante de 0.3f!A, a 0.6f!A, pour les
spécimens sous un chargement horizontal unidirectionnel entraine une réduction
de la capacité de déformabilité, définie dans cette étude comme étant la
déformation correspondante a une baisse de 20% de la résistance a la flexion et
en augmentant la dégradation de la résistance a la flexion aprés le pic.
Cependant, les boucles d'hystérésis pour le spécimen sous une charge axiale
élevée seront plus large que celles du spécimen sous une charge axiale modérée,

ce qui montre un certain pincement comme illustré a la figure 2.11.
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Figure 2.11 : Comparaison des courbes hystérésis des spécimens 12 et 13

2.9. Effet du mode de chargement sur la relation force-déplacement relatif

Le chargement bidirectionnel a réduit la capacité de résistance a la flexion pour les
spécimens de petite echelle sous un chargement axial de 0. 3féAg et a augmenté I'énergie
dissipée comme illustré a la figure 2.12(a) et 2.12(b). Cependant, pour les spécimens sous
0. 6féAg la résistance a la flexion, la déformabilité et I'énergie dissipee ont été reduites
comme illustré a la figure 2.12(c) et 2.12(d).

Ceci peut-étre attribué aux dommages du béton, car pour le béton soumis a un
chargement bidirectionnel les 4 faces du poteau seront soumises a une forte force de
compression, alors que pour le chargement unidirectionnel, seules 2 faces sont soumises a

une forte compression.
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Figure 2.12 : Effet du mode de chargement sur la relation force-déplacement
relatif

2.10. Effet de l'intensité de la charge axiale sur la relation déformation axiale-

courbure normalisé

L'intensité de la charge axiale a eu un effet significatif sur le
raccourcissement des poteaux, comme le montre la figure 2.13. La déformation
axiale a été définie comme étant l'allongement / raccourcissement mesuré a la
base du poteau, divisé par sa profondeur.

Comme on peut le voir, le spécimen 12, chargé de maniere unidirectionnelle

et sous une charge axiale moderée de 0.3f(A; a montré plus d'allongement,
0,35%, que de raccourcissement, 0,15%. De la méme maniere, le spécimen 13,
sous deux fois la charge axiale appliquée au spécimen 12, n'a montré qu’un

raccourcissement tout le long du test.
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Il convient de mentionner ici que le spécimen 14, chargé de maniére
bidirectionnelle, n'a montré qu'un raccourcissement des le début de I'essai méme
s'il était soumis a une charge axiale moderée, 0.3f:A,. De ce faite le mode de

chargement ainsi que le niveau de la charge axiale ont une influence significative

sur la performance sismique des poteaux.
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Figure 2.13 : Courbe de la relation déformation axiale- courbure normalisé sous
un chargement horizontal unidirectionnel
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Figure 2.14 : Courbe de la relation déformation axiale- courbure normalisé sous
un chargement horizontal bidirectionnel



105

2.11. La distribution des déformations dans les armatures longitudinales et

transversales

Durant le test, on a constaté d'abord I'éclatement du béton d’enrobage suivi
d'un flambement de I'armature longitudinale d'angle. A mesure de la progression
du test, le béton au niveau des angles a commencé a écraser et la capacité de
charge a progressivement diminué lorsque les dommages ont pénétré vers le
noyau du poteau.

La figure 2.15 montre la répartition de la déformation dans l'armature de
cisaillement du coté Est a 1% et 3% de déplacement relatif du spécimen, et ce a 3
emplacements des cadres a différentes hauteurs du poteau comme indiquée a la
figure 2.16(b). La déformation du cadre externe a commencé a se réduire, alors
méme qu'une augmentation de la déformation du cadre interne a eu lieu.

Cela signifie que le béton a la périphérie du noyau a été séverement
endommagé, de sorte que la surface de béton efficace a considérablement
diminué. En tenant compte des degats observés et des résultats obtenus en
utilisant la distribution de la déformation dans les armatures transversales; La
section des poteaux a été classée en quatre (04) zones. Ces zones sont illustrées
a la figure 2.17 et classées de 1 a 4. Le numéro de chaque zone indique 'ordre
d’écrasement du béton.

La distribution des déformations sur la hauteur du poteau pour les armatures
longitudinales d’angle, est représentée sur la figure 2.18 a 2% de déplacement
relatif. La déformation maximale enregistrée a eu lieu soit dans la deuxiéme ou

troisieme position comme montrée a la figure 2.16(a).
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Figure 2.15 : Distribution des déformations dans le renforcement transversal
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Figure 2.18 : La distribution des déformations dans le renforcement longitudinal

2.12. Influence de I'Effet d’échelle sur le comportement sismigue des poteaux

Afin de mettre en évidence l'effet d’échelle sur le comportement sismique
des poteaux, on a procédé a une évaluation des dommages pour les deux
spécimens 13 et 16, petite et grande échelle respectivement.

Le spécimen 13 a montré un léger flambement de I'armature longitudinale d'angle
a hauteur de 0,4D. La hauteur du béton éclaté varie entre 1,0D et 1,4D de la base
du poteau, ou "D" est la section du poteau.

Pour le spécimen 16, le béton d’enrobage a subit un éclatement jusqu'a une
hauteur comprise entre 0,5D et 1,4D. Parmi les 12 renforts longitudinaux, seules
deux barres sont restées droites, tandis que les autres ont subis un flambement a
la fin du test. Les largeurs de fissuration étaient d'environ 4 a 5 mm du c6té ouest.

A 3% de déformation, les fissures verticales pour le spécimen 16 se sont
propagées jusqu'a 1,6D de hauteur. La hauteur du béton éclaté a la base du
poteau se situe entre 1.1D et 1.6D. Tous les renforts longitudinaux ont subis un
flambement sauf deux barres au c6té des angles Sud et Est. Les barres flambées

avaient une forme "S" entre 0.2D et 0.8D.

Les remarques suivantes sont tirées a partir des dommages observés sur les
spécimens 13 et 16:

e La zone de béton éclatée augmente de maniére significative avec

l'augmentation de I'échelle des poteaux (grande échelle), comme le montre

la figure 2.19 et la figure 2.21 .On voit clairement que pour le poteau a
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petite échelle, les dommages sont concentrés au droit de la partie inférieure
du poteau.

e Le flambement de l'armature longitudinale est plus important avec des
poteaux a grande échelle pour le méme déplacement comme illustré dans

la figure 2.20, par exemple.

On peut conclure que l'effet d'échelle a également une influence significative sur la
performance sismique des poteaux, en particulier sur la nature et I'étendu des
dommages subis.

(a) grande échelle (b) Petite échelle

Figure 2.19 : Les dommages sur spécimens sous une charge axiale constante et
un chargement horizontal unidirectionnel

-
T

i Yol

Specirmen 16
A 1L

Spécimen 16

Figure 2.20 : Expansion des renforts transversaux, flambement des armatures
longitudinales et rupture du béton
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Tableau 2.4 :

Longueurs de flambement pour le spécimen 16

L1NGB

Side

Bar number

Buckling Start
End {cm)

N1

10-30

MNorth

N2

10-30

N3

Mo buckling

1040

YWest

15-50

Mo buckling

1040

South

1040

10-35

10-30

East

10-30

10-20

column

Large

W2
West

Foundation

North

H3 H2 Nl

&

Small
column

Figure 2.22 : Effet d’échelle
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2.13. Proposition d’'une Eguation pour la région confinée d’'un poteau (zone

nodale)

Le code sismique algérien RPA 99 / v2003 [114] propose une région confinée

d’'une longueur L.. Cette zone nodale (zone critique) est constituée par le noeud

poutre-poteau proprement dit et les extrémités des barres qui y concourent, et sa

longueur est définit comme suit:
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L. = Max(%; b4; hy; 60cm) (2.7)

Ou, h, est la hauteur libre du poteau, by et h; sont les sections transversales du
poteau.

Comme indiqué dans I'équation 2.7, la zone confinée est indépendante du
rapport de la charge axiale, ce qui n'est pas conforme aux résultats de
I'expérience observée. En 1989, S. Watson [95] a proposé une région confinée qui

prend en compte l'intensité de la charge axiale donnée par:

N
fe Ag

L/D =1+2.8

(2.8)

En se basant sur la longueur d'éclatement du béton mesurée lors des tests
pour seize (16) spécimens, sous différents rapports de charge axiale, une

longueur confinée requise est proposée. L'équation peut étre écrite comme suit:

N

L./D =1.42+0.63
flAg

(2.9)

L'équation (2.9) que nous avons proposeée a donné des valeurs de L. =
1.42D et 1.8 D pour un effort normal reduit compris entre N/f(A; = 0 et 0.6,
respectivement. Pour les mémes rapports de charge axiale, I'équation de Watson
donne des valeursde L, = 1.0 D et 2.68 D.

L'équation de Watson et I'équation proposée sont comparées aux résultats
expérimentaux dans la figure 2.23. Comme on peut le voir sur la figure, I'équation
de Watson a sous-estimé la région confinée pour un rapport de charge axiale

N/f¢A; < 0.2 et I'a par contre surestimé au-dela de cette valeur par rapport a

I'équation proposée.
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Figure 2.23 : Prédiction de la longueur de confinement et résultats des tests

Les dommages observés pour les spécimens a grande échelle ont indiqué
que la longueur de la rotule plastique potentielle a confiner pour un poteau soumis
a une force de compression axiale éleve,0.6f:A,4, tel que spécifiee par le code
sismique algérien actuel RPA99 / v2003, est sous-estimée. La région confinée doit
étre étendue pour éviter la rupture du poteau en dehors de la région de la rotule

plastique spécifiée dans le code.
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2.14. Conclusion

Le but de cette recherche est d'étudier I'effet de certains parameétres cruciaux
sur la performance sismique des poteaux en béton armé. Principalement, deux
parametres d'essai ont été sélectionnés dans notre étude ; l'intensité de la charge

axiale et les rapports de renforcement transversal.

Certains des principaux résultats tirés de plusieurs programmes
expérimentaux réalisés par nos soins et par d'autres chercheurs, de seize

poteaux en béton armé ont été présentés et discutés dans ce chapitre.

Les principales conclusions de cette recherche ont été résumeées ci-apres:

» L'intensité de la charge axiale et les rapports des renforcements
transversaux ont une influence significative sur la résistance, les
déplacements maximum atteints ainsi que sur la capacité de dissipation

d'énergie des poteaux en béton armé.

» La direction de chargement, unidirectionnel ou bidirectionnel, a une
influence significative sur la performance sismique des poteaux ainsi que

sur le type et I'étendu des dommages observes.

» En tenant compte des dommages observés et des résultats des jauges au
droit du renforcement transversal; La section transversale du poteau a été

classée en quatre zones de 1 a 4 selon 'ordre de ruine.

» La zone d’éclatement du béton augmente considérablement avec I'échelle
des poteaux choisie. Cela a été clairement établi en observant les
dommages sur le spécimen 13 (petite échelle) et du spécimen 16 (grande

échelle).

» Le flambement des renforts longitudinaux est plus important dans les

poteaux a grande échelle pour le méme déplacement.
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» Les dommages observés pour le spécimen a grande échelle ont indiqué
gue la longueur de la rotule plastique potentielle a confiner pour un poteau
soumis a une force de compression axiale élevee, 0.6f:A, spécifiée par le
code sismique algérien actuel RPA 99 / v2003, est sous-estimée. La région
confinée doit étre étendue pour éviter la ruine du poteau en dehors de la
région de la rotule plastique spécifiée du code. Sur la base des données
obtenues a partir du programme expérimental choisi, I'équation relative a la
région confinée en fonction de la section du poteau et de l'intensité de la

charge axiale appliquée a été proposée.
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CHAPITRE 3
ANALYSE NUMERIQUE ET INTERPRETATION DES RESULTATS

3.1. Introduction

Dans le but d’estimer numériquement les effets des taux de la charge axiale et
des armatures transversales, plusieurs modéles en éléments finis ont été élaborés
en utilisant le logiciel Seismo-struct, qui est capable de prédir le comportement de
structures avec de larges déplacements sous chargement statique ou dynamique,
en tenant compte des non-linéarités géométrigues et des matériaux. Le
comportement des poteaux en B.A est un facteur important déterminant la
performance de toute la structure contre une action sismique. Par conséquent
prédire le niveau d’endommagement des poteaux dd a un séisme joue un roéle
majeur dans la prédiction de la vulnérabilité sismique de la structure. En général, le
niveau d’endommagement est déterminée a travers le taux de ductilité de
déplacement définit comme étant le rapport entre le déplacement latéral maximal et
le déplacement correspondant a I'écoulement de la section. La capacité de
déformation des poteaux en béton armé est affectée par une série de parametres
notamment : l'intensité de I'effort normal, le confinement, I'élancement du poteau et
la résistance du béton et de l'acier. La prédiction de dommage structurel sous
charge cyclique a été largement étudié et divers modeéles ont été proposeés.

Dans un premier temps, une évaluation de la capacité des modeéles
numériques élaborées, a simuler le comportement réel des poteaux en béton armé
soumis aux chargements cycliques est présentée mettant en évidence l'effet des
deux parametres étudiés, taux d’armatures transversales et le niveau de la charge
axiale. Les résultats de I'analyse sont présentés ci-dessous. Ensuite, une évaluation
d’'un modéle de prédiction des dommages, a savoir, Park et Ang. (1985), a été
menée a laide de la modélisation numérique validée dans ce chapitre. En cette
deuxieme étape, l'influence du taux d’armatures transversales et le niveau de la
charge axiale a été étudiée grace a ce modele en termes de niveau

d’endommagement des poteaux en béton armé.
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3.2. La modélisation numérique

3.2.1. La non-linéarité géométrique

De larges déplacements/rotations et de larges déformations indépendantes,
relatifs aux accords des éléments structuraux (A I'exemple de I'effet P-A) sont pris en
considération dans Seismo-Struct, par I'emploi d’une formulation de co-rotation
totale [104].

Le développement de la formulation de co-rotation totale est basé sur la
description exacte des transformations cinématiques associées avec les grands
déplacements et rotations tridimensionnelles des éléments poteaux-poutres. Cela
conduit & la définition correcte des déformations indépendantes des éléments et des
forces, ainsi que pour la définition naturelle des effets de la non-linéarité
géométrique sur la matrice rigidité.

Le développement de cette formulation considére, sans perdre son caractéere
général, de petites déformations relatives aux nceuds des éléments, malgré la
présence de grands déplacements nodaux et rotations. Dans le systéme local de
nceuds des éléments poteaux-poutres, six degrés de libertés basiques
(024, O304y, O2(8), O3(8), A, O1) et forces internes correspondantes

(M3 4y, M3 4y, M35y, M3 (g, F, M7) sont définis, comme montré dans la figure 3.1.
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Figure 3.1 : Systéme local de nceud d’éléments poteau-poutre

3.2.2. Inélasticité des matériaux

Les éléements de distribution inélastique sont les plus utilisés en application
génie sismique, soit pour la recherche ou pour l'ingénierie a fin professionnel. Bien
gue leurs avantages par rapport au plus simple modéle plastique, avec une bréve
description de leur évolution historique et discussion des limites existantes [105 et
106], ici il est simplement noté que les éléments d'inélasticité distribués ne

nécessitent pas un calibrage des parameétres empiriques contre la réponse d’'un
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elément structurel réel ou idéal dans des conditions de chargements idéalisés,
comme est plutdt nécessaire pour concentrer les modeles de plasticité
phénoménologique. Dans Seismo-struct, il est fait usage de I'approche de
discrétisation des fibres pour représenter le comportement de la section
transversale, ou chaque fibre est associée a une relation contrainte-déformation uni-
axiale, I'état de contrainte-déformation est ainsi obtenue par lintégration de la
réponse contrainte-déformation uni-axiale, non-linéaire, de chaque fibre individuelle
(Typiquement 100-150) dans laquelle la section a été subdivisée (La discrétisation
d’'une section transversale renforcée est représentée a titre d’exemple dans la figure
3.2).

Gauss node B
Seconb )

Gauss
Sectiona —

node A

Figure 3.2 : Discrétisation d’'une section transversale d’un béton confiné

La distribution inélastique des éléments peut étre mise en ceuvre par deux
différentes formulations des éléments finis: Ceux a base de déplacements
classiques (DB) [107 et 108], et la plus récente formulation a base de force (FB)
[109 et 110].

Le choix s’est porté sur I'élément d’équilibre FB avec cing sections de contrble
le long de I'élément pour l'intégration numérique. Ce choix est justifié par le fait que
cet élément est indépendant de la loi de comportement supposée de la section
constitutive. En effet, il ne limite en aucun domaine le déplacement supposé de

I'élément.
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3.2.3. Modeles des matériaux

3.2.3.1. Modéle Pinto-Menegotto pour I'acier [73]

Ce modele a été choisi et utilisé pour la modélisation de 13 poteaux en béton
armé soumis aux chargements cycliques. Dix parametres de calibration du modeéle

sont définis afin de décrire les caractéristiques mécaniques du matériau :

e E4: Module d’élasticité

e f, : Reésistance élastique

e [ : Parametre de contrainte de durcissement

e R, : Paramétre de forme initiale de courbe de transition

e A, : Coefficient de calibration de forme de courbe de transition
e A, : Coefficient de calibration de forme de courbe de transition
e A, ; Coefficient de calibration du durcissement isotrope

e A, : Coefficient de calibration du durcissement isotrope

e Rupture/contrainte de flambement

y : Poids spécifique

3.2.3.2. Modeéle Mander et autres pour le béton

Face a la complexité du comportement du béton, le modele numérique utilisé
est le modele de béton non-linéaire de Mander et al [111]. Ce choix est justifié dans

notre étude par les points suivants :

- Prise en compte de I'effet de confinement dans la conception des modeles.

- Une seule équation définit la partie ascendante et descendante de la courbe
contrainte-déformation du béton.

- le modéle peut étre appliqué pour toute forme de section en béton confiné
avec n'importe quel type de configuration d’acier transversal (spires,
diagonales, cerces et cadres rectangulaires).

- Pas de contrainte résiduelle définie.
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Cing parameétres de calibration des modeéles sont définis afin de décrire les

caractéristigues mécaniques du matériau :

e f.:Résistance a la compression
e f;: Résistance a la traction
e ¢.: Déformation a la contrainte maximale

e k. : Facteur de confinement

y . Poids spécifique

3.2.4. Chargement (Analyse guasi-statigue)

Dans cette analyse, les charges appliguées (Déplacement, forces ou
combinaison des deux), déplacement dans notre cas, peut varier de facon
indépendante dans le domaine pseudo-temporel, conformément a une configuration
de chargement prescrite. La charge appliquée P; dans la position du nceud i est
donnée par P; = A;(t)P?, soit une fonction d’'un facteur de charge dépendant du
temps A;(t) et d'une charge nominale P?. Ce type d’analyse est typiqguement utilisé
pour modéliser les essais statiques de structures sous chargement variable de
forces ou de déplacements (Chargement cyclique).

Le chargement est composé d'une force verticale, charge axiale N,
correspondant au poids propre apportée a I'élément et la force latérale, F, controlée

en déplacement.

3.2.4.1. Application du chargement

a) Configuration cantilever

Les charges latérales, contrblées par les déplacements et la force verticale
sont appliquées a la téte du poteau.

b) Configuration double ended

Les charges latérales, contrélées par les déplacements, sont appliquées a
'encastrement représentant la dalle centrale a laquelle les deux poteaux sont
encrés. La charge verticale est appliquée a I'extrémité supérieure de I'ensemble des

deux poteaux.
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3.3. Comparaison entre les résultats expérimentaux et numériques

Un modeéle numérique a été développé sur la base des hypotheses adoptées et
les modéles de matériaux décrits ci-dessus pour simuler la performance sismique
des poteaux en béton armé. Ci-aprés, les résultats expérimentaux décrits et
analysés précédemment dans le chapitre deux sont comparés aux résultats
numeriques en termes de courbes enveloppes (charge-déplacement), d’énergie
dissipée et d’amortissement visqueux équivalent. Ces comparaisons sont

présentées dans les figures (3.3 a 3.8).

3.3.1. Effet du niveau de la charge axiale

Le tableau 3.1 montre la comparaison entre les résultats numeériques et
expérimentaux en termes de la capacité de charge latérale, d’énergie dissipée et
d’amortissement visqueux équivalent. Comme le montre les figures 3.3, 3.4 et 3.5,
une bonne concordance entre les résultats expérimentaux et numeériques est
illustrée dans ce qui suit, a travers le rapport (Num/Exp).

Les valeurs moyennes des ratios (Num/Exp) du spécimen 3, par exemple, sont
de 0.94, 0.96 et 0.90 pour la capacité de charge latérale, I'énergie dissipée et

'amortissement visqueux équivalent respectivement.
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Figure 3.3 : Comparaison numeérigue-expérimentale des courbes enveloppes
(force latérale-déformation).



{Specimen 3

Energy Dissipation Capacity

=i = Experimental :
—— Numerical

Drift (%)

121

L oo e ey
! Specimen 3 :
LTI LT T T R PR,
5 ! A
5 ! LA
C T T o S e e
L | 1
o ' A A A
X 0.8 e b e e
wo
N 1
P s S
206
c
c '
L 04 fmmmmmmmmmm oo b oo oo
g
=} |
Z 02 FoTToTeTToemeees [ ittt Foommmmmmsmmmmmes 1
0 b e
0 1 - 2 3
Drift (%)

Figure 3.4 : Comparaison numeérigue-expérimentale
entre les courbes d’énergies dissipées

40 roz---- St G e T e e P LT e
i Specimen 3 ! !
7

'
' ' ' '
1 J SRR RpR SRS YRS R S ——
l ' h '
' '

S == Experimental !

—— Numerical

Drift (%)

L P mm o e e e e e ooy
i Specimen 3 ; ;

Num Damping/ Exp Damping

Drift (%)

Figure 3.5 : Comparaisons numeérique-expérimentale

entre les courbes de L’amortissement visqueux équivalent

Tableau 3.1: Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux -effet de
la charge axiale (suite)-

Courbe Enveloppe

Dans chaque cycle

.~ Dissipation d’énergie Facteur d’amortissement
Spemmen I:num max Fexn max Num EXp o) o)

(KN) (KN) I:Num/FExp (KN.mm) (KN.mm) ENum/EExp Num (A)) EXp (A)) gNum/gExp

756 843 0.89 10.9 11.6 0.94

2905 3215 0.90 14.5 154 0.94

03 -272.1 | -281.5 0.96 5123 5626 0.91 15.6 18.3 0.85

270 292 0.92 7891 8241 0.95 18.4 19.3 0.95

12800 11566 1.10 25.0 26.2 0.95

17848 16795 1.06 30.2 36.6 0.82

Moyenne 0.94 0.96 0.90
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Tableau 3.1: Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux -effet de
la charge axiale (suite)-

Dans chaque cycle

- Courbe Enveloppe Dissipation d’énergie Facteur d’amortissement
SpeCImen l:num max Fexp max Num EXp 0, 0,

(KN) (KN) l:Num/FExp (KN.mm) (KN.mm) ENum/EExp Num (A)) EXp (A)) gNum/gExp

1300 1495 0.87 16.8 20.3 0.82

2856 3069 0.93 14.4 16.5 0.87

06 -183.9 | -191.1 0.96 7798 8415 0.92 20.3 22.6 0.89

184.8 | 186.3 0.99 13094 12174 1.07 24.4 22.7 1.07

18736 17551 1.06 28.8 27.5 1.04

24834 25254 0.98 34.7 37.4 0.92

Moyenne 0.97 0.97 0.93

386 437 0.88 25.4 20.9 1.21

07 -237 -235 1.01 2401 2618 0.92 22.9 24.2 0.94

280 295 0.95 4123 4814 0.85 21.8 27.5 0.79

8053 8494 0.95 34.9 43.1 0.80

Moyenne 0.98 0.90 0.93

900 1058 0.85 16.1 18.8 0.85

1756 1889 0.93 10.5 13.4 0.78

6506 5672 1.14 19.0 17.6 1.07

08 -164 | -151.8 1.08 11920 9559 1.24 245 20.6 1.18

166 164.2 1.01 14706 13365 1.10 23.8 215 1.10

19576 17809 1.09 26.9 235 1.14

22779 22695 1.00 27.6 25.6 1.07

29165 27628 1.05 33.2 28.0 1.18

Moyenne 1.04 1.05 1.04

79 68 1.16 6.3 5.8 1.08

327 364 0.89 5.1 6.2 0.82

650 592 1.09 4.3 3.6 1.19

1560 1269 1.23 6.3 53 1.18

1350 1666 0.81 4.0 53 0.75

3020 2656 1.13 6.6 6.1 1.08

6000 5081 1.18 10.9 9.3 1.17

7500 6988 1.07 11.5 10.7 1.07

09 225515 '22288 1'81 12350 | 10182 1.21 16.7 13.7 1.21

' 14560 13355 1.09 17.5 16.1 1.08

17342 16296 1.06 18.8 17.7 1.06

19686 19399 1.01 19.0 19.1 0.99

21472 22455 0.95 20 20.7 0.96

23667 25545 0.92 21 22.0 0.95

26192 28711 0.91 21.2 23.2 0.91

28411 31347 0.90 214 244 0.87

30130 32644 0.92 30 26.7 1.12

Moyenne 1.04 1.02 1.03
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Tableau 3.1: Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux -effet de
la charge axiale

Dans chaque cycle

Courbe Enveloppe

Spécimen Dissipation d’énergie Facteur d’amortissement
I:num max Fexp max F /F Num EXp E /E N o/ E 0/ /
(KN) (KN) Num/ T Exp (KNmm) (KNmm) Num Exp um ( 0) Xp ( 0) gNum gExp
532 461 1.15 6.5 6.66 0.97
1250 1037 1.20 7.42 6.56 1.13
1450 1213 1.19 5.23 4.37 1.19
1647 1577 1.04 4.57 4.37 1.04
3300 3367 0.98 6.56 6.70 0.97
5620 5500 1.02 8.77 9.04 0.97

9002 | 8702 | 1.03 | 1249 | 1207 | 1.03
11428 | 11610 | 098 | 1399 | 1422 | 0.8

10 22772 Zzgf g'gj 15800 | 14596 | 1.08 | 17.24 | 1584 | 1.08
: 20500 | 18180 | 112 | 2007 | 1780 | 112

22300 | 20962 | 106 | 2004 | 18.84 | 1.06
27860 | 24685 | 112 | 2333 | 2067 | 112
31560 | 20137 | 1.08 | 2457 | 2268 | 1.08
34952 | 32117 | 1.08 | 2560 | 2353 | 1.08
39640 | 37220 | 1.06 | 2734 | 2567 | 1.06
42600 | 39821 | 1.06 | 3605 | 3370 | 106
43260 | 42033 | 1.02 | 5041 | 4462 | 112

Moyenne 0.99 1.08 1.07
60 50 1.20 4.01 3.67 1.09
246 263 0.93 3.85 451 0.85
879 770 1.14 5.81 4.85 1.19
1450 1293 1.12 5.77 5.51 1.04
1499 1239 1.21 4.24 3.52 1.20
1925 1786 1.07 3.87 3.52 1.09
4562 3680 1.23 7.31 6.60 1.10

8622 7404 1.16 11.65 10.07 1.15
-280 -299 0.93 12300 9628 1.27 14.73 12.84 1.14

11 202 | 310 | 094 [ 13262 | 11823 | 112 | 1421 | 11.85 | 1.19
16251 | 15006 | 1.02 | 15907 | 1453 | 1.09

21563 | 19492 | 110 | 1884 | 1626 | 115

25264 | 22792 | 110 | 2054 | 17.70 | 1.16

20466 | 27019 | 1.09 | 2238 | 2028 | 1.10

35461 | 20054 | 122 | 2538 | 20.65 | 1.22

37289 | 32231 | 115 | 2520 | 22.03 | 114

42656 | 35650 | 119 | 3081 | 2413 | 127

45150 | 36985 | 122 | 4300 | 3739 | 115

Moyenne 0.93 1.14 1.12

3.3.2. Effet du taux d’armatures transversales

Le tableau 3.2 présente des comparaisons en fonction de la capacité de
charge latérale, d’énergie dissipée et d’amortissement visqueux équivalent pour des
spécimens avec des taux d’armatures transversales differents. Comme le montre
les figures 3.6, 3.7 et 3.8, une bonne concordance entre les résultats expérimentaux

et numériques est observée. On prend comme exemple, le spécimen 1 avec une
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moyenne des rapports (Num/Exp) de la capacité de charge, de I'énergie dissipée et

de I'amortissement visqueux équivalent de 1.03, 0.89 et 0.82 respectivement.
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Figure 3.6 : Comparaison numérigue-expérimentale des courbes enveloppes

(force latérale-déformation).
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Tableau 3.2: Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux -
effet du taux d’armatures transversales

Courbe Enveloppe

Dans chaque cycle

Dissipation d’énergie

| Facteur d’amortissement

SpéCimen I:num max Fexomax Num EXp 0, (o)

(KN) (KN) l:Num/FExp (KN.mm) (KN.mm) ENum/EExp Num (A)) EXp (A)) éNum/éExp

500 765 0.65 8.4 10.72 0.78

3332 3735 0.89 11.53 13.87 0.83

01 22679()) 22741 (1)83 11935 11206 1.06 21.87 23.32 0.93

' 17088 18232 0.93 24.10 29.75 0.81

26720 29003 0.92 38 49.02 0.77

Moyenne 1.03 0.89 0.82
552 653.2 0.84 9 11.73 0.76

02 -268 | -266. 1.00 2545.58 3060 0.83 9.91 12.74 0.77
268.2 | 276.9 0.96 9900.69 10000 0.99 20.67 23.50 0.87

15319.8 17841 0.85 24.45 26.72 0.91

Moyenne 0.98 0.87 0.82
702 843 0.83 10.16 11.63 0.87

2750 3215 0.85 13.77 1541 0.89

03 -268 | -281 0.95 5000 5626 0.88 15.39 18.32 0.84
268 292 0.91 7682 8241 0.93 18.22 19.32 0.94

10500 11566 0.90 20.97 26.23 0.79

14985 16795 0.89 25.97 36.64 0.70

Moyenne 0.86 0.88 0.83
695 863 0.80 11.09 11.93 0.92

04 -265 |-286.8 0.92 2387 2798 0.85 12.76 13.61 0.93
263 295 0.89 4453 5345 0.83 14.44 17.88 0.80

7000 8396 0.83 17.36 20.99 0.82

Moyenne 0.91 0.82 0.86
1490 1786 0.83 19.25 24.20 0.79

05 -175 |-191.7 0.91 2654 3180 0.83 14.78 16.96 0.87
179 | 194.6 0.92 9699 9493 1.02 32.00 25.98 1.23

14806 13382 1.10 39.00 30.99 1.25

Moyenne 0.91 0.94 1.03
1360 1495 0.90 17.13 20.35 0.84

2824 3069 0.92 14.84 16.47 0.90

06 -185 | -191 0.96 8376 8415 0.99 22.98 22.58 1.01
187 186 1.00 11500 12174 0.94 23.61 22.72 1.03

18256 17551 1.04 32.33 27.49 1.17

25027 25254 0.99 42.07 37.42 1.12

Moyenne 0.98 0.96 1.01

3.4. Evaluation de l'indice de dommages

La prédiction des dommages structuraux sous un chargement cyclique a été

largement étudiée et divers modeéles ont été inventoriés par Williams and Sexsmith

[112]. Dans cette section, L’indice de dommage a été évalué en utilisant la

formulation de Park and Ang [113]. Ces derniers ont introduit un indice de

dommages local pour la conception de structures en béton arme, allant de 0O

(Structure en bon état) a 1 (ruine) (voir le tableau 3.3). Cet indice comprend a la fois
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la ductilité de déplacement maximale et I'énergie dissipée cumulative. L'indice de
dommage local, D, est représenté comme suit :
Xm B

D=—+
Xu Fqu

dE (3.1)
Ou:

x,= La déformation maximale sous chargement cyclique ; x,, = La déformation
ultime sous chargement monotone ; F, = Reésistance élastique calculée ; dE =

Energie dissipée hystérétique incrémentale ; f = Parametre de dimensionnent

déterminé en se basant sur la base de données expérimentales.

Dans cette étude, x,, est calculé pour chaque poteau analyse, en utilisant le
modéle numérique validé en introduisant la relation monotonique chargement-
déplacement du poteau en béton armé.

Les valeurs, B, calculées ont montré une corrélation négative avec le taux du
renforcement transversal, p;,, une corrélation positive avec le renforcement
longitudinal, p;, et une faible corrélation avec le niveau de la charge axiale. Aucune
corrélation n'a été trouvé entre les valeurs de, B, calculés et la résistance a la

compression du béton, f,.

l N
p = 0.66°t[—0.28 + 0.19p, + 0.063 + 0.47

fA. (3:2)

Tableau 3.3 : Estimation du degré de dommage proposé par Park and Ang (1985)

[113].

Degré de dommage Apparence Physique Indice de
dommage

Faible Fissurations mineures localisées D<0.1
Mineur Légeres Fissurations dans le béton 0.1<D<0.25
Modéré Eclatement localisé du béton 0.25<D<0.4
Sévere Ecrasement étendu du béton et 0.4<D<0 8

flambement des armatures
Ruine Ruine du poteau D>0.8

Les types de dommages observés (Eclatement du béton et flambement des

armatures) sont donnés en fonction des déplacements correspondants des
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spécimens étudiés. Les dommages calculés selon la formulation de Park and Ang
ont une bonne concordance avec les dommages observés durant les tests, et ce
pour tous les spécimens étudiés tel qu'illustré dans le tableau 3.4.

On peut observer que pour les spécimens avec des armatures longitudinales
ayant subits un flambement, l'indice de dommage calculé a donné une valeur
supérieure a 0.8. L'effet du niveau de la charge axiale et du taux de renforcement
transversale ont été clairement observés et ferons I'objet d’'une discussion dans la

section suivante.

Tableau 3.4: L'indice de dommage (résultats numériques) et les dommages
observés (résultats expérimentaux).

Résultats Expérimentaux Résultats numériques
Spécimen|ECcrasement Flarr:jbeiment Indice de
du béton Dommage Classification
armatures

(mm) (mm) (D)
01 34.2 68.4 0.85 .
02 30.6 449 083 D>0.8 Ruine du poteau
03 18.5 0 0.78 Ecrasement étendu du
04 18.5 0 0.69 0.4<D<0.g| Péton et flambement
07 12.3 0 0.64 des armatures
05 32.9 0 0.45
06 32.9 82.3 0.80 D>0.8 Ruine du poteau
08 32.9 0 0.79 Ecrasement étendu du

0.4<D<0.8 | béton et flambement

09 42.5 0 0.78 des armatures
10 37 104 0.95 .
11 36 111 0.99 D>0.8 Ruine du poteau

3.4.1. Effet du taux d’armatures transversales

La figure 3.9 montre une comparaison de la progression de lindice de
dommage entre les spécimens ayant des taux d’armatures transversales différents,

tandis que les autres parameétres ont été maintenus identiques.



128

1 r=——---- N il i [ r====== bl 1 r-——=-- Tt T b S e D 1
! Specimenland2 | | | 1 Specimen 3:and 4
e Rt S P S T e
Q | : : b : a e |
~ 1 1 1 " 7 1 | ~ v 7 1
& o | H ; 4 L . 3 e :
o 0.6 :' ______ Y A 7y T ° Voo T | o 0.6 R ettt I
c 1 i i 1 1 1 < i 1
@ 1 i i i : : ® 1 |
D04 Lommmmot - & 04 G mp e Amommmomnees |
E / ! ! ! <§ ; ;
a} ‘ : i i ‘ i ' '
02 r=—==/"- ( """ i e |-------_r """ bl 02 ---I __________ ': """"""" :
: i ;= 7 Specl, pt=00122 4 ! = = =Spec$, pt=0.0066 |
T —Spec2,pt =10.008 ! | Spec 4, pt = 0.0032 !
0 ______________________________________ 0 U d = 1
0 1 2 3 4 5 0 1 . 2
Drift (%) Drift (%)
(@) Spécimen 1 et 2 (b) Spécimen 3 et 4

Lroom-s o T R L N k

1Specimen 5and 6 ! ! !

Y I SRS SR U USRS S AU

a o

=308 N N A0 N

° i 1 o0 i 1

s : : Ve : !

(6] 1 1 1 4 1 1 1

e Ry R S

E 1 1 1 1 1 1 1

o i \ 1 1 1 1

o R et e st

: g : -—— Spec 5, pti=0.01

' ‘ ‘ =+ = =Spec 6, pti=0.02

0 | S —— | I J IR T | E [ RpSpp———

0 1 2 3 4 5 6

Drift (%)

(c) Spécimen 5 et 6

Figure 3.9 : Progression de I'indice de dommage.

Il est clairement observé que pour une déformation donnée, le spécimen avec un
plus grand taux d’armatures transversales présente moins de dégats avec des
déformations significativement plus élevé. A titre d’exemple, pour une déformation
de 3%, le spécimen 2 avec un taux d’armatures transversale p; = 0.008 donne un
indice de dommage de 0.8, par contre, le spécimen 1 avec p; = 0.0122 donne un

indice de dommage de 0.6.

3.4.2. Effet du niveau de la charge axiale

La figure 3.10 montre une comparaison de la progression de lindice de
dommage entre les spécimens ayant des niveaux de charge axiale différents, tandis

gue les autres paramétres ont été maintenus identiques.



129

1 r----------- r-----------

b il
1 Specimen 3and 7
oot e |
a i
306+
-c 1
£ |
S04 L
CU 1
IS
CES 1
Qo2 ¢

0
0 1 3
Drift (%)
(&) Spécimen 3 et7

1 P P Jmosssses [ 2 1lr------a------- To===== I I ) Znininiataley 1

1 Specimen 6 and 8 'Specimen9,10and11 | i
R N S et Y] SR — P B i
a : : : ! : :
x | ! - a : :
L06 [-------- TRl il e pommmees | 0.6 bommm-- L N {157 AAnuE . :
2 ! : : 5 ! :
— 1 1 1 1 © 1 1 1
g : i i = : i
o4 rommmme 1 pommemee ? 0.4 F---e-- RS o5 GLCEEEEEEET R :
E y ! : g ! ! :
a : i i e ; i i i
02 F----- LA T o 1 80,2 (R Femmm - J— A — !

: | ——-Spec8, Nffc A= 020 | : 1~~~ Specil, Nﬂ‘ic AZ0.2L,

1 ' - SN ! ! ' Spec 10, Nffc A=0.15:

0 '_________i_________l_§9€(_:?’_[\l_/lf_c_'_b\__g'fl_z_.l 0 [ A R B snnd Spec 9, N/fe A=0.11

0 2 4 6 8 0 2 4 8 8 10

Drift (%) Drift (%)
(b) Spécimen 6 et 8 (c) Spécimen 9,10 et 11

Figure 3.10 : Progression de I'indice de dommage

A partir le la figure 3.10 on observe une augmentation des dommages en
fonction de lintensité de la charge axiale. Il peut étre également observé que, les
spécimens 9, 10 et 11 avec des niveaux de charge axiale modéré (N/fc..A moins de
0.21) ont subits presque la méme déformation maximale.

Toutefois, pour de hauts niveaux de charge axiale (N/f;.A supérieur & 0.4) une
nette réduction de la déformation maximale atteinte est observée dans la figure 3.10

en comparant les spécimens 3 et 7 ainsi que pour les spécimens 6 et 8.
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3.5. Conclusion

Certains des principaux résultats tirés des tests et des simulations numériques
des poteaux en béton armé avec des niveaux de charge axiale et des taux
d’armatures transversales différents sont présentés dans ce chapitre. Le but de cette
recherche est d’étudier numériquement le comportement sismique des poteaux en
béton armé en analysant l'effet de certains parametres cruciaux pour leur
performance. Les modeles numériques pour les spécimens testés ont été
développées et analysées avec le logiciel Seismo-Structure. Les résultats de
lanalyse numérique montrent une concordance raisonnable avec les résultats
expérimentaux. L’analyse prédit la rigidité, la charge et la déformation avec une
bonne précision. Il a été noté que les deux facteurs étudiés, le niveau de charge
axiale et le taux des armatures transversales influent d’'une maniere importante sur
la résistance, les déplacements maximaux atteints ainsi que sur la dissipation
d’énergie des poteaux.

Les dommages ont été évalués pour les spécimens étudiés en utilisant la
formulation de lindice de dommage de Park et Ang. Il a été noté que cette
évaluation de dommage concorde bien avec les dommages observés lors des

essais.
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CHAPITRE 4
ANALYSE EXPERIMENTALE ET NUMERIQUE DU COMPORTEMENT
SISMIQUE D’UN PORTIQUE EN BETON ARME

4.1. Introduction

On peut toujours se demander si la connaissance des comportements
individuels des éléments d'une structure est suffisante pour comprendre le
comportement de la structure dans son ensemble. Le béton armé présente un
comportement complexe lorsqu'il est soumis aux sollicitations sismiques. Pour
étudier le comportement des structures sous sollicitations de type sismique, on
s'intéresse en premier au comportement des composants isolés des structures.
Dans le cas des structures composées de portiques, il s'agit des : éléments
poutres, poteaux, et les assemblages poteaux-poutres.

Le comportement non-linéaire des structures sous sollicitations sismique est
généralement difficile & modéliser. Il s’agit d’'une des principales raisons pour
laguelle on effectue des essais au laboratoire. En effet, les résultats de ces essais
permettent de valider les hypotheses de la modélisation et de calcul.

De ce fait, la premiere étape consiste a effectuer un essai expérimental en
poussée progressive (pushover) au niveau du laboratoire du CGS sur un portique
en béton armé construit sur place par I'équipe du laboratoire. La deuxieme étape
consiste en l'analyse numérique d'un modele en éléments finis du portique,
élaboré avec le logiciel Seismo-structure en procédant a une analyse statique non
linéaire (pushover).

Enfin, les résultats expérimentaux et numériques trouvés seront passés en
revue, analysés et quantifiés pour les besoins de l'étude, permettant ainsi la

validation de la méthodologie suivie.



132

4.2. Programme expérimental

Un batiment en (R+4) avec portiques auto-stables en béton armé, construit
selon le reglement parasismique Algérien (RPA 99) a été choisi. Cet ouvrage est
implanté a Zéralda (banlieue d’Alger) qui est classé en zone sismique lll.

Le choix de la construction est motivé par le souci de déterminer la capacité
de la méthodologie utilisée a évaluer les performances sismiques des portiques en
béton armé en termes de ductilité et de résistance selon le contexte Algérien.

Pour le test, un portique en béton armé a été construit au laboratoire du
(CGS) avec un facteur d’échelle des sections de 1/2 (voir la figure 4.1). Les
propriétés géométriques et les détails du ferraillage du spécimen sont montrés a la
Figure 4.2. Les propriétés des matériaux utilisés (béton et acier) sont données

dans les tableaux 4.1 et 4.2.

Figure 4.1 : Spécimen testé

4.2.1. Description du portique étudié

Il s’agit d’'un portique en béton armé composé de deux poteaux de 1.16m de
hauteur pour une section de (20x20)cm et d’'une poutre de 2.60m de longueur
pour une section de (40x40)cm considérée comme étant une poutre rigide pour les
besoins des tests (emplacement du vérin horizontal) (voir Figure 4.2). Afin de
simuler une partie rigide a laquelle sont généralement connectés les poteaux
(poutres ou dalle rigide), une embase inférieure de 60 centimetres de haut et de

130 centimetres de large a été prévue.
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A
Poutre 40x40cm 40cm
v Z Poteau 20x20cm
20
116¢m > |
200cm

60cm

Fondation \l,

Fondation

Figure 4.2 : Caractéristigues géométriques du portique

4.2.2. Caractéristigues des matériaux

Les tableaux 4.1 et 4.2 représentent les caractéristiques des matériaux

utilisés.
Tableau 4.1 : caractéristiques des aciers
f, (Mpa) E. (Mpa) | p. (kKN/m°)
400 200000 78
Tableau 4.2 : caractéristiques du béton
f. (Mpa) fi (Mpa) | pp (KN/m”°)
25 2.1 25
Avec :

fy : Limite élastique de I'acier

Es : Module d’élasticité de I'acier

ps . Poids volumique de l'acier

f. : Résistance a la compression du béton
fi : Résistance a la traction du béton

pp : Poids volumique du béton
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4.2.3. Ferraillage des sections

Chaque poteau ayant un ferraillage longitudinal de 8 barres d’'un diameétre T8
et un ferraillage transversal de deux cadres T8 avec un espacement de 35mm en
zone nodale et 50mm en zone courante sur une longueur de 385 mm et 400mm
respectivement. Le ferraillage de la poutre est quand a lui composé de 8 barres de
diametre T14 longitudinalement et de deux cadres en T8 comme ferraillage
transversal avec un espacement de 110mm en zone nodale et de 170mm en zone

courante (voir la figure 4.3).

Section B-B

—— — ——o Section A-A
] ] 3 No.8
] S |

T E T Section A-A E o Cadre No.8
— — Section B-B
L | 3 No.14
— | |

[ E E ‘ [|C cadreNo.8

Figure 4.3 : Le ferraillage des sections

4.2.4. Etapes de construction du spécimen

Les photos suivantes présentent les différentes étapes de la construction du
spécimen au laboratoire du centre National de Recherche Appliguée En Génie
Sismique (CGS) supervisée par une équipe spécialisée (voir Figure 4.4).
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a) Coffrage et pose du ferraillage

c) Coffrage et Coulage des poteaux

d) Coffrage et Coulage de la poutre

Figure 4.4 : Construction du Spécimen
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4.2.5. Montage expérimental

Le montage expérimental est illustré a la figure 4.5. Il est constitué de deux
vérins hydrauliques ayant chacun une capacité maximum de 500 KN et une
course de x50cm pour l'application des charges latérales, I'un travaillant en
compression pendant que lautre travaillait en traction. Quatre tiges en acier
traversant la poutre permettent le boulonnage des deux veérins sur les deux

extrémités du portique (voir Figure 4.6).

Figure 4.5 : Montage Expérimental

L'un des deux vérins est boulonné au mur de réaction tandis que l'autre est
boulonné a un socle composé de plusieurs plaques de béton superposés. Elles
sont reliées entres elles avec du béton injecté, ainsi qu’a la dalle d’essais par un
encastrement rigide par lintermédiaire de six tiges a haute résistance
précontraintes comme le montre la figure 4.7 ci-dessous.
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a) Injection du béton entre les plaques b) Fixation du socle sur la dalle d’essais
de béton

Figure 4.7 : Socle en béton

Une force axiale constante d’'une valeur de 80 KN par poteau est appliquée
a l'aide de 2 autres vérins hydrauliques avec une course de +25cm chacun.
Les vérins verticaux sont boulonnés sur la surface supérieure de la poutre et sont

contrdlés en force pour garantir une force axiale constante pendant I'essai (voir
Figure 4.8).

Figure 4.8 : Emplacement des vérins verticaux

L’autre extrémité des vérins verticaux est quand a elle boulonnée au portique
de chargement tel que schématisé dans la figure 4.9 ci-apres.

La semelle de fondation du spécimen, est quand a elle encastrée rigidement a
la dalle d’essais par huit tiges & haute résistance précontraintes.
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Figure 4.9 : Fixation des vérins verticaux sur

le portique de chargement

4.2.6. Instrumentation

Dans le but de capturer autant la réponse globale du spécimen que des
effets locaux. Un ensemble d’appareils de mesures furent installé a I'intérieur ainsi
gu’a I'extérieur de celui-ci.

Pour la réponse globale du spécimen, on a mesuré les efforts appliqués (par
les cellules de force des vérins), les déplacements horizontaux ainsi que la
distribution de la courbure dans le poteau a l'aide de capteurs de déplacements
LVDT (Linear Variable Differential Transducer). Les mesures des déformations
locales sont prises a 'aide de jauges de déformations collées sur les armatures.

Les sections suivantes présentent de fagcon détaillée l'instrumentation utilisée

pour mesurer les déplacements et les déformations locales.

4.2.6.1. Jauges

On a utilisé 08 jauges, dont 04 de ces jauges ont été collées sur les barres
longitudinales et les quatre autres sur les cadres.

Deux barres longitudinales ont été sélectionnées pour recevoir les jauges, et
sont en vis-a-vis I'une par rapport a l'autre. Chaque barre longitudinale était
instrumentée par deux jauges. Les deux cadres (Intérieur et extérieur) de la

section transversale du poteau au niveau de la rotule plastigue ont été
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instrumentés avec une jauge chacun pour mesurer la déformation de I'armature
transversale a ce niveau.
La figure 4.10 montre la position des jauges collées sur les barres longitudinales

et sur les cadres intérieurs et extérieurs.

LWL/ LW2 Excitation
LEL/LE2

N

IH1/IH2 E

5
< o a
=
W

EH1/EH2

1160 mm

Figure 4.10 : Positionnement des jauges

Avec :

LW1 : Barre longitudinale du coté Ouest (position 1) ;
LW2 : Barre longitudinale du coté Ouest (position 2) ;
LE1 : Barre longitudinale du coté Est (position 1) ;
LE2 : Barre longitudinale du coté Est (position 2) ;
IH1 : Cadre intérieur (position 1) ;

IH2 : Cadre intérieur (position 2) ;

EH1 : Cadre extérieur (position 1) ;

EH2 : Cadre extérieur (position 2).
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4.2.6.2. Capteurs des déplacements

Les modes de déformation locale incluant la rotation, la distorsion de
cisaillement et les extensions horizontales et verticales ont été mesurés a l'aide de
(13) capteurs LVDT. Ces derniers ont été disposés horizontalement, verticalement
et diagonalement sur le spécimen testé selon le schéma montré a la figure 4.11.

Il faut souligner que ces mesures sont essentielles pour le traitement des données

apres l'essai.
N1 (STATIC 3) N2 (STATIC 4)
v Poutre v
Q/2 Q/2
———> 1] >
(STATIC 2) (STATIC 1)
12 é‘ ‘é 11 ‘g 5
Poulie
Poids — |
Poteau Est Poteau Ouest
13 10
s N [§3
6 Fondation

Figure 4.11 : Positionnement des capteurs LVDT

4.3. Résultats expérimentaux (test pushover)

Initialement, le test pushover de notre spécimen a été programmé pour
atteindre une déformation de plus de 6%, mais les contraintes liées aux deux
vérins latéraux qui ont atteint leur capacité de charge maximale, une déformation
de 3% seulement a été atteinte. En partant de ce constat, le spécimen n’a pas pu
donc atteindre la rupture.

Néanmoins, les informations récoltés nous on permit de faire une analyse

partielle du comportement sismique du portique en béton armé étudié.
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4.3.1. Courbe force-déplacement

La figure 4.12 illustre la courbe de capacité de notre spécimen durant le test.

100

Spécimen 1

~
(6]

HJM«»WM

A
o

N
(62}

Force Horizontal (KN)

—Test

o

0 1 2 3 4
Déformation (%)

Figure 4.12 : Courbe de capacité expérimentale du spécimenl

> Observation

On voit clairement sur la figure 4.12 que l'allure de la courbe de capacité
présente des oscillations a partir d’'une déformation de 2% du spécimen qui
sont dus a un martelement que les vérins verticaux ont exercés sur le
spécimen durant le test. Cette situation est due a l'injection de quantités de
fluide au niveau des chambres des vérins généré par l'automatisation en

control force afin de maintenir la force verticale a 80 kN.

» Analyse des résultats

Sur la base des résultats de l'analyse pushover, représentée sur la figure

4.12, les observations suivantes peuvent étre tirées :

e La capacité de charge latérale du portique a atteint un maximum de 78 kN pour
un déplacement (limite élastique) de 15.7 mm correspondant a une déformation

de 1.16% du spécimen.
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eLa capacité de charge latérale du portigue a diminué dans le palier post-
élastique jusqu'a atteindre les 63 kN juste avant I'arrét du test a une déformation
totale de 3.4% (46 mm), ce qui signifie que le portique a subit une perte de
résistance et de rigidité immeédiatement apres la limite du palier élastique tout en

conservant un comportement ductile.

4.3.2. Composantes du déplacement latéral

Une fois la relation force-déplacement du spécimen est trouvée, il est
important de connaitre la participation de chaque composante au déplacement
latéral total en téte suivie lors de I'essai. La contribution de l'effort tranchant et
celle de la flexion dans la déformation du spécimen sont présentées dans la figure
4.13 ci-dessous.

60
Specimenl

50
E —— Contribution de /
€ 40 1- I'effort tranchant y
c — - -Contribution dela
Q flexion
g 30 T~ Déplacement total
3
o 20
\©
|

) //

0 e — - s — e L —

0 200 400 600 800

Figure 4.13 : Contribution au déplacement latéral total

> Analyse des résultats

A partir de la figure 4.13, on constate que la contribution de la flexion au
déplacement latéral avec 3 mm (environ 6%) est négligeable par rapport a celle de

I'effort tranchant avec 47 mm soit environ 94% du déplacement total.

Cela nous renseigne sur le comportement global du portique tel que :
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e Les éléments constituant le portique (poteau-poutre-plancher) n’ont pas
travaillé comme étant un bloc monolithique. Des ouvertures se sont produites au
niveau des connections supérieures (poteau-poutre rigide) et inférieures (poteau-
fondation) comme montré dans la figure 4.14. Deux raisons peuvent étre a
I'origine de ce phénomene a savoir: le systeme constructif (la méthode de
coulage) et/ou le choix de conception du spécimen (poutre rigide).

LGh -

S PECIVEV-A-
R= 423
0 =L

R

Figure 4.14 : Ouvertures au niveau des connections

Pour remédier a ce probléme il faut :
e Un coulage de 'ensemble des constituants (poteau-poutre-plancher) en un
seul bloc monolithique pour supprimer les joints secs.
e Des portiques étagés avec des poutres de dimensions réelles pour les
essais au laboratoire, afin de prévenir les effets de la poutre infiniment
rigide qui concentre les dommages au niveau des interfaces supérieure et

inférieure du poteau.

4.3.3. La fissuration du béton

Cette section fait une description générale de la progression de la fissuration
du béton de facon chronologique. De breves descriptions visuelles sont aussi

ajoutées. Les phénomenes suivants ont été observés :

e Comme prévu, des fissures horizontales sont apparues des les premieres
déformations (entre 0.1% et 0.3%).
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Ensuite, on a constaté que I'espacement entre les fissures diminue avec
'augmentation de la demande en déplacement avec l'apparition d’'autres

fissures pour les déformations comprises entre 0.3% et 0.7%.

L’ouverture maximum des fissures était de 1,2mm au pic de la déformation
du spécimen (environ 3%) pour le poteau Est et de 0.7mm pour le poteau
Ouest (voir les Figures 4.15 et 4.16).

Figure 4.16 : Position des fissures 1 et 2 (Poteau Ouest)
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Par la suite, des fissures a l'interface fondation-poteau sont apparues, de

méme que des fissures verticales. Les ouvertures maximums des fissures selon la

déformation sont montrées dans le tableau 4.3.

Tableau 4.3 : Ouverture maximum des fissures

Poteau Est Poteau Ouest

R'A(‘)rt]gtlieogeR Déformation (%) A B 1 2
1/150 0.67 0.55 0.2 0.5 0.15
1/100 1 0.65 0.3 0.55 0.15
1/67 1.5 0.7 0.3 0.6 0.15
1/50 2 0.75 0.35 0.65 0.15
1/33 3 1.2 0.35 0.7 0.15

e Dans le tableau 4.3, on voit clairement que pour les deux poteaux
'ouverture des fissures a été la plus importante au niveau des positions (A
et 1) représentant le niveau de la section le plus sollicité a I'approche des
nceuds. Les figures 4.17 et 4.18 représente I'évolution des ouvertures des

fissures pendant le déroulement du test.

P
N

Spécimen 1 (Poteau Est)

e

o
(oo NN

\

Largeur des Fissures (mm)

0 <
0,4
0,2 /_‘/‘—‘ ——B|_
- A
0
0 1 2 3 4

Déformation (%)

Figure 4.17 : Ouverture maximum des fissures (Poteau Est)
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Spécimen 1 (Poteau Ouest)

50,2
o

0,1 -2 |
| -1

0 1 2 3 4
Déformation (%)

Figure 4.18 : Ouverture maximum des fissures (Poteau Ouest)

4.3.4. Sollicitation de I'armature longitudinale

Dans la figure 4.19, on peut voir deux lignes horizontales rouges. Ces lignes
indiquent la déformation correspondant a la plastification de 'acier, autrement dit
que tout point atteignant ou dépassant ces lignes est une indication de la

plastification de I'armature.

5000 —
Spécimen 1
Limite élastique 4
E T
c0
g %
@ Limite élastique
|-
—(Gauge LE1 =—Gauge LE2
= Gauge LW1 =——Gauge LW2
-5000 !
0 1000 2000 3000 4000

Temps (s)

Figure 4.19 : Sollicitation de I'armature longitudinale
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D’aprés la figure 4.19, les (04) jauges qui ont été placées sur I'armature
principale indiquent comme il était prévu, une plastification des barres concentré

dans la zone de la rotule plastique au niveau des deux extrémités du poteau.

4.3.5. Sollicitation de I'armature transversale

La figure 4.20 montre la progression des déformations dans les cadres
(intérieurs et extérieurs). Ces valeurs ont été obtenues a partir des jauges de
déformations collées sur ces mémes cadres (voir section 4.2.6.1). De méme, la
jauge (EH2) qui a été endommagée avant ou lors de I'essai, a été supprimée de la
figure.

Dans la figure 4.20, les deux lignes horizontales indiquent la déformation
correspondant a la plastification de l'acier, autrement dit que tout point atteignant

ou dépassant cette ligne indique la plastification de I'armature.

3000 —
Spécimen 1
2000 Limite élastique
1000
w
=
c 0 — — - -
©
& -1000
-2000 Limite élastique
——Gauge IHl =——Gauge EH1
Gauge IH2
-3000 g
0 1000 2000 3000 4000

Temps (S)

Figure 4.20 : Sollicitation de I'armature transversale

Dans la figure ci-dessus, il est possible de voir que la demande sur les aciers

transversaux a été faible et qu’aucune plastification n’a été atteinte.



148

4.4. Simulation numérique

L'analyse a consisté en |'élaboration d’'un modéle numérique du portique
étudié en utilisant le logiciel Seismo-structure (voir la figure 4.21). Le modéle est
soumis ensuite a deux simulations numérique statiques non linéaires, pushover et
cycligue. Les hypothéses de modélisation et les lois de comportement des
matériaux utilisées sont les mémes que pour les poteaux comme présentées dans

le chapitre 3.

Figure 4.21 : Modele numérique (logiciel Seismo-Structure).

4.4.1. Analyse pushover (poussée progressive)

L'allure du chargement appliqué lors de l'analyse a pour objectif de
représenter I'effet d’'un séisme par une force de remplacement statique. A partir de
cette charge appliquée, le comportement non linéaire de la structure peut étre
évalué.

L’analyse Pushover permet de tracer la séquence d’écoulement, la ruine des
éléments et le niveau de dommage structurel, ainsi que la courbe globale de
capacité de la structure.

Les résultats de I'analyse numérique de notre spécimen d'étude sont donnés
sous forme d’'une courbe non linéaire qui relie I'effort tranchant a la base et les

déplacements au sommet du portique comme présenté dans la figure 4.22.
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Figure 4.22 : Courbe de capacité numérique

» Analyse des résultats

Sur la base des résultats de I'analyse pushover, représentée sur la figure

4.22, les observations suivantes peuvent étre tirées :

e La capacité de charge latérale du portique a atteint un maximum de 76 kN pour
un déplacement (limite élastique) de 10.7mm correspondant a une déformation
de 0.79% du spécimen.

eLa capacité de charge latérale du portigue a diminué d’'une fagon progressive
dans le palier post-élastique jusqu'a atteindre les 64kN juste avant la rupture
correspondant a une déformation totale de 5.6% (7.6 cm), ce qui signifie que le
portigue a subit une perte de résistance et de rigidité immédiatement apres la
limite du palier élastique tout en conservant un comportement ductile pour une
valeur de ductilité en déplacement de 7 .

4.4.2. Analyse sous un chargement cyclique

Afin d’étudier numériquement le comportement sismique d’'un portique en
béton armé, on a effectué une simulation numeérique d’'un chargement cyclique
avec le logiciel Seismo-structure en introduisant un chargement a dents de scie tel
gue représenté par la figure 4.23.

Dans cette analyse, les charges appliquées (Déplacement, forces ou combinaison

des deux), déplacement dans notre cas, peut varier de facon indépendante dans
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le domaine pseudo-temporel, conformément & une configuration de chargement
prescrite. La charge appliquée P; dans la position du nceud i est donnée par P; =
Ai(t)P?, soit une fonction d’'un facteur de charge dépendant du temps 2;(t) et
d’'une charge nominale P’. Ce type d'analyse est typiquement utilisé pour
modéliser les essais statiques de structures sous chargement variable de forces
ou de déplacements (Chargement cyclique).

Le chargement est composé d’'une force verticale, charge axiale N, correspondant

au poids propre apportée a I'élément et la force latérale, F, contr6lée en

déplacement.
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Figure 4.23 : Le chargement cyclique appliqué

Le résultat de la simulation numérigue est en forme d’une courbe hystérésis
illustrant le comportement du portigue a chaque cycle de chargement et de
déchargement.

Ca nous permet d’avoir la capacité de charge maximale du portique avec la
déformation correspondante en ayant une bonne estimation de I'énergie dissipée
et de I'amortissement de I'élément, tout en suivant la dégradation de sa résistance

et de sa rigidité jusqu’a la rupture tel que montré dans la figure 4.24.
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Figure 4.24 : Courbe hystérésis force-déplacement

> Analyse des résultats

Sur la base des résultats de lanalyse cyclique, et d’apres la courbe

représentée sur la figure 4.24, les observations suivantes peuvent étre tirées :

eLa capacité de charge latérale du portique a atteint un maximum de 74 kN pour
un déplacement (limite élastique) de 10.3mm correspondant a une déformation
de 0.76% du spécimen.

eLa capacité de charge latérale du portique a diminué dans le palier post-
élastique jusqu'a atteindre les 60 kN juste avant la rupture correspondant a une
déformation totale de 5.52% (7.5 cm), ce qui signifie que le portique a subit une
perte de résistance et de rigidité immédiatement apres la limite du palier
élastique tout en conservant un comportement ductile avec une valeur de

ductilité en déplacement de 7.2.

4.4.3. Comparaison des résultats de I'analyse numérigue (pushover-cycligue)

D’apreés les résultats des deux analyses pushover et cyclique, on obtient une
superposition presque parfaite des deux courbes force latérale-déplacement
(figure 4.25), ce qui illustre une trés bonne concordance dans l'estimation des
performances sismique du portique en béton armé entre les deux analyses

numeriques.
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Figure 4.25 : Comparaison entre la courbe hystérésis (chargement cyclique) et la
courbe capacité (pushover)

4.5. Comparaison des résultats expérimentaux avec la prédiction

La figure 4.26 présente la courbe force-déplacement monotone prédite par
Seismo-structure en méme temps que la courbe obtenue expérimentalement. On
voit que la courbe de prédiction décrit une forme similaire a la courbe
expérimentale, aussi la valeur maximale prédite pour la force concorde avec le
résultat expérimental. Toutefois, en général, la prédiction sous-estime les
déplacements.
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Figure 4.26 : Courbe force-déplacement numérique-expérimentale
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A partir des résultats expérimentaux observés, on a pu identifier quelque
états limites pour le portique en béton armé qui permettent de définir chaque

niveau de performance que sont :

e La fissuration ;
e La plastification des armatures longitudinales ;

e L’éclatement du recouvrement du béton.

Cependant, du faite de I'arrét précipité du test a 3% les autres états limites
du spécimen n’ont pas été détectés tels que :

e Larupture des barres transversales ;
e Le flambement et rupture des barres longitudinales ;

e La dégradation du noyau confinée.

4.6. Conclusion

Dans ce chapitre on a procédé a une analyse expérimentale et numérique
du comportement sismigue d’'un portique en béton armé. Le portique étudié est
tiré d’'un immeuble construit a la fin des années 90 a Alger selon le réglement
parasismique Algérien en vigueur a I'époque (RPA99).

Le but étant d’avoir une méthodologie claire nous permettant d’estimer au
plus prés de la réalité, les capacités et le comportement sismique des éléments
constituant les structures en béton armé construits selon la réglementation
algérienne et les matériaux locaux utilisés. A partir des résultats obtenus, on a
constaté une trés bonne concordance entre les résultats numériques et
expérimentaux en termes de résistance et de ductilité et méme des déplacements.

On conclu gu'avec cette méthodologie numérique utilisée, une bonne
appréciation du comportement sismique et des dommages subits par les
structures en béton armé et non seulement faisable mais applicable selon le
contexte Algérien en tenant compte des caractéristigues mécanique des

matériaux utilisés.
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CONCLUSION GENERALE

La conception sismique des structures en béton armé est basée sur le
concept de la demande en ductilité, globale- locale, et leur corrélation. Le
comportement local est intimement lié aux lois contrainte-déformation des
matériaux constitutifs, en l'occurrence le comportement du béton confiné a
l'intérieur du noyau pour les éléments des structures en béton armé. La
connaissance de ces lois, permet au concepteur de mieux quantifier la capacité
des éléments structuraux, notamment les poteaux en béton armé, et de mieux
utiliser les réserves intrinseques de la structure. Dans ce contexte les éléments
structuraux sont proportionnés dans les codes modernes de maniere a permettre
a la structure de subir des déplacements latéraux importants tout en préservant
son équilibre global.

Dans les dispositions du réglement Algérien RPA 99/v2003 les quantités des
armatures de confinement ne dépendent pas du niveau de compression axiale
dans les poteaux mais de la force de cisaillement. Cela indique que les
dispositions du code algérien sont basées sur la préservation de la capacité de
charge de cisaillement. Les hypothéses de base du confinement sont les relations
entre la quantité du renfort transversal, la résistance et la ductilité de courbure.

Dans le reglement RPA, ces relations sont relatives aux quantités du renfort
dans la zone sismique (intensité du tremblement de terre). Il est intéressant aussi
de rechercher le niveau de ductilité a se procurer dans la structure : Réponse
élastique, ductilité limitée, structure ductile.

Le confinement offre au comportement sismique des éléments structuraux,
deux avantages trés importants et primordiaux afin de résister et de développer
les déformations requises pour une tenue sécuritaire et économique sous
sollicitations sismiques séveres. Ces deux avantages, la ductilité et 'augmentation
de la résistance du béton sont affectées par plusieurs parametres dont les plus
déterminants, le taux et la configuration de Il'armature transversale avec
I'espacement approprié, l'intensité de I'effort normal, la résistance des matériaux
et le taux et la distribution de l'armature longitudinale sur le périmetre de la

section. Les éléments en béton armé soumis a l'action composée d’'un moment
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fléchissant et un effort axial de compression doivent étre soigneusement confinés

par des aciers transversaux afin d’améliorer leur résistance et leur ductilité.

Dans cette étude, de I'importance de I'effet du niveau de la charge axiale, A,

et du taux d’armatures transversales, p, sur le confinement, donc, sur le

comportement sismique des poteaux en béton armé, on a mis en évidence les

effets suivants :

>

L'intensité de la charge axiale et les rapports des armatures transversales
ont une influence significative sur la résistance, les déplacements maximum
atteints ainsi que sur la capacité de dissipation d'énergie des poteaux en
béton arme.

La direction de chargement, unidirectionnel ou bidirectionnel, a une
influence significative sur la performance sismique des poteaux ainsi que
sur le type et I'étendu des dommages observés.

En tenant compte des dommages observés et des résultats des jauges au
droit du renforcement transversal; La section transversale du poteau a été
classée en quatre zones de 1 a 4 selon 'ordre de ruine.

La zone d’éclatement du béton augmente considérablement avec I'échelle
des poteaux choisie. Cela a été clairement établi en observant les
dommages sur le spécimen 13 (petite échelle) et du spécimen 16 (grande
echelle).

Le flambement des renforts longitudinaux est plus important dans les
poteaux a grande échelle pour le méme déplacement.

Les dommages observés pour le spécimen a grande échelle ont indiqué
que la longueur de la rotule plastique potentielle a confiner pour un poteau
soumis a une force de compression axiale élevee, 0.6f:A, spécifiee par le
code sismique algérien actuel RPA 99 / v2003, est sous-estimée. La région
confinée doit étre étendue pour éviter la ruine du poteau en dehors de la
région de la rotule plastique. Sur la base des données obtenues a partir du
programme expérimental choisi, I'équation relative a la région confinée en
fonction de la section du poteau et de lintensité de la charge axiale

appliguée a été proposée.
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Sachant que le confinement a une incidence favorable sur la performance du
béton en améliorant sa résistance et sa ductilit¢é ; un modeéle approprié pour
'analyse du comportement des éléments structuraux en béton armé s’avere
nécessaire afin de prédire fidélement la demande de ductilité recherchée. Une
simulation numérique a été réalisée sur la base d'hypothéses de modélisation et
de formulation théorique contenue dans le logiciel Seismo-struct. Le bon accord
entre les résultats numériques et expérimentaux fournit des informations sur le
choix judicieux des modéles utilisés pour prédire la réponse des poteaux en béton
armé soumis a un chargement cyclique.

Grace a la modélisation numérique élaborée et l'efficience du choix des
modeles de matériaux utilisés pour la modélisation, la prédiction de la progression
des dommages dans les poteaux par la méthode de 'indice de dommage a donné
de bonnes prédictions des dommages a tous les stades de chargement et une
bonne évaluation de la performance sismique des poteaux.

Au final, une étude numérique du comportement sismique des portiques en
béton armé sur la base des hypotheses de modélisation précitées, a été validé par
les résultats expérimentaux obtenus a partir d’'un test pushover effectué au niveau
du laboratoire du CGS.

Perspectives :

Grace au travail mené dans cette thése, nous pouvons préconiser les axes
de recherche suivants :

» La prise en compte dans le réglement parasismique Algérien (RPA) de
I'intensité de la charge axiale pour I'estimation de la longueur de la région
confinée pour les poteaux en béton armé en introduisant la formule qu'on a
proposeée.

» Quantifier les effets des autres parametres influencant le comportement
sismigue des structures en béton armeé tels que la quantité des armatures
longitudinales, la résistance a la compression du béton et I'élancement des
poteaux en béton armé, et ce en tenant compte des méthodes de
réalisations et des matériaux utilisées dans les chantiers Algériens par le

biais de tests expérimentaux et des analyses numeriques.
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» Essayer de voir de plus prét les effets des méthodes de construction
actuelles (coffrage-coulage) qui ont un impact important sur le

comportement sismique des structures dans notre pays.
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APPENDICE A : LISTE DES SYMBOLES ET DES ABREVIATIONS

A, : Lasection du noyau de béton

[o

A, : La section brute de béton

[}

dy

Vg

: Longueur du poteau
. Le diametre des barres longitudinales

. L’espacement entre la face supérieure de la fondation et le bout de la plaque

d'acier utilisé pour le renforcement

h

me

: La dimension de la section du spécimen
: Espacement des cadres transversaux
: Le déplacement a la premiere plastification di a la flexion uniqguement
: Longueur de la rotule plastique
: Longueur de flambement du poteau
: Déplacement horizontal de I’élément
. Le déplacement selon la courbe idéalisée ultime du sommet du poteau
. Le déplacement élastique selon la courbe idéalisée
: Courbure élastique
: Courbure ultime
: Déformation élastique

: La déformation maximale sous chargement cyclique
: La déformation ultime sous chargement monotone
: La dimension du noyau de béton mesurée a la ligne centrale du cadre périphérique
: Dimension du noyau du béton
: Entre axe de spiral ou cadres
: La surface des barres d’armatures
: Diametre du noyau de béton confiné de la section du poteau circulaire,

suré a I'extérieur de la spirale ou du cadre circulaire.

Ag, - Surface des armatures de confinement dans la direction principale de la section du

poteau

N

: Charge axiale
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A

Fy:

F

fe
Iy

fyh:

fu
Yb

P
P:
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La charge concentrique ultime sur poteau

Niveau de la charge axiale

Force horizontale nette

rep - La force reportee

fe:

La résistance a la compression du béton

: Résistance a la traction du béton

: La contrainte élastique des armatures longitudinales

La contrainte elastique des armatures transversales

: La Limite ultime de I'acier
: Poids volumique du béton
: Poids volumique de l'acier

: Module d’élasticité de I'acier

: Module d’élasticité du béton.

. Effort tranchant équilibré par I'acier

. Effort tranchant équilibré par le béton

: La ductilité
: Ratio de la surface des armatures longitudinales a A,

: Taux d’armatures longitudinales

: Taux d’armatures transversales

7. . Contrainte de cisaillement moyenne dans la section transversale

H.,
E

dE
B

: Facteur d’amortissement visqueux équivalent
: Energie potentiel équivalente (Energie hystéretique)

: La zone délimitée par un cycle de boucle d'hystérésis

: Energie potentielle équivalente

: Facteur de confinement

: Résistance élastique calculée

: Energie dissipée hystérétique incrémentale

: Parametre de dimensionnent déterminé en se basant sur la base de

données expérimentale

D

(14

: Indice de dommages

: Rapport du ratio volumétrique des aciers de confinement mis en place et le

ratio volumétrique exigé par le code
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Abréviations
CEB : Comité International Européen Du Béton
RPA : Réglement Parasismique Algérien

ACI : American Concrete Institute.
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APPENDICE B : COURBES HYSTERESIS EXPERIMENTALES ET

NUMERIQUES DES SPECIMENS

B.1. Courbes hystérésis expérimentales
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Figure B.1 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 1)
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Figure B.2 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 2)
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Figure B.3 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 3)
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Figure B.4 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 4)
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Figure B.9 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 9)
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Figure B.10 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 10)
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Figure B.11 : Courbe hystérésis expérimentale (Specimen 11)
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Figure B.12 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 12)
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Figure B.13 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 13)
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Figure B.14 : Courbe hystéréesis expérimentale (Spécimen 14 —Direction NS)
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Figure B.15 : Courbe hystérésis expérimentale (Spécimen 15-Direction NS)

B.2. Courbes hystérésis numérigues (Simulation avec le logiciel Seismo-struct)
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Figure B.17 : Courbe hystérésis numérique (Spécimen 2)
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Figure B.18 : Courbe hystérésis numérique (Spécimen 3)
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Figure B.19 : Courbe hystérésis numérique (Spécimen 4)
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Figure B.20 : Courbe hystérésis numérique (Spécimen 5)
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Figure B.21 : Courbe hystérésis numérique (Spécimen 6)
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Figure B.22 : Courbe hystérésis numérique (Spécimen 7)
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B.3. Comparaison numérique-expérimentale des courbes hystérésis
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Figure B.27 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 1)

Figure B.28 :

Force horizontale (kN)

400

Spécimen 02

w
o
o

N
o
o

=
o
o

o

Déformation (%)

Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystéresis (Spécimen 2)



175

400

Spécimen 03
300

200 £ >

.- 7 '
100 y /4

Force Horizontale (kN)
o
\
AN
3
\
N\
N\
\
\Y
N
\
S

‘s ’ /'///% !

A 4 AL 44
-100

I/( /7, “ - -

f, -
-200 ! (/ /
/4
-300
-400
-3 -2 -1 0 1 2 3

Déformation (%)

Figure B.29 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 3)
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Figure B.30 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 4)
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Figure B.31 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 5)
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Figure B.32 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 6)
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Figure B.33 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 7)
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Figure B.34 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 8)
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Figure B.35 : Comparaison numérique-expérimentale des Courbes hystérésis (Spécimen 9)
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