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Introduction générale

Partout dans le monde, environ 20 séismes de magnitude égale ou supérieure a 7 se
produisent chaque année. Heureusement, les régions peuplées ne sont pas toujours touchés car
leurs effets sont destructeurs.

Le principe de base de calcul parasismique consiste a assurer un degré de sécurité
acceptable par la société. Dans les codes et réglements parasismiques, I’étude de la réponse
des structures sous 1’action sismique est conduite en faisant appel a des méthodes simplifiées
selon la nature de 1’ouvrage et sa destination. L’ingénieur calcule la sollicitation (1’effort)
provoquée par un sé¢isme donné a la base de 1’édifice, et la compare a la résistance de
I’ouvrage. Des séismes survenus récemment (Northrige, 1993 ; Izmit, 1999 ; Boumerdes,
2003 et Bam, 2003) ont révélé I’insuffisance de ces méthodes simplifiées (méthodes statique
équivalente ou méthodes modale spectrale), qui déterminent a-priori ’effort sismique
susceptible d’étre appliqué, puis procédent a une vérification des déplacements de la structure.

Une structure soumise a un violent séisme est sollicitée au-dela du domaine élastique et
se comporte de maniére fortement non-linéaire. Du fait du caractére élasto-plastique du béton
armé, la dégradation apparait soit progressivement, soit brutalement, en diverses parties de la
structure, provoquant ainsi la plastification (ou 1’endommagement).Par conséquent,
I’utilisation de I’analyse linéaire devient insuffisante (voire non économique) ; par ailleurs, le
recours a une analyse temporelle non-linéaire qui est complexe a 1’échelle d’un burecau
d’ingénierie.

L’objectif de ce travail est de faire une étude dynamique non linéaire d’un pont a poutre
précontrainte, en utilisant la méthode non linéaire temporelle.

Cette étude nous permettra aussi de faire une comparaison entre I’analyse linéaire (méthode
spectral et temporelle) et I’analyse non linéaire (méthode temporelle).

Ce mémoire s’articule autour de quatre chapitres :

Chapitre 1«Notions générales et définition de base »: ce chapitre présente quelques
définitions sur le comportement linéaire et non linéaire, les avantages et les inconveénients de
I’analyse non linéaire et les différentes lois de comportements.

Chapitre 2 «Présentation de I’ouvrage étudiée » : ce chapitre décrit les différentes parties du
pont étudié et sa géomeétrie.

Chapitre 3 «Modélisation de pont »: ce chapitre présent les différentes étapes de
modélisation de pont dans le cas linéaire et non linéaire.

Chapitre 4 «Evaluation de la réponse dynamique de pont »: ce chapitre est consacré a
I’analyse linéaire et non linéaire du pont, ainsi interprétation des résultats obtenus.



Chapitre 1

NOTIONS GENERALES ET
DEFINITION DE BASE
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Notion générale et définition de base
1.1.Introduction :

L’évaluation exacte du comportement sismique non linéaire des structures est trés
complexe. Pour avoir une bonne approche sur leur comportent réel, il est important
d’avoir une modélisation adéquate ainsi qu’une bonne estimation de [I’intensité
sismique. Dans ce chapitre on présente des notions générales et quelques définitions de
base pour I’analyse dynamique non linéaire des structures.

1.2.Méthodes d’analyse:

Le réglement parasismique des ouvrages d'arts contient des principes de conception et de
dimensionnement, des criteres et des dispositions constructives pour les ponts neufs, pour
réduire au minimum leur susceptibilité aux dommages dus aux actions sismiques.

Pour cela il contient quatre méthodes d'analyses :

1.2.1. Méthode du spectre de réponse

L'analyse par le spectre de réponse est une analyse élastique des réponses dynamiques
maximales de tous les modes significatifs de la structure. La méthode se base sur un
calcul dynamique multimodal spectral et tient compte de facon statique des
déplacements différentiels.

La réponse globale est obtenue par des combinaisons statistiques des contributions
modales maximales.

Les effets de l'action sismique doivent étre déterminés partir d'un modeéle linéaire
dynamique complet, en accord avec les lois de la mécanique et avec les principes de
I'analyse structurale. [1]

1.2.2. Analyse par le spectre de puissance :
Une analyse linéaire stochastique de la structure doit étre effectuée, soit en appliquant
I'analyse modale, soit par des matrices de réponse dépendant de la fréquence, a partir
du spectre de densité de puissance en accélération.
Les effets élastiques de I'action doivent étre définis comme la valeur moyenne de la
distribution statistique de la valeur extréme maximale de la réponse pendant la durée
considérée dans le modeéle sismique.
Les valeurs de calcul doivent étre déterminées en divisant les effets élastiques par le
coefficient de comportement g approprie. Cette méthode est appliquée pour les calculs
linéaires. [1]

1.2.3. Analyse temporelle :
Dans une analyse temporelle, les effets de I'action sismique sont obtenus en faisant la
moyenne des échantillons de la réponse extréme, calculée pour chaque
accélerogramme.
L’action sismique peut étre décrite par un ensemble d’accélerogrammes construits
artificiellement ou réels.
Cet ensemble doit contenir un nombre suffisant (une dizaine) d’accélerogrammes
construits pour obtenir une estimation fiable des effets de I’action sismique. Il doit
couvrir le spectre de réponse du site. [1]
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1.2.4. Analyse temporelle non linéaire :
Cette analyse temporelle non linéaire est donnée a titre indicatif. Son utilisation doit
faire I’objet de justifications scientifiquement validées.
Dans ce cas la réponse de la structure au cours du temps peut étre obtenue par
intégration numérique directe des équations différentielles non linéaires du
mouvement. La sollicitation sismique doit consister en une description temporelle du
mouvement du sol développée pour le site particulier et représentant de préférence
des séismes reels.
Le réglement RPOA recommande d’utiliser cette méthode conjointement avec une
analyse standard par le spectre de réponse, pour donner un apercu de la réponse post-
élastique et une comparaison entre les ductilités locales exigées et disponibles. A
I'exception des ponts placés sur des dispositifs d'isolation et des ponts spéciaux, les
résultats de I'analyse non linéaire ne doivent pas étre utilises pour assouplir les
prescriptions résultant de I'analyse par le spectre de réponse. Il y a lieu de respecter
les regles pour la vérification de la résistance des sections et pour le
dimensionnement des fondations. [1]

1.3. Modéles des comportements non linéaires :
Nous présentons dans cette partie quelques modéles de comportement non linéaire
fréquemment utilisés dans I’analyse non linéaire des structures.

1.3.1. Le modele globale :

Pour ce modeéle, le comportement non linéaire est décrit en utilisant les régles de
force déformation, qui sont basées sur les résultats des essais expérimentaux, afin de
simuler le comportement de 1’¢lément entier. On note qu’aucun mod¢le constitutif
n’est nécessaire dans le processus. [2]

1.3.2. Le modeéle semi-globale :

Pour ce modéle, les structures sont décrites par un ensemble d’éléments poutres
reliés entre eux. Ces éléments décrivent le comportement hystérique des composants
structuraux. Le modele matériel constitutif est pris en compte au niveau de I’élément
ou de la section. La partie déformable peut étre divisée en plusieurs segments. Le
comportement structural de chaque membre d’élément est décrit en utilisant la
tranche de chaque segment. Chaque section transversale du segment peut étre
divisée en plusieurs fibres, qui utilisent des relations non linéaires de contrainte-
déformation pour différents matériaux, tels que 1’acier, béton confiné et le
béton non confiné, etc.[[3],[4]]
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1.3.3.

STEEL
FIBER

CONFINED
CONCRETE
FIBER

UNCONFINED
CONCRETE
FIBER

STEEL

ITRESS % STRESS

STRAIN STRAIN

COMCRETE

conflied

unconflned

Figure 1.1 : Modéle en élément fibre d’une pile de pont

Le modéle macroscopique :

Pour ce modele, les éléments structuraux sont habituellement divisés en un certain
nombre de petits éléments finis. Le modéle matériel constitutif et la non-linéarité
géométrique sont considérés pour chaque petit élément au niveau de contrainte-
déformation. Généralement, le modele de macroélément concerne des approximations
brutes ,le modéle de microélément peut étre employé pour une région locale
d’une structure ,ce dernier est du point de vue informatique, cher s’il est utilisé
dans I’analyse dynamique non linéaire d’une structure entiere. Par conséquent, le
modele d’élément de fibre est la meilleure combinaison de la simplicité et de
I’exactitude dans des analyses dynamique non linéaires des éléments structuraux
et de la structure entiére avec un cout informatique acceptable. [4]

1.4.Lois de comportement.

1.4.1.

Le modele viscoplastique parfait:

Ce modeéle est le plus fréquemment utilisé en analyse dynamique non linéaire, il est
caractérisé par une raideur élastique Ke, une raideur plastiqgue Kp, un amortisseur
visqueux C et une masse M [5].
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Figure 1.2 modéle viscoplastique parfait

1.4.2. Modéle élastique non linéaire :

Caractérisé par une raideur élastique Ke, une raideur non linéaire Kp = 0, un amortisseur
visqueux C et une masse M. [5] (voir figure 1.3)

Figure 1.3 : Modele élastique non linéaire
1.4.3. Modeéle élasto-plastique :

Le modele élasto-plastique est le modéle de base, il est par conséquent trés rudimentaire. Sa
simplicité est la principale raison de son utilisation, méme pour des matériaux autre que

Pacier. Il est décrit avec seulement trois parametres : la rigidité avant plastification K, le
déplacement de plastification X, et la rigidité apres plastification rK. [6](Voir figure 1.4)
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Figure 1.4 : Modeéle élasto-plastique

Le principal inconvénient de ce modeéle, c’est la trop grande rigidité de la courbe de
recharge apres plastification et de la courbe de décharge. En effet, pour les refends
en béton armé, lorsque la phase de recharge commence, il y a tout d’abord une phase
de fermeture des fissures qui diminue fortement la rigidité. Cette trop grande rigidité
a pour conséquence de permettre une dissipation d’énergie trop importante et les
déplacements permanents obtenus avec ce modeéle sont tres loin de la réalité. De plus,
ce modele ne considere aucune dégradation de la rigidité au fil des cycles.

1.4.4. Modéley :

Le modele y(figure 1.5) a été développé a partir du modéle précédent et ceci
essentiellement pour simuler le comportement d’éléments en béton armé. Il se
caractérise aussi par sa simplicité. Son développement s’est basé sur 1’observation
que les courbes de recharge ont tendance a se couper au méme point. Par rapport au
modeéle élasto-plastique, le paramétre Y a été rajouté pour les courbes de recharge,
parametre qui est a déterminer empiriquement. [6]

Figure 1.5 : Modéle y
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1.4.5.

1.4.6.

Modeéle de Takeda :

Le model de Takeda (figure 1.6) est une des lois simplifiées les plus répandues pour
modéliser les structures en béton armé du fait qu’il est plus réaliste.

C'est une loi tri-linéaire correspondant a la fissuration, la plastification (des aciers) et
a la ruine. Le modele retenu est un modéle simplifié de Takeda défini a partir des

trois parametres a, P, y. Ces parametres représentent la diminution de raideur, le
phénomeéne de pincement (pinching), et la diminution de résistance.

l‘ * ﬁ("t‘tc'

Ko = {x/%e)

Figure 1.6 : Modele Takeda

Lorsque les courbes de recharge croisent I’axe des déplacements, elles sont ensuite
dirigées vers un point a une distance 3 (xp-Xe) du point de déplacement maximal
Xp. Ainsi, si B=0, les courbes de recharges ciblent directement le point de
déplacement maximal. [6]

Modele Q :

Le modéle Q (figure 1.7) est une simplification du modele Takeda. Ce qui le
différencie, c’est la valeur absolue du déplacement maximal qui est considérée dans
les deux directions. En plus, il n’y a plus de différence entre petits et grands
déplacements, la courbe de recharge tend toujours en direction du point
correspondant au déplacement maximal actuel.
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YKo = {Ximax’ Xe)

Figure 1.7 : Modele Q

Tout comme le modéle Takeda, la dégradation de la rigidité de décharge est

considérée par le paramétre @ et la dégradation de résistance n’apparait pas. La
définition du modele Q est réalisée par I’intermédiaire de quatre paramétres. Par

rapport au modéle Takeda, seul le parameétre 3, qui ciblait les courbes de recharge,
disparait car il est admis égal a zéro. [6]

1.5. Analyse de la réponse sismique des ponts en béton armé :

La réponse des ponts soumis aux excitations sismiques peut étre déterminée en utilisant
I’analyse linéaire ou 1’analyse non linéaire [7]. En réalité, la réponse d’un pont est non
linéaire compte tenu de :

»= Lanon linéarité des matériaux : béton, acier et sol, peuvent tous se comporter dans
le domaine non linéaire.

= La non linéarité géométrique, par exemple, le comportement non linéaire dans le
cable principal et les cintres des ponts suspendus ;

= Lanon linéarité de frontiere, exemple, des éléments GAP, c a d, les joints entre les
extrémités du pont et les culées.

1.6.Avantages et inconvénient de I’analyse non linéaire des ponts

L’analyse linéaire est parfois suffisante pour calculer la réponse dynamique des ponts.
Ceci dans le cas de petites excitations sismiques. Elle est employée couramment pour sa
simplicité. Cependant, récemment I’analyse non linéaire a attiré I’attention des
chercheurs ou beaucoup de travaux de recherche ont été effectués pour 1’estimation de la
réponse sismique non linéaire et des dommages des ponts.
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Les raisons pour 1’usage de 1’analyse dynamique non linéaire sont multiples :

L’analyse non linaire peut produire des résultats beaucoup plus réalistes et plus
fiables que ceux obtenus a partir de I’analyse linéaire sous des mouvements
sismique de terrain a forte excitations. [8]

Les analyses non linéaires se conforment a la philosophie de conception courante
des ponts. Elles permettent des déformations inélastiques et des dommages a un
certain degreé dans les composantes ductiles du pont. Elles font dissiper 1’énergie
de séisme d’autant plus qu’elles donnent des conceptions moins couteuses que des
études linéaires. [8]

Les outils d’analyse non linéaire plus fiables ; incorporant la théorie des éléments
finis non linéaires, sont disponibles. lls sont devenus plus performants vu la
rapidité des ordinateurs. [9]

Néanmoins I’analyse non linéaire comporte des difficultés qui résultent de beaucoup
d’aspects comprenant :

La détermination des propriétés des composant de pont, ¢ a d, de la composition
du béton armé fait d’acier et de béton, qui ont des propriétés matérielles tres
différentes, et de [I’interaction microscopique entre les barres d’aciers et du
béton. [2]

La simulation du comportement sismique des piles du pont sous 1’excitation
multidirectionnelle est tres difficile, en particulier, quand ’interaction du moment-
effort axial-effort tranchant doit étre prise en considération. [10]

L’interaction réelle entre les composants structuraux est tres difficile. [10]

Les algorithmes utilisés dans [’analyse non linéaire sont trés complexes
contrairement a ceux utilisés dans 1’analyse linéaire. [10]

1.7.La simulation des matériaux béton et acier:

1.7.1. Lois simulant le matériau acier :

L’acier des armatures actuelles a « adhérence améliorée » possede une limite
d’¢lasticité généralement supérieure a 5S00N/mm? ainsi qu’un allongement a la
rupture compris entre 15 et 20% (pour les barres laminées a chaud). La figure 1.8
présente un diagramme obtenu lors d’un essai de traction sur une éprouvette d’acier
de diamétre apparent 18.5 mm.
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Figure 1.8 : Diagramme « Force - Déformation », éprouvette d’acier, surface 269mmz2

Ce diagramme se scinde en trois phases distinctes :
1) la partie élastique linéaire, caractérisée par le module d’¢élasticité de Young (E [N/mm?]) et
par la limite d’écoulement aussi appelée limite d’¢lasticité (fy [N/mm?]).
2) la partie plastique quasiment horizontale, située a un niveau de contrainte équivalent a celui
de la limite élastique. Tous les matériaux n’ont pas cette particularite.
3) la partie de raffermissement caractérisée par une augmentation de la force jusqu’au
maximum. Au maximum de force, on observe 1’apparition de la striction qui s’accompagne
d’une diminution de charge jusqu’a I’obtention de la rupture de 1’éprouvette. Suivant les
besoins de 1’analyse, on utilisera :

* une idéalisation représentant fidélement 1’allure générale de la courbe de I’essai de
traction comme a la figure 1.8.

» une idéalisation de cette courbe par une loi simplifiée « élasto-plastique » avec
déformation limite &, comme sur la figure 1.9. [11]

Avec :
fy = limite d’écoulement [N/mm?]
E = module de Young [N/mm?]

gy = deformation elastique
gy = déformation ultime

10
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Figure 1.9. Représentation de la loi « élasto-plastique » pour I’acier
Cette loi « élasto-plastique » est utilisée aussi bien pour 1’acier comprimé que pour ’acier
tendu.

1.7.2. Lois simulant le matériau béton en compression :

Matériau a base cimentaire, le béton résulte du durcissement d’un mélange de gravier, de
sable, de ciment, d’eau, d’adjuvants, Les parties réactives du mélange forment avec 1’addition
d’eau une pate qui lie les divers granulats en durcissant. L’obtention de résistances élevées a
la compression n’est possible qu’en apportant un soin particulier a la composition du mélange
(sélection des matériaux, rapport E/C, fractions granulométriques,...).

La résistance a la compression du béton est déterminée soit sur des éprouvettes cubiques de
160mm d’arréte (usuel en Belgique), soit sur des éprouvettes cylindres de 150mm de diametre
Par 320mm de hauteur (France, USA, ...). Pour ce type d’éprouvette, les deux faces
d’extrémité, planes et paralleles, doivent étre rectifiées et perpendiculaires a I’axe du corps du
cylindre. Une mauvaise préparation de I’éprouvette influence la valeur f; que 1’on recherche,
Particulierement pour les hautes résistances.

Beaucoup de chercheurs se sont intéressés a définir des lois de comportements pour le béton.
Nous présentons ci-dessous un nombre restreint de propositions de ces lois qui sont placées
dans trois classes différentes :

= pseudo loi de comportement pour la vérification des sections transversales ;

= Joi de comportement du béton comprimé non fretté pour I’analyse structurale ;

* Joi de comportement du béton comprimé fretté pour 1’analyse structurale.

1.7.2.1.Pseudo lois de comportement pour la vérification des sections transversales
i. Loi de comportement « Parabole - Rectangle »

Les modéles de calculs analytiques de résistance des sections d’éléments des structures en
béton armé, utilisent couramment comme idéalisation de la courbe « contrainte -

11
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déformation» du béton une représentation dite « Parabole-Rectangle P-R ». Elle est également
utilisée pour déterminer la courbe d’interaction N-M de résistance des sections.
Cette représentation « P-R » est composee de deux branches [12] :
e une branche de parabole a axe vertical, passant par I’origine et dont le sommet se
situe en (6 = f¢; € = 0.002).

e un palier plastique, pour les déformations supérieures a 0.002, s’arrétant a la
déformation limite conventionnelle.

100
g0
80
70
60
50 — — = 45N/mm? |
40 =
30 E
20
10 +—-

Contrainte [N/mm?)

0 0.001 0.002 0.003 0.004
Déformation [strain]

Figure 1.10. Représente la courbe « Parabole - Rectangle » pour un béton de résistance
45N/mm2,

Les équations 1.1 permettent de tracer les courbes « contrainte — déformation » [13].

O-C=fc[1_(1_:762)n] pour0 < e, < g.,,(1.1)

Oc=f, Pour e, < & < €cun

fc = résistance du béton [N/mm?]
g = déformation
g2 = déformation atteinte pour la contrainte maximale

Pouf f, < 50N /mm?e,, = 0.002

Pout f. > 50N /mm?Ze,, = 2 + 0.085(f, — 50)%->3

12
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Ecyz=0éformation ultime

Pouf f. < 50N/mm?e,,, = 0.0035

Pout f, > 50N /mm?ec,; = 2.6 + 35(52)

N=exposant

Pouf f, < 50N/mm?®n = 2

Poulr f. > SON/mm?n = 1.4 + 23.4(Z2/2)#

La figure 1.11 présente les courbes pour des bétons de 45 et 9ON/mmz2. Nous observons bien
le déplacement vers la droite du point maximum de déformation lors de I’augmentation de
résistance du béton. La limite de déformation conventionnelle diminue avec des matériaux de
résistance comprise entre 50 et 90N/mm

100.00

90.00 ~
80.00 s

70.00 /]

60.00
/ —— PrEN-90N/mm?

50.00
40.00 I — —— prEN-45N/mm?
' S

30.00 L
20.00 //

pel V4
10.00

0.00

Contrainte [N/mm?]

0 0.001 0.002 0.003 0.004

Déformation [strain]

Figure 1.11. « P-R », fc = 45 et 90N/mm?

1.7.2.2.Lois de comportement du béton comprimé non fretté pour I’analyse structurale :
Pour effectuer des calculs de structure, il est nécessaire d’utiliser des lois représentant
correctement le comportement du matériau. Lorsqu’on soumet une éprouvette cylindrique en
béton a un essai de compression simple (Figure 1.12) controlé en déformation, I'aspect
qualitatif de la loi de comportement « contrainte axiale - déformation axiale » prend la forme
de la courbe ci-dessous.

13



KHERBOUCHE.Y Chapitre 1 : Notions générale et définition de base
IKHLEF.F

fem Jll..-'}r i
= / :
=1 0.5 ;m i
o e S
s 7 ! :
HE A i :
L ! !
1 i i
V Eci E Ec.im

Déformation [ ]

Figure 1.12. Diagramme o-¢ pour le béton comprimé

Les caracteéristiques qualitatives de cette courbe sont :

e une branche ascendante, a concavité vers le bas, admettant un module tangent initial
E.i et un extremum (fom, €c1); @ cet extremum de contrainte correspond la résistance a
la compression (fcm);

e au-dela de ce maximum, une branche descendante présentant normalement un point
d'inflexion, et finie (o, & im)-
Passons en revue quelques-unes de ces lois.

I.  Loi de comportement de Porpovic:

aprés avoir collationné un grand nombre d’essais expérimentaux, Porpovic propose une
équation mathématique unique pour représenter tant la phase ascendante que la phase
descendante de la relation « contrainte — déformation ». [14]
L’équation parabolique 1.2 s’articule autour de deux valeurs expérimentales essentielles :

¢ la contrainte maximale en compression du béton (fy) mesurée sur cylindre.

e la déformation g, au maximum de la contrainte maximale fo.

f:fo Tt [PSi] (1.2)

fo = contrainte maximale déterminée lors de 1’essai [psi]

¢ = déformation axiale [in/in]

go = déformation axiale au maximum de contrainte [in/in]

n = fonction mathématique dépendant de la contrainte maximale

Porpovic propose 1’équation 1.3 afin de déterminer &,. L’évolution de &, est décroissante en
fonction de fo.

e =1 (VH+55) (13)

14
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fo= contrainte maximale déterminée lors de 1’essai [psi]
€0 = déformation axiale au maximum de contrainte [in/in]
K = parameétre expérimental a déterminer

L’équation 1.4 donne le coefficient n présent dans 1’équation 1.2.

n=0.4x107 fo.1 (1.4)

Il est & noter que ces équations sont issues de la linéarisation des résultats expérimentaux
obtenus a I’époque.

Il.  Loi de comportement fib text book manual :
Le Manual-textbook fib donne I’expression 1.5 de la relation «contrainte déformation»
correspondant a une vitesse de déformation imposée de 30us/sec [11] .

Eci &c &2
_ Ecsecéco “€co
0= Eci &c fcm (1'5)
1+(o—cl—2)fc
Ecsec £co

£,0 = —0.0017 — 0.001 L (1.6)
cmo

f.n= résistance a la compression [MPa]

f.mo= 70MPa

Ec.sec = Zom module d'élasticité sécant de I'origine au pic de compression fem [MPa]

€co
Eai =agE. (;C—m)o-33 module d'élasticité tangent a 28 jours
cmo
Eco=2,15.104 MPa
femo = 10 MPa
ag=1 (porphyre)
Cette expression reste valable tant que |e.| < &¢im OU &¢ im = €.pOUro,=0.5 f,, .Au dela,

pour o, < 0.5 f,, , la courbe «a, — €.» ne suit plus I'évolution parabolique, et I'équation 1.5
doit étre remplacée par une courbe a concavité vers le haut .

15
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Loi de comportement de béton non fretté
100
E 80 _~
E e '
% 60 - , | —— 90N/mm?
S a0 T ' —45N/mm?
§ =] / h
[] T T T T
0 0.001 0002 0003 0004 0.005
Déformation [strain]

Figure 1.13. Loi fib pour un béton non fretté
La figure 1.13 montre les courbes « contrainte-déformation » pour des matériaux de résistance

45 et 90N/mmz. On peut observer que pour la courbe a 90N/mm?2, la phase post-maximum est
étendue et fortement adoucissante, la déformation au maximum de la courbe contrainte
déformation est une fonction qui dépend de la valeur de la résistance du béton comme
présenté a 1’équation 1.6.

1.7.2.3. Lois de comportement du béton fretté pour ’analyse structurale :

a. Loi de comportement de Sheick et Uzumeri [15] :
La détermination de la résistance du béton confiné défini en fonction :

= de la valeur de la résistance au centre du béton ;

= du volume total d’acier ;

= de I’espacement des étriers ;

= de la limite élastique des étriers ;

= de la configuration des étriers ;

= de I’effet des dimensions de la section.
Définissons maintenant la surface de béton confiné. Elle se trouve a I’intérieur du quadrilatere
formé par les axes de chaque brin des étriers (dans le cas de colonne a section carrée ou
rectangulaire (figure 1.14).
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8

Figure 1.14. Représentation du confinement d’une colonne carrée

Entre deux barres longitudinales se crée un effet de voite. La surface Qi comprise entre cette
votte et ’axe du brin est définie par la formule 1.7. Ces différentes surfaces seront
soustraites de celle du quadrilatére.
Qi =% (1.7)
a .
Ci= distance entre deux barres longitudinales successives [mm]
a = valeur numérique définie a 4 par [15] et a 6 par [16]

La surface confinée dans le plan des étriers (transversal) est donc :
n
Ae = Cx X €y — liig —(1.8)
Cx = distance d’axe a axe des étriers extérieurs dans une direction [mm]
cy = distance d’axe a axe des étriers extérieurs dans I’autre direction [mm]
A = surface de la zone confinée transversale [mm?]
Cette surface Ae devra encore étre modifiée du fait qu’un effet de voite se crée également

entre deux étriers successifs dans le sens de la hauteur de la colonne. L’équation 1.9 nous
donne la valeur finale :

2
Ac=coxe,— S L (1) (1 - %)(1.9)

s = distance d’axe a axe des étriers successifs [mm]

17
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Pour déterminer la contrainte maximale du béton fretté les auteurs utilisent la formule
générale suivante 1.10.

fo = 0.85f", (1 g el oSS V”) (1.10)

Occ

f' .= contrainte du béton non renforcé
f's= limite élastique de I’acier
ps= rapport entre le volume latéral de renforcement et le volume du béton confiné
[ = constante
Pocc= 0.85f" ~(cx X ¢y —A)
Cyx = distance d’axe a axe des étriers extérieurs dans une direction
cy = distance d’axe a axe des étriers extérieurs dans I’autre direction
A= surface totale de I’armature longitudinale

b. Loi de comportement de Mander, Priestley et Park [[16], [7], [17]] :

La difficulté principale pour la détermination de la relation o — & d’un béton fretté est la
détermination de la résistance a la compression de confinement du béton. Cette information
est obtenue de maniére diverse. Une formulation 1.11 dont certains parametres sont ajustés
expérimentalement.

f’cc = f’co + K1 fq

f
gec = £co (1 + K; f,w) (1.12)

f'..= contrainte maximum du béton fretté [N/mm2]
f'.o = résistance a la compression sur cylindre non confiné en béton
f; = pression de confinement totale du béton
£c0= déformation au maximum de contrainte ',
K, K,= paramétres calibrés expérimentalement
Travaillant sur la base des travaux antérieurs, Mander, Priestley et Park établissent une
méthode pour déterminer . :

= Lapremiere étape de leur raisonnement consiste en la détermination de la pression
latérale de confinement :

o Ty pour une colonne circulaire ;

o fix et fiy pour une colonne de forme rectangulaire ou carrée. Ces valeurs sont
calculées chacune suivant une direction perpendiculaire a un coté.
Les pressions latérales de confinement sont établies grace a la formule (1.12) suivant la
direction x dans ce cas). Cette formule est fonction de la limite élastique des étriers (fyn), de la
distance entre les étriers (s), de la distance d’axe a axe des étriers dans la direction ou I’on
calcule la pression (cy) et de la quantité d’acier d’étrier présente dans cette direction (Asy).

18



KHERBOUCHE.Y Chapitre 1 : Notions générale et définition de base
IKHLEF.F

Asx
S. Cy

f

fyh (1.12)

I1 ne reste donc plus qu’a calculer la contrainte effective latérale de confinement suivant les
deux directions avec la formule 1.13 établie pour la direction x.

flix — fix (113)

1 ~Pcc
= surface de la zone confinée transversale [mmZ]
fly = pression latérale de confinement [N/mm?Z]
pcc = rapport entre la surface d’acier longitudinale et la surface de béton confiné

= la seconde étape consiste a déterminer la valeur de ¢ :

o Pour les colonnes circulaires, une formule analytique est fournie ;

o Pour les colonnes de formes rectangulaires ou carrées, ils utilisent un abaque a
2 entrées (f' etf’}y) et obtiennent le rapport f¢¢/f co.

Connaissant la résistance a la compression du béton fretté et la déformation au maximum de
contrainte, les auteurs utilisent la formulation de Porpovic afin d’écrire leur loi de
comportement (¢quation 1.14) sous 1’effet des armatures :

free(==)r
Lfcg) (1_14)
T—1+(a)r

Cc

T':—
Ec_Esec

E.=5000+/f",0

_fr
ES@C_ SCCC
Ere = €40 <1 +5 (/f—o - 1)) (1.15)

E. = module tangent [N/mm2]

Esec = module sécant [N/mm2]

f’cc = résistance en compression du béton fretté

o = résistance en compression du béton non fretté

€ = déformation

gco = déformation au maximum de contrainte pour le béton non fretté
gcc = déformation au maximum de contrainte pour le béton fretté
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c. Loi de comportement de Cusson et Paultre:

Cusson et Paultre (1994) formulent trois variantes pour la détermination de la valeur f.

= Lapremiére variante est I’obtention d’une relation 1.16 pour f;; extraite de la
généralisation d’essais expérimentaux couvrant une large plage de confinements différents, et
de résistances de bétons comprises entre 60 et 120N/mm?2 [18].

fee _ 1 4 2_1(&)0.7 (1.16)
feo feo
fec = contrainte maximale du matériau confiné
0 = contrainte maximale du béton non fretté
fie = pression latérale due au confinement
= la seconde variante concerne la pression latérale de confinement. Aprés avoir réalisé
des expériences, ils se sont rendus compte que les aciers constituant les étriers ne plastifiaient
pas obligatoirement. Les auteurs ont alors développé une procédure itérative afin de
déterminer au mieux la contrainte dans les aciers.
= |a troisieme variante concerne le classement du confinement. Ils effectuent une
différenciation des colonnes en fonction du rapport f/f., . Trois catégories sont établies :
o Classe 1 : (confinement faible) 0.00 < fi/f,,< 0.05
o Classe 2 : (confinement moyen) 0.05 < fi/f.,< 0.20
o Classe 3: (confinement élevé) 0.20 < fi/fe,

1.8. Les rotules plastiques :

Une structure réelle est toujours soumise a des charges verticales qui présentent les charges
permanentes et qui se combinent aux actions horizontales représentant généralement les
charges sismiques.

Pour une direction précise de I’effort horizontal, des moments ultimes s’ajoutent aux droits
des zones critiques dites-pour le moment-zones de plastification et qui s’accumulent jusqu’a
obtenir un mécanisme (la ruine). [19]
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Figure 1.15. Exemple de dommage d’un pont suite au séisme de Kobé (Japon 1995)

1.8.1. Critére de ruine en rotation:

Les phénomeénes observés lors de la ruine par flexion des structures élancées moment, au
niveau local des sections endommagées, trois phases principales : la fissuration de la section,
la plastification des aciers et enfin la ruine de la section qui se traduit par 1’écrasement du
béton en compression [19].

Il existe plusieurs méthodes pour définir une rotation de ruine, parmi ces méthodes on peut
citer a titre d’exemple :

= Meéthode de Priestley :
Priestley utilise la notion de longueur de la rotule plastique pour définir une rotation de ruine.
=  Méthode simplifiées de ’ACT40/FEMA273-356 :

Une rotule plastique est une zone d’un élément de structure (poutres, poteaux,...) subissant
des déformations irréversible et capable de dissiper 1’énergie sous sollicitations alternées, au-
dela d’un seuil de sollicitation elle se comporte comme une articulation autorisant la rotation
des autres parties de I’élément.

1.8.2. Caractéristiques des rotules plastiques:

Aprés la formation des rotules plastiques, les non-linéarités sont concentrées au niveau des
rotules plastiques. Chaque rotule est caractérisée localement par moments de fissuration,
plastification et ruine [19].

La longueur de chaque rotule L, ne correspond pas a la longueur de la portion de la poutre ou
du poteau ayant physiquement plastifié.

Dans le cas général L, dépend de la ductilite mise en jeu et donc du niveau de chargement.
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La dégradation de I’inertie dans chaque rotule plastique représente un état endommagé de la
structure pourtant, il s’avére que I’inertie chute, certes de maniére globale entre le début
(inertie élastique) et la fin dub séisme (inerties dégradées encore plus faibles que I’inertie
fissurées) mais elle ne diminue pas (forcément) a chaque pas de temps: les fissures
¢ventuelles peuvent se refermer et I’inertie augmente au cours des cycles.

Figure 1.16. Développement de rotules plastiques lors du séisme

de Northridge (USA, 1994)

Figure 1.17. Rupture par cisaillement d’un pile lors du séisme de

Chi-Chi (Taiwan, 1999)
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1.9. Conclusion :

On peut retenir de ce chapitre, dans une étude de la réponse des ponts soumis aux excitations
sismique, une analyse linéaire ou non linéaire peut étre utilisée, mais en réalité, la réponse
d’un pont est non linéaire compte tenu les non linéarités : matérielle, géométrique et de
frontiére.

Dans le présent projet de fin d’étude, on s’intéresse a 1’étude dynamique linéaire et non
lineaire d’un pont a poutre précontrainte, la non linéarité consideré est celle des matériaux.
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Présentation de I’ouvrage
2.1.Introduction :

Dans ce chapitre nous présentons 1’ouvrage étudié dans ce mémoire. C’est un pont a poutre en
béton précontrainte situé dans la willaya de Tlemcen.

On note que cette étude est une continuité d’un travail qui a été élaborer dans le cadre d’un
projet &> AUTOROUTE EST-OUEST D’ALGERIE [20] ,qui comporte 1’étude dynamique
lineaire du pont étudier en commencant par le pré dimensionnement des différents sections de
I’ouvrage jusqu'a la détermination des section de ferraillage.

2.2.Présentation genérale du pont :
L’ouvrage concerné est un viaduc-autoroute situé sur la section ‘W7’ de 1’autoroute Est-ouest, Il

est situé dans le troncon ouest de SBA-TLEMCEN au niveau de (PK64+838), d’une
configuration de travées de (4x28.1) + (2x28) m, avec une largeur de 2x13.75 m. Le tablier est
constitué de poutres en T précontraintes préfabriquées avec 7 poutres de 145cm de haut espacées de
195cm. Ces poutres transmettent les efforts vers I’infrastructure au moyen des plaques d’appuie
néopréne fretté. On prévoit pour I’infrastructure des piles a paroi mince, et des culées semi-enterrées,
avec des fondations sur pieux. La dalle de transition est d’une longueur de 5m [20].

2.3.Localisation de I’ouvrage :

Le pont est prévu pour franchissement d'un oued. Selon des investigations sur site il
n'existepas d'eau dans I’oued. La hauteur de berge plus grande a gauche qu’adroite, la surface
du terrain est en sol argileux meuble.

2.3.1. Données géométriques :
2.3.1.1. Tracé en plan:

L’alignement en plan donne la définition géométrique du tracé en plan de ’axe de la voie
droite

2.3.1.2.Profil en long :

L’ouvrage étudié a une longueur de 168.4 m, composé de six travées, deux travées de 28 m, et
quatre travées de 28.1m. Le tracé de la voie présente une pente de 2.5%. Le profil en long du
pont étudié est représenté par la figure 2.1
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La figure 2.1. Profil en long
2.3.1.3.Profil en travers :

Le tablier est composé de 3 voies de 3.50 m, plus une bande d’arrét d’urgence de 1m de
largueur d’un c6té et 0.5m de 1’autre co6té et un trottoir de 0.7m de largueur, d’ou la largueur
totale du tablier est de : L=13.1m. Le profil en travers est représenté par la figure 2.2.

2.59%

S /)/

Figure 2.2. Profil en travers
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2.4.Caractéristiques des matériaux :
2.4.1. Le matériau béton :

Résistance (MPA) RN35 RN27
éléments Poutres précontraintes Culées, piles, chevétres,
préfabriquées, dalles de transition,
Tablier et pieux semelles, barrieres,
trottoirs, et autres eléments

Tableau 2.1. Caractéristiques mécaniques du béton

2.4.2. Le matériau acier :

Les caractéristiques de ’acier sont données par le tableau 2.2 :

Module de déformation élastique ES=2.0x10°MPA
Poids volumique y=7850kg/m"
Limite élastique : barres lisses(FeE235) Fe=235MPa
Limite élastique : aciers tores(FeE50011) Fe=500MPa
Limite élastique : treillis soudé(FeE500111) Fe=500MPa

Tableau 2.2. Caractéristiques mécaniques des aciers
2.4.3. Le matériau de précontrainte :

Le tableau 2.3 présente les caractéristiques des cables de précontrainte :

Cable a tres basse relaxions TBR
Résistance normal fprg=1860Mpa
Diamétre nominal d’un toron ®=15.2mm
Surface nominal d’un toron Ap,=140mm?
Module de déformation élastique Ep=1.95x10’MPa
Coefficient de relaxation P1000<3.5%
Procédé de précontrainte Post tension
Nombre de cable 4 cébles 7T15

Tableau 2.3. Caractéristiques mécaniques des cables de précontrainte
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La figure 2.3 presente I’emplacement des cables dans les poutre dans les section d’abouts et
centrales

; 140

-
o

0%

(=
22

L_{g I R | //J
Inf Rl
. +| ]
I
—0 ,\Q :
2 3{:"' & |
2|3 s 2 l
1> *|
+| & SN
3 B L
| o4 | & o9 | e
27.5 27.5 pres 12| 2xli5.5 |'|2 =l
55 55

Figure 2.3. L’emplacement des cibles dans les sections de la poutre

2.5.Caractéristiques géometriques du tablier:

Le tablier est composé de 6 travées de longueur différentes comme c’est illustré dans le
tableau 2.4 :

Travée 1 2 3 4 5 6

Longueur(m) 28 28.1 28.1 28.1 28.1 28

Tableau 2.4 : les longueurs des travées

Le tablier est composé de7 poutres espacées de 1.95m, les poutres sont isostatiques.

L

?

Figure 2.4. Section d’about de la poutre Figure 2.5. Section médiane de la poutre
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2.6. Caractéristiques géométriques des piles :

Le pont est composé de 5 piles d’hauteurs différentes comme c’est illustré dans le tableau 2.5
et la section des piles évidées comme ¢’est montré dans la figure 2.6.Cette derniére présente
également la section de ferraillage des piles.

Hauteur(m) Longueur(m) Largueur(m) type
Pile 1 14,583 5.3 2.2 Evidé
Pile 2 16.583 5.3 2.2 Evidé
Pile 3 25 .583 5.3 2.2 Evidé
Pile 4 25.583 5.3 2.2 Evidé
Pile 5 15.583 5.3 2.2 Evidé

Tableau 2.5 : caractéristiques des piles
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i P ==
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. .: i .
1 i
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................
» -
» -
RN SR R SRR IR R R T T SRR R R N SR S S I TR SR S SRR N DR TR SRR SRR N R R SR S ) '

5.3

Figure 2.6. Section de la pile [20]

2.6.1. Caractéristiques géometrique des appareils d’appuis [20] :

Le type da’ppareil d’appuis utiliser dans ce viaduc est JBZD 350*350*72, Cette appareil est
montrer dans la figure 2.7
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2

350

Figure2.7 : Appareil d’appui.

La rigidité de I’appareil d’appuis (K) est estimée la relation suivante :
k =GA/h 2.)

Avec :

G : module de cisaillement de I’appareil d’appuis

A : surface de I’appareil d’appuis

h : épaisseur total de I’appareil d’appuis

AN:

K=1200*0.35*0.35/0.072 = 2041.66 KN/m

2.8. Conclusion:

Le pont étudier est droit, il est composé de six travées, sept poutres espacées de 1.95m et de
cing piles évidées de hauteurs différentes, Ainsi que 1’appareil d’appuis utilisé est au néopréne
fretté de type JBZD 350*350*72.
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3.1.Introduction :

Ce chapitre est consacré a la modélisation linéaire et non linéaire du pont étudié, pour cela on
utilise le code de calcul en élément finis «SAP 2000», c’est un logiciel de calcul et de
conception des structures d’ingénierie particulierement les ouvrages de Génie civil. Il permet
la saisie graphique des ouvrages avec une bibliotheque d’¢léments autorisant 1’approche du
comportement de ce type de structure. Il offre de nombreuses possibilités d’analyse Vis-a-vis
des efforts statiques ou dynamiques, avec des compléments de conception et de vérification.

3.2. Modéle linéaire :

Le pont a été modélisé en 3D par la méthode des élements finis ceci en utilisant le logiciel
‘SAP 2000 version 14°.

Le tablier et les piles ont été modélisés par des éléments poutres «Frames», ainsi les appareils
d’appui ont été modélisés par des éléments de liaison «Link».

La figure 3.1 présente le modéle établit pour le pont étudié.

Figure 3.1 : model du pont en 3D
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3.3. Analyse modale :

Pour que la somme de la masse modale effective atteigne 90% de la masse totale du pont dans
les deux sens horizontales et le sens verticale, nous avons considéré 72 modes.

On présente par le tableau 3.1 les modes jugés importants pour le pont étudié. A partir de
cette analyse on remarque que 9 modes sont suffisants pour une analyse modale spectrale sous
mouvement sismique longitudinale. Le cas considéré dans notre mémoire.

Modes | Période Ux Uy Uz SumUX | SumUy Sum Uz
(sec)

Mode 1 1.41 0.54190 5.771E-15 | 2.302E-10 | 0.54190 | 5.771E-15 | 2.302E-10
Mode 2 1.14 0.00916 1.111E-09 | 6.903E-09 | 0.55106 | 1.111E-09 | 7.133E-09
Mode 3 1.10 1.757E-10 0.41547 6.011E-10 | 0.55106 0.41547 | 7.734E-09
Mode 4 1.06 0.26592 2.690E-10 | 1.675E-10 | 0.81698 | 0.41547 | 7.901E-09
Mode 5 1.03 3.410E-10 0.00504 1.134E-11 | 0.81698 | 0.42051 | 7.913E-09
Mode 6 1.01 0.01007 8.193E-09 | 1.990E-10 | 0.82705 | 0.42051 | 8.112E-09
Mode 7 1.00 4.728E-10 0.26888 6.880E-10 | 0.82705 | 0.68939 | 8.800E-09
Mode 8 0.99 3.921E-08 0.02166 6.098E-11 | 0.82705 | 0.71105 | 8.861E-09
Mode 9 0.98 0.06232 1.118E-08 | 1.795E-10 | 0.88937 | 0.71105 | 9.040E-09
Mode 10 0.98 1.798E-11 0.06817 1.957E-10 | 0.88937 | 0.77923 | 9.236E-09
Mode 20 0.48 0.01795 3.670E-16 | 1.376E-09 | 0.90734 | 0.77954 | 3.334E-08
Mode 32 0.16 1.261E-14 0.04420 3.440E-10 | 0.99998 | 0.90388 0.55544
Mode 72 0.03 4.129E-09 | 1.699E-10 0.03487 | 0.99999 | 1.00000 0.91816

Tableau 3.1 : les modes principaux

3.4. Modeéle non linéaire :

Dans les cas courants de conception des ponts sous chargement sismique, le comportement
non élastique et les dommages de certains composants de pont sont permis de se développer, a
un certain degré. Les grandes déformations inélastiques et les dommages dans la
superstructure des ponts en béton ne sont pas souhaitables parce qu’elles ne peuvent pas étre
facilement surveillées et réparées, et peuvent rendre le pont entier irréparable. Dans la
pratique, les superstructures de pont sont congues pour rester élastiques quand les chevétres
atteignent leur capacité en moment plastique. Les colonnes et les culées sont les composants
adéquats pour absorber 1’énergie sismique d’entrée en permettant le comportement non
élastique. [8]

Dans notre étude on considére le comportement non linéaire pour les colonnes et les appareils
d’appuis, la non linéarité considéeré donc est celle des matériaux constituant ces éléments.
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3.4.1. Lanon linéarité des piles :

3.4.1.1.Modele en rotule plastique :
3.4.1.2.La longueur de la rotule plastique :

Dans la littérature, il existe plusieurs possibilités permettant de définir la longueur de la
rotule plastique.

Dans le cahier technique 2018 [21], c’est I’hypothése de Priestley qui a été retenue (voir
équation 3.1) avec une correction au moyen du facteur pour tenir compte de la capacité
d’écrouissage réduite des aciers. Avec 0.08L,, la premiére partie de 1’équation (3.1) considére
I’écrouissage de la section a I’encastrement et 1’extension de 1’allongement plastique due aux
fissures inclinées de flexion accompagnée d’effort tranchant. La pénétration dans les
fondations des allongements plastiques est prise en compte par le 2 *™ élément de 1’équation
0.022fdp .Elle est proportionnelle a la limite d’écoulement fset au diametre dy de I’armature
longitudinale. En cas d’augmentation de ces deux paramétres, la longueur d’ancrage dans les
fondations augmente elle aussi et, avec elle, la rotation a la section d’encastrement.

Lpi=ast (0.08Ly+0.022 fody) [mm] (3.1)

Avec:

ast - Coefficient de nuance d’acier.

ast =0.8 pour les aciers d’armature avec ( fi/fs) <1.15 et
as— 1.0 pour les aciers d’armature avec (fy/fs)=1.15

L, portée de cisaillement L,=M/V en [mm]

fs limite d’écoulement de I’armature longitudinale en [Mpa]
firésistance a la traction de I’armature longitudinale en [Mpa]
dp diamétre de 1’armature longitudinale, en [mm]

Le déplacement ultime A, a la rupture de I’élément de construction peut étre tiré du concept
de la rotule plastique et des relations des figures (3.2) et (3.3). Afin d’étre cohérent avec la
littérature a ce sujet, il a été admis que la rotation plastique 6, se situe a mi-hauteur de la
rotule plastique. Ainsi, le déplacement ultime A, peut étre déterminé a 1’aide de 1’équation
(3.2) comme la somme des déplacements élastiques Ay et plastique Ay
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Moment Courbure by

L., = Rotule plastique

hy, = Zane plastique J
h, = ,Strain penetration®

By
by M.
Figure 3.2.Réparation de la courbure ¢ le long d’un | Figure 3.3. Rotation de la corde a la rupture
Element de construction plastifié 0y d’un élément de construction.
AuBuLy=AY+A p=0 L0 p(Ly - 2 (3.2)
A, By L L
=y _3E v p v
Oy= L, L, El 3 Y3 (33)
Avec :

0y, 0p et By sont respectivement les rotations ultime, plastique et élastique.
®dyest la courbure élastique
E est

| est I’inertie

La rotation plastique peur étre calculée comme étant I’intégration de la courbure plastique
dans la rotule plastique .I’équation (3.2) devient alors :

L
OuLv :eyLv+ ((Du'q)y) LpI(Lv'Tpl) (35)
En divisant par L, on obtient 1’équation permettant de calculer la rotation de la corde a la
rupture :

L
0y= Oy +( Dy-Dy) Lp.(1-£) (3.6)

Ou @, représente la courbure ultime de 1’élément de construction.
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3.4.1.3.Relation force-déplacement non linéaires :

Le calcul exact du comportement force-déplacement non linéaire est compliqué et pas
toujours necessaire. Dans la plupart des cas une approximation par une relation bilinéaire
suffit. La figure (3.4) illustre le comportement réel et 1’approximation bilinéaire d’une porte a
faux élance.

L’approximation bilinéaire est caractérisée par deux points : (1) la plastification nominale (F,

Ay) €t (2) la rupture (Fy A,). Les efforts Fyet Fy peuvent étre déterminés a 1’aide de 1’équation
(3.7) a partir de la résistance de I’élément de construction a 1’encastrement. Il faut remarquer
ici que la résistance nominale F, doit étre déterminée a partir du moment de résistance
nominal Mp.

-M
F=M/, (37)
Refend &
T Hominal yisia* il
-------------------- T R2en ; 5 -_M“- ! _____;—_'—r-l..: ?:"
— s ! _-.-"- g |
s o 1 S
A B '||| r -
Reéalité & B 3 [ii [\ -Fretyiek  Nominal sirengin'
= i ii 5t J=|:'U15
g [wsee s U] I el o opon
- 2 |I ii
Approximation B T
— £ i
Py Llaem0 L !
Ay TR A1 i
200 ] 1 2 3 4 5 E T
N = -1099kN Courbure [10°m™]

Figure 3.4. Relation force-déplacement
non linéaire d’une porte a faux élancé

Figure 3.5. Relation moment-courbure
d’une section de paroi

Les déplacements Ay etA, peuvent étre déterminés au moyen des équations (3.1) a (3.6) a
partir de la courbure a la section d’encastrement.

3.4.1.4. Relation moment-courbure :

La relation moment-courbure réelle d’une section peut étre aussi déterminée au moyen des
multiples logiciels (exemple: USC_ RC, SAP2000.....) existant en tenant compte des
relations spécifiques contrainte-allongement des matériaux. Le diagramme en figure (3.5)
illustre la courbe arrondie de la relation moment-courbure d’une section.

L’approximation bilinéaire peut se construire d’apres les quatre pas décrit ci-apres.

1) 1l s’agit de déterminer en premier lieu le point le long de courbe moment -courbure
réelle correspondant au début de la plastification (“’first yield). Pour les éléments de
construction soumis a un effort normal important comme les colonnes, ce point
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2)

3)

4)

correspond soit au début de la plastification de 1’acier dont I’allongement & atteint la
limite d’écoulement €, ou au début de la plastification du béton dont la déformation
spécifique atteint 0.2%. Le premier atteint est déterminant. Ce point donne la courbure
nominale de la plastification @’y et le moment d’ou découle la rigidité élastique ELy.
E|y:’;—§ (3.8)
Toujours le long de la courbe moment-courbure réelle, il s’agit ensuite de déterminer
le point ou, soit 1’acier soit le béton, atteignent respectivement une déformation
specifique €=0.0150u €.=0.004. Le premier atteint est déterminant. De ce point
découle la résistance nominale a la flexion M, d’ou peut étre déduit la courbure
nominale de plastification @, .

My M.
ady :QyM—Z=i (3.9
Le point de plastification nominale (*° Nominal yield ‘’) ne se situe pas sur le
diagramme moment-courbure réelle mais dépend des valeurs de M, et de @ (voir la
figure 3.5).
En dernier lieu, il s’agit de déterminer le point ou est atteinte respectivement soit la
déformation spécifique de 1’acier €= Es, max SOIt celle du béton Ec=E; max. Le premier
atteint est déterminant.
Ec, max €t € max représentent les valeurs maximales admissibles des déformations
specifiques des matériaux. A ce point correspond a la rupture de I’élément de
construction (*’Ultimate limit state °’), soit la courbure ultime @, et le moment de la
rupture M,
Dans le cas de la section non ductile, elle peut donc donner les résultats pas tout a fait
corrects. Dans la figure (3.6) par exemple le moment de la résistance nominal M, a
tendance a étre trop élevé. De ce fait, la rigidité plastique est faible. Il faut donc ici
relever les points suivants :
Le calcul de la rigidité élastique selon le point 1 est valable aussi pour les sections
non- ductiles
Dans le cas de section non- ductiles la résistance nominale a la flexion M, calculee
selon le point 2 peut trop souvent s’avérer trop haute. Si cela est le cas il faut estimer
une nouvelle valeur de M, pour faire mieux correspondre I’approximation bilinéaire a
la courbe moment-courbure réelle. Un exemple de cette adaptation est donné a la
figure (3.7). Cette adaptation est particulierement recommandée pour les systémes ou
il y a nombre important de rotules plastiques.
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Figure 3.6. Adaptation de la courbe | Figure 3.7. Exemple de diagrammes
d’approximation bilinéaire afin de mieux | contrainte-allongement idéalisés pour
correspondre a la courbe moment- | I’examen de structures en béton armé

courbure

Le code USC-RC [22] peut étre utilisé pour déterminer le comportement non linéaire des
sections des colonnes de pont. La figure 3.8 présente 1’interface de ce code ainsi que les
données relatives a une des piles du pont étudié.

¥ i USC_RC - O

File Run View Help

Hés D409 9 Q

Steel Propertiss:

e Moment Curvature, Force Deflection

and Interaction Analysis of Longitudin Steel

Switch to [Custom Distnibution,

Reinforced Concrete Members. Moduluz of Elasticity: Different Sizes) for custom size and
i) E-milt comeeli@sacd 1.9994?981.41 KMN/m2 location for each bar.
iels Strength: |Evenl_l,.l Distributed, equal Size ﬂ
System 465043.4957  KN/m2
o ) ) |.-’-‘«utomatic: j
f+ Sl [Meter/Kg ' KN"/Sec.] {7 |mperial [Inch/Kips/Sec.) Steel Size:
teel Size: Murmber of bars Number of bars
32 at outer layer: at inter layer:
Selecting Section speifications Total number of bars; ] 47
110
| Hollow Rectangular j Size of steel iz provided in terms of:
o | Bar Size inits Spstem Cross Section Area ‘
Height: Analysiz With Respect Tao: Tierisee e
5.3 Meter Ay huis todulus of Elasticity: “rield Shrength:
widh 133347961.41  KN/m2 4EBR434957 KM/
idth: i : .
,227 Thickness: Steel Size: Tranzverse Spacing:
: Meter oe Meter 1 o] Meter
Clear Cover: Length: -
nov Meter 25.583 Meter iz [9e Hardening Coef:
~ .
Ma Hardening K |4— e |4U—
Concrete . .
f» With Hardening ’— ,— ,—
Unconfined concrete Stengthe | 27000 K2 )28 Kd: 13
Steel Hysteresiz Parameters:
I aterial Model for ,—_ ,7 I—_ ,7
confined concrete: |Mander Model j F1= 0333383 Pe= 12

UsC_RC 2170572013
Figure 3.8. Interface de code USC-RC
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Pour établir les lois Moment —courbure pour la section des piles du pont étudié, le modele de
contrainte-déformation de Mander pour le béton confiné et le modéle de USC-RC de I’acier
pour le ferraillage ont été employés pour I’analyse. (Figures 3.9-3.10)

40000
30000
i
9 20000
&
10000
0 : : : : |
0.000 0.002 0.004 0.006 0.008 0.010
Strain
Figure 3.9. Modéle de béton de la pile
200000
600000
400000
200000
)
1)
2 : 5 : :
i

~5HHHH]

-200004
Strain

Figure 3.10. Modéle de I’acier de la pile

Les résultats d’analyse obtenue sont illustrés dans la figure (3.11).
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Figure 3.11. Diagramme de moment-courbure

Chapitre 3: Modélisation de pont

On peut aussi utiliser le logiciel SAP2000 pour déterminer le comportement non linéaire des
sections des colonnes de pont. (Figure 3.12)

Moment Curvature Curve (Limits: P(comp.) = -207635.089, P(ten.) = 36137.91)

Edit
— Curves
Curvature Strain Diagram

I
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270 ©
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120

9.0 S

8072

3073

-IIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIII L
1.0 20 30 40 50 60 70 &80 90 10047 4 Cancrete Strain -1.981E-03

Select Type of Graph |M0ment-Curvature ﬂ Steel Strain 5.854E-03

Specify Scales/Headings... | | [ 3.864E-03 , 24451.26 ] Meutral &xis 04335
% ~ S
[~ Plot 3x3 Fiber Model Curve ] @)

Analyziz Control
[v¥ Caltrans |dealized Maodel Mo, of Points |20 " Concrete Failure [Lowest Ulimate Strain)
P [Tension +ve]  |G63.9 Angle [Deg) |0 +" Concrete Failure [Highest Ultimate Strain]
ErEE] Iv¥ First Rebar Failure

Phi-Conc = 00987775 W-Cone = 2EE22 249 [ User Defined Curvature Selected Curve Color
Phi-Steel = M M-Gteel = M8 Click to:
Phi-vieldilritial) = . 00155511 M-yield = 158526.54 Details... | Contour.. | Add Curve
Phi-vield(|dealized) = .00208515 Mp = 24841 Refresh | ,TI Delete Curve
ICrack = 361

Figure 3.12. Diagramme de moment-courbure obtenu a partir du SAP2000

38



KHERBOUCHE.Y Chapitre 3: Modélisation de pont
IKHLEF.F

Dans notre mémoire nous avons modélisé le comportement non linéaire par le logiciel SAP
2000. Ce dernier aboutit & des résultats plus précis que le code USC-RC puisqu’il permet
d’introduire différente sections de ferraillage contrairement a USC-RC.

Les figures ci-apres presentes les lois moment courbure de chaque pile de pont :

Frame Hinge Property Data for FH pile1 M3 - Moment M3

Edit
Dizplacement Control Parameters
Type
Fairt toment/SF CurvaturedSF " Moment - Fotation
a 4.7
D- 0 4737 o Moment - Curvature
C- 5l 4737 Hinge Length 0.386
-1 0 [~ Relative Length
0 I
1 0. Hysteresiz Type And Parameters
C 1 4737 . -
D 0 4777 Hysteresiz Type |sotropic -
: [V Symmetric
1} 4737 Mo Parameters Are Required For This
Hysteresis Type
Load Carrying Capacity Beyond Paoint E
(" Dmopz ToZemo
" |z Extrapolated
Scaling for Moment and Curvature
Pasitive MHegative
[~ Use'ield Moment  Moment 5F |24841. |
[ Uszeield Curvature  Curvature |2.DSEE-DS |
[Steel Objects Only)
Acceptance Criteria [Plastic Curvature/SF)
Puozitive MHegative
- Immediate Occupancy |2. |
[ LifeSafety 4. [ —
- Callapze Prevention |E. |
[~ Show Acceptance Criteria on Plot

Figure 3.13. Loi moment courbure de la pile 1
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Frame Hinge Property Data for FH pile 2 M3 - Moment M3

Edit
Displacement Control Parameters

Paint Moment/SF Curvature/SF
0 -4.737

-4.737
-4.737

0

0

0.
4737
4737
4737

o|a| o

oo ==

Load Carrying Capacity Beyond Point E
i+ Drops To Zem
™ |z Extrapolated

Scaling far Moment and Curvature

[w  Symmetric

Pogitive Megative
[~ UseYield Moment  Moment SF |24541. |
[~ UseYield Curvature  Curvature  |2.085E-03 [
[Steel Objects Only)
Acceptance Criteria [Plastic Curvature/SF)
Poszitive Hegative
- Immediate Occupancy |2. |
[ Life Safety [4. [
0 Collapse Prevention [&. |

[ Show Acceptance Criteria on Plot

Type
" Moment - Ratation

& homent - Curvature
0,406

Hinge Length

[~ Relative Length
Husteresiz Type And Parameters
Hysteresis Type |zotropic b

Mo Parameters Are Required For This
Husteresis Type

Cancel

Figure 3.14. Loi moment courbure de la pile 2

Frame Hinge Property Data for FH pile 3 et4 M3 - Moment M3

Edit
Displacement Control Parameters

Paint Moment/5F Curvature/5F
1] 4,737
1] 4,737
-1 -4.737
-1 i]
I i]
1. 0.
1 4737
0 4737 -
v Spmmetric
0, 4737 Y
Load Carrying Capacity Beyond Paint E
o' Dropz ToZero
™ |z Extrapolated
Scaling for Maoment and Curvature
Paszitive Meqative
[~ Use'ield Moment  Moment SF [24841. |
[~ Use'ield Curvature  Cyrvature | 2.085E-03 |
[Steel Objects Only)
Acceptance Criteria [Plastic Curvature/SF)
Paszitive Meqative
- Immediate Occupancy |2. |
[ Lite Safety 4. |
- Collapze Prevention 3 |

[~ Show Acceptance Criteria on Plat

Type

(" Moment - Rotation

(¢ Moment - Curvature
0.496

Hinge Length
[~ Relative Length

Hysteresiz Type And Parameters

|sotropic -

Mo Parameters Sre Bequired Far This
Hysteresiz Type

Hysteresiz Type

Cancel

Figure 3.15. Loi moment courbure de la pile 3-4
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Frame Hinge Property Data for FH pile 5 M3 - Moment M3
Edit
Dizplacement Control Parameters

Type
Paint b oment/SF Curvature/SF " toment - Rotation
1] -4 737
D- 0 4737 o toment - Curvature
- 5l 4,737 Hinge Length 0.336
-1 0 [~ Relative Length
0 0
1 i Hysteresiz Type &nd Parameters
C 1 473 . -
D a 4737 ) Hysteresiz Type |zotropic -
. [v Symmetric
0 4 737 Mo Parameters Are Required For Thiz
Hyzteresiz Type
Load Carying Capacity Beyond Point E
(* Drops ToZero
(" Iz Extrapolated
Scaling for Moment and Curvature
Pozitive Megative
[~ Uss'field Moment  Moment SF 24841, |
[~ Use'Yield Curvature  Cyrvature  |2.085E-03 |
[Steel Objects Only)
Acceptance Criteria [Flastic Curvature/SF)
Pozitive Megative
- Immediate 0coupancy |2. |
I_ Life Safety |4- | Cancel
I_ Collapse Prevention |5. |

[~ Show Acceptance Critenia on Plot

Figure 3.16. Loi moment courbure de la pile 5

3.4.2. La non linéarité des appareils d’appuis :

La non linéarité de I’appareil d’appuis dépend de la relation force-déplacement, Pour
déterminer cette relation il faut d’abord calculer la force axial appliqué sur elle.

Le poids de la superstructure est 43033 KN. Vu que il y a six piles (les culés portent
seulement la moitié du poids de travée) donc la force normale par pile est 7172 KN. On a sept
poutres dans chaque travée, ¢a veut dire il y a 14 appareils d’appuis dans chaque pile.

N =7172/14 = 512.3 KN.

Fy = N*Cf (3.10)
Uy=Fy/k (3.11)
Avec :

Fy : la force maximale

N : ’effort axial

Cf : le coefficient de frottement dynamique entre le béton et le néoprene est 0.40. [23]
K : la rigidité de I’appareil d’appuis

Uy : le déplacement maximal
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AN :
Fy =512.3*0.4 = 204.92 KN
Uy =204.92/2041.66 =0.1 m

A partir des résultats précédents on a tracé la courbe qui montre la relation force-déplacement
des appareils d’appuis. (Figure 3.17)

250

0,2 0,25

Deplacement (m)
S
o

-250
La force (KN)

La figure3.17 : La relation force-déplacement

La figure ci-apres représente le comportement non linéaire de 1’appareil d’appuis, on a utilisés
le model TAKEDA :
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Link/Support Directional Properties
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P
—

Properties Uszed For Linear Analysiz Cases

Effective Stiffness
Effective Damping

Shear Deformation Location

Distance from End-
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a—

tulti-Linear Force-Defarmation D efinition
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Figure 3.18. Comportement non linéaire de I’appareil d’appuis

3.5.Conclusion :

Chapitre 3: Modélisation de pont

Pour étudier ’analyse dynamique linéaire et non linéaire on a utilisé¢ le logiciel SAP2000
version 14 pour modéliser le pont. En se basant sur cette modélisation I’analyse linéaire et
non linéaire peuvent étre effectuées, ceci représente 1’objectif du chapitre suivant.
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Chapitre 4 : Evaluation de la réponse dynamique de pont

Evaluation de la réponse dynamique de pont

4.1.Introduction :
Apres avoir présenté le pont étudié ainsi que sa modélisation dans les chapitres précedents. Le
présent chapitre est consacré I’estimation et I’interprétation des résultats obtenus dans les
deux analyses linéaire (spectrale et temporelle) et non linéaire (temporelle). Ces résultats sont
représentes en termes de forces internes, déplacement et de ductilité.

Dans ce chapitre on présente aussi I’action sismique utilisée pour les deux analyses linéaire et
non linéaire.

4.2.Détermination des actions sismique :
Dans cette étude nous avons appliqué le chargement sismique dans le sens longitudinal du
pont. L’action sismique est déterminée selon le réeglement parasismique des ouvrages d’arts.

R.P.O.A[1]:
= Zone de sismicité :

La zone de sismicité ou est projeté 1’ouvrage est classée en Zone |
= Classe de ’ouvrage :

L’ouvrage est rangé en groupe 1
= Coefficient d’accélération :

Le coefficient ‘A’ est le coefficient d’accélération de zone. Il est déterminé par le tableau 4.1
suivant :

Groupe du Zone sismique
pont | Ila Ib 1]
1 0.15 0.25 0.30 0.40
2 0.12 0.20 0.25 0.30
3 0.10 0.15 0.20 0.25
Tableau 4. 1: coefficient d’accélération de zone ‘A’
Groupe 1
A=0.1
Zone | 0.15

44



KHERBOUCHE.Y
IKHLEF.F

Chapitre 4 : Evaluation de la réponse dynamique de pont

= Classification des sols :

L’ouvrage est implanté dans un sol argileux meuble donc ‘S,’ ¢’est le site considéré dans cette
étude.

= Le spectre de réponse :

Le spectre de réponse élastique utilisé pour 1’étude dynamique spectrale du présent pont est
défini comme suit [1]:

o Lacomposante horizontale :

AgS(1+Tl(2.577—1)) 0<T<T,
1
2.57Ag S T,<T<T,
Sae (T,¢) (mis?) 2_577A93(TT_2) T, <T <3.0s
Z'SUAQS[?FLZZJ T >3.0s

g : Accélération de la pesanteur (=9.81m/s?)
S : Coefficient de site donné par le tableau (4.2)

A : Coefficient d’accélération de zone

[0 OFacteur de correction de I’amortissement (17=4/7/ (2+&) )

OO0 00OTaux d’amortissement=5%

Ti, T, : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site données par le tableau (4.2)

site S, S, Sg Sy

T, 0.15 0.15 0.20 0.20
T, 0.30 0.40 0.50 0.70
S 1 1.1 1.2 1.3

Tableau 4. 2: valeurs de Ty, T, et S pour la composante horizontale

Pour le présent pontona :

Site S —>

T,=0.15s
T2:0.4O S

S=1.1
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La figure 4.1 Présente la composante horizontale du spectre de réponse déterminé pour cette
étude.

0,9 -
0,8 -
0,7 -
0,6 -
0,5 -
0,4 -
0,3 -
0,2
0,1 -

Saelg

Periode (s)

Figure 4. 1 : Spectre de réponse élastique- composante horizontale- 5% d’amortissement

4.3.Détermination de ’action sismique pour ’analyse temporelle :
L’accélérogrammes de réponse utilisé pour I’étude dynamique temporelle du présent pont est
simulé a partir de spectre de la réponse élastique donnée en (8 4.2) pour un amortissement
visqueux de 5%, il convient d’utiliser un minimum de 3 accélérogrammes [24].

Les figures ci-aprés représentent les 3 accélérogrammes utilisés pour I’analyse temporelle, ces
accélérogrammes sont détermineés par le code de calcul TARSCTHS [25]:

3,00E+02
2,00E+02
1,00E+02
0,00E+00
25 30 35

-1,00E+02

-2,00E+02

Acceleration (cm/s?)

-3,00E+02

-4,00E+02

Periode (s)

Figure 4. 2 accélérogrammel
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3,00E+02
2,00E+02
1,00E+02
0,00E+00

35
-1,00E+02

Acceleration (cm/s?)

-2,00E+02

-3,00E+02 :
Periode (s)

Figure 4. 3 accélérogramme2

4,00E+02
3,00E+02
2,00E+02
1,00E+02
0,00E+00

25 30 35
-1,00E+02

Acceleration (cm/s?)

-2,00E+02

-3,00E+02

Periode (s)

Figure 4. 4. accélérogramme3

La figure 4.5 présente le spectre imposé du RPOA, et les spectres des différents
accélérogrammes simulés. On remarque qu’il y’a une bonne concordance.
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9,00E+02
8,00E+02
spectre 1
7,00E+02
. 6,00E+02 spectre 2
[%2]
= 5,00E+02
(&)
?{ 4,00E+02 spectre 3
n
3,00E+02
spectre imposé par le
2,00E+02 RPOA
1,00E+02
0,00E+00
0 1 2 3 4 5
Periode (s)

Figure 4. 5. Le spectre imposé du RPOA et les spectres des différents accelérogrammes
simulés.

4.4.Analyse des résultats et interprétation :
Les résultats de la réponse maximale au niveau des piles obtenue a partir 1’analyse linéaire
spectrale, 1’analyse linéaire temporelle et I’analyse non linéaire temporelle sont illustrés dans
le tableau 4.3.

Les résultats obtenus sont estimés en terme de déplacement (m) et de force internes c.a.d.
force axiale N (kN), effort tranchant T (KN) et moment M (kN.m). Dans cette étude 1’action
sismique est appliquée dans le sens longitudinal du pont.

On note que les valeurs données par le tableau 4.3 pour I’analyse linéaire temporelle et
I’analyse non linéaire temporelle représentent la moyenne des résultats effectués.
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Piles 1 2 3 4 5
Analyse linéaire | N 112 135 119 141 114
spectrale
T 2314 2149 1944 1913 2161
M 35518 37309 51583 50772 35244
U 0.0181 0.0244 0.079 0.0778 0.0205
Analyse linéaire | N 202 180 198 226 134
temporelle
T 2858 2517 1726 1791 2751
M 43513 43717 45553 47686 44743
U 0.0244 0.0301 0.1251 0.1015 0.0511
Analyse non N 152 145 142 190 112
linéaire
temporelle. T 1672 1469 972 975 1574
(En considérant
la non linéarité | M 24841 24841 24841 24841 24841
des piles)
U 0.0249 0.0342 0.0835 0.0808 0.0302
Analyse non N 980 1592 1295 1423 990
linéaire
temporelle T 3063 3008 3024 3114 2723
(En considérant
la non linéarité¢ | M 29554 29251 39594 40758 27956
des appareils
d’appuis) U 0.0136 0.0146 0.0543 0.0564 0.0241
Analyse non N 883 1458 1312 1303 833
linéaire
temporelle (En | T 2605 2769 2171 2273 2624
considérant la
non linéarité des | M 24841 24841 24841 24841 24841
piles et des
appareils U 0.0113 0.0131 0.038 0.0389 0.0148
d’appuis)

Tableau 4. 3. Réponses maximales au niveau des piles
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Pour une meilleure lisibilité des resultats obtenus par les différentes analyses illustrées dans le
tableau 4.3 nous les représentons également graphiquement (voir figures 4.6 a 4.9).

En comparant les résultats obtenus a partir des deux analyses spectrales et temporelle linéaire
nous remarquons qu’elles sont du méme ordre de grandeur, ceci confirme que la génération
des accélérations compatibles est adéquate.

/I Spectrale
1‘- temporelle
I NN pile
[ NN App
/I NN pile +App

1500

1000

500

L'éffort normale (KN)

1 2 3 4 5
Les piles

Figure 4. 6. Variation de I’effort normal au niveau des pile pour les différentes analyses.

A partir de la figure 4.6 nous remarquons que les résultats obtenus a partir des analyses
spectrale, temporelle linéaire et temporelle en considérant la non linéarité des piles ont le
méme ordre de grandeur. Nous observons aussi que lorsque la non linéarité des appareils
d’appuies a été prise en compte les valeurs des efforts normaux dans tout les piles,
spécialement a la deuxieme pile, deviennent beaucoup plus importantes.
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I Spectrale
I temporelle
I N N pile
[ NN App
[ nn pile+apareil

2500

N

o

o

o
1

1500

L'efforts tranchant (KN)
)
8
1

[$))

o

o
|

Les piles

Figure 4. 7. Variation de I’effort tranchant au niveau des piles pour les différentes analyses.

La figure 4.7 montre que les résultats obtenus a partir de I’analyse temporelle avec non
linarité des piles sont toujours inférieurs aux résultats des autres analyses. Par contre les
résultats obtenus par 1’analyse temporelle avec prise en charge des non linéarités des appareils
d’appuie sont les plus importants.

Il Spectrale

I temporelle
I N N pile

[ NN Ap d'appuie
[ nn pile+apareil |

50000

40000

w

o

o

o

o
|

20000

Moment (KN.m)

10000 —

Les piles

Figure 4. 8. Variation du moment au niveau des piles pour les differentes analyses.
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La figure 4.8 illustre que la prise en compte des non linéarités au niveau des piles réduit le
moment par rapport aux analyses linéaires. Ces derniers donnent des moments égalent a
presque le double que dans le cas d’une analyse non linéaire au niveau des piles 3 et 4.

Les résultats obtenus en considérant la non linéarité des appareils d’appuis réduit les
moments. Ces derniers restent cependant inférieurs que dans le cas ou méme la non linéarité
des piles est considéree.

Nous remarquons ainsi que les moments calculés par les analyses temporelles avec non
linéarité des piles et par les analyses temporelles avec non linéarités des piles et appareils
d’appuie atteignent le moment plastique.

Il Spectrale
I temporelle
I NN pile
I NN App
I NN pile +App
0.08
E
k=
[}
IS
[}
3
= 0.04
‘O
(]
0.00 A
1 2 3 4 5
Les piles

Figure 4. 9Variation du déplacement au niveau des piles pour les différentes analyses.

A partir de la figure 4.9, nous remarquons que les déplacements obtenus aux niveaux des piles
3 et 4 sont plus importants que les autres piles. La non linéarité des piles augmente Iégérement
les déplacements au niveau des piles 1 et 2, et les réduit au niveau des autres piles. La non
linéarité des appareils d’appuis réduits les déplacements presque au niveau de toutes les piles.
Lorsque les deux non linéarité sont considérés on trouve les déplacements les moins
importants.

Le tableau 4.4 présente les ductilités au niveau des piles. Dans le cas d’une analyse
temporelle avec non linéarité des piles.
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Piles 1 2 3 4 5
H=M 2.219 2.505 2.522 2.375 3.529
9}’

Tableau 4. 4. Ductilité au niveau des piles —cas de la non linéarité des pile-

On observe a partir du tableau 4.4 que la pile 5 est la pile la plus ductile.

Les figures ci-dessus présentent la réponse hystérésis des éléments en rotule plastique des
piles.
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La figure ci-dessus présente la formation des rotules plastique au niveau des piles dans le cas
d’analyse temporelle non linéaire des piles. Au temps t=8.3s

¥ Deformed Shape (EX) - Step 830

Ty 3

I N | s ERI o e
Figure 4. 11. La formation des rotules plastiques —la non linéarité des piles-

On peut spécifier 1’état d’endommagement du pont a 1’aide de la figure 4.12 :

N\
C

10 LS CP

Force
<~
=

A >

Displacement

Figure 4. 12 .La courbe de capacité qui représente les états d’endommagement
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Avec :
A : I’origine
B : aucune déformation plastique
10 : fonctionnalité immediate
LS : sauvegarde des vies humaines
CP : instabilité de la structure
C, D : un état d’effondrement de la structure (aucun capacité de résistance)

E : I'échec total

A partir des figures precédentes (4.11 et 4.12) on a déterminé I’¢état d’endommagement du
pont étudié : c’est I’état 10 (fonctionnalité immédiate) pour la pile 5 et 1’état B (aucune
déformation plastique) pour les autres piles.

Le tableau 4.5 présente les ductilités au niveau des piles dans le cas ou les deux non
linéarités des piles et celle des appareils d’appuis sont considérées.

Piles 1 2 3 4 5
u=9mux 1.092 1.093 1.729 1.812 1.27
6}’

Tableau 4. 5. Ductilité au niveau des piles —cas de la non linéarité des pile
+appareils d’appuis-

On observe a partir du tableau 4.5 que la pile 4 est la pile la plus ductile. On remarque aussi
que les résultats de ductilité obtenus a partir de 1’analyse temporelle avec non linéarités des

piles sont plus importants & ceux trouvés dans 1’analyse temporelle en considérant les deux
non linéarite.

Les figures ci-dessus présentent la réponse hystérésis des éléments en rotule plastique dans le
cas de I’analyse temporelle avec non linéarité des piles et appareils d’appuis :
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Figure 4. 13. Réponse hystérésis des éléments en rotule plastique
—la non linéarité des piles + appareils d’appuis-

La figure ci-dessus présente la formation des rotules plastique au niveau des piles dans le cas

d’analyse temporelle non linéaire des piles + appareils d’appuis. Au temps t=8.3s
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I8 Deformed Shape (EX) - Step 830 =3

Figure 4. 14 La formation des rotules plastiques
—la non linéarité des piles + appareils d’appuis-

A T’aide de la figure 4.12 et 4.14 on constate que 1’¢tat de I’endommagement du pont est
I’état B (aucune déformation plastique).

On observe que 1’état d’endommagement au niveau de la pile 5 dans le cas ou seul la non
linéarité des piles était considéré est 1’état 10. Cet état a changé vers 1’état B lorsque les deux
non linéarités des piles et des appareils d’appuis étaient pris en compte. La considération de
la non linéarité des appareils d’appuis peut étre donc efficace pour le pont.

Les figures ci-dessus présentent la Variation de la force en fonction de déformation au niveau
des appareils d’appuis
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Figure 4. 15. Variation de la force en fonction de déformation des appareils d’appuis
-calcul linéaire- dans la pile 4
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Figure 4. 16. Variation de la force en fonction de déformation des appareils d’appuis -calcul
non linéaire- dans la pile 4
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4.5.Conclusion :
Dans ce chapitre 1’étude dynamique du pont considéré a été effectuée. Cing types d’analyse
ont été réalisées analyse linéaire spectrale en utilisant le spectre du RPOA, analyse linéaire
temporelle et analyse non linéaire temporelle des piles, des appareils d’appuis, des piles et
appareils d’appuis en méme temps en utilisant trois accélérogrammes simulés a partir du
spectre du RPOA.

Les résultats obtenus peuvent étre réesumés par les points suivants :

e Les deux types d’analyses linéaires spectrales et temporelles donnent des résultats
comparables.

e L’analyse non linéaire temporelle conduit a des résultats moins importants que les
deux autres analyses donc elle peut étre utilisée dans ce cas si on s’intéresse a une
étude plus économique.

e Les résultats en termes de moment obtenus par les deux analyses temporelles en
considérant soit la non linéarité des piles ou bien celle des appareils d’appuis sont plus
importants a ceux trouvé par I’analyse temporelle en tenant en compte ces deux non
linéarité. Tandis que pour les efforts normaux et les efforts tranchants on observe que
la prise en compte de la non linéarité des appareils d’appuis augmente les résultats.

e Le moment et le déplacement maximale correspond a la pile de hauteur la plus
importante.

e La prise en compte de la non linéarité des appareils d’appuis réduit les valeurs des
ductilites.

e [’¢état d’endommagement au niveau de la pile 5 dans le cas ou seul la non linéarité des
piles était considéré est I’état 10. Cet état a changé vers 1’état B lorsque les deux non
linéarités des piles et des appareils d’appuis étaient pris en compte. La considération
de la non linéarité des appareils d’appuis peut étre donc efficace pour le pont.
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CONCLUSION GENERELE

Les ponts sont des ouvrages dont le comportement dynamique est relativement complexe. Ce
sont des structures qui doivent présenter une bonne résistance aux charges latérales. De ce
fait, leur intégrité structurale lors d’événements sismiques majeurs repose essentiellement sur
la bonne tenue des piles qui constituent généralement le principal systeme de résistance aux
charges horizontales.

L’analyse dynamique spectrale permet de calculer les effets maximums d’un séisme sur une
structure, tels que décrits par un spectre de réponse. Sa simplicité et ses couts d’analyse
abordables en font la méthode la plus utilisé par les ingénieurs. L’analyse dynamique
transitoire est une analyse détaillée qui permet, a partir d’accélérogrammes réels ou artificiels,
d’obtenir 1’évolution de la réponse structurale exacte et compléte dans le temps. Cette
méthode nécessite cependant des analyses temporelles multiples, ce qui en fait non seulement
une méthode d’analyse complexe mais aussi couteuse en regard au dépouillement des
nombreux résultats devant étre analyses.

L’objectif de ce mémoire est d’effectuer une étude non linéaire pour cela on a choisie I’étude
d’un pont & poutre précontrainte situé sur le trongon ‘W7’.L’ouvrage est constitué¢ de six
travées ; deux travées de 28 m et quatre travées de 28.1m ; de 7 poutres espacées de 1.95m en
béton précontraint et de 6 piles de hauteurs différentes.

Ce pont a été modelisé en 3D par la méthode des éléments finis ceci en utilisant le logiciel
‘SAP 2000 version 14°. Le tablier et les piles ont été modélisés par des éléments poutres
«Frames», les piles sont considérées encastrées dans le sol, ainsi les appareils d’appui ont été
modélisés par des éléments de liaison «Link». Dans le calcul non linéaire, Ce logiciel est aussi
utilisé.

Dans ce mémoire cinq types d’analyse ont été réalisées analyse linéaire spectrale en utilisant
le spectre du RPOA, analyse linéaire temporelle et analyse non linéaire temporelle des piles,
des appareils d’appuis, des piles et appareils d’appuis en méme temps en utilisant trois
accélérogrammes simulés a partir du spectre du RPOA. Les résultats obtenus peuvent étre
résumés par les points suivants :

e Les deux types d’analyses linéaires spectrales et temporelles donnent des résultats
comparables.

e L’analyse non linéaire temporelle conduit a des résultats moins importants que les
deux autres analyses donc elle peut étre utilisée dans ce cas si on s’intéresse a une
étude plus économique.

e Les résultats en termes de moment obtenus par les deux analyses temporelles en
considérant soit la non linéarite des piles ou bien celle des appareils d’appuis sont plus
importants a ceux trouvé par I’analyse temporelle en tenant en compte ces deux non
linéarité. Tandis que pour les efforts normaux et les efforts tranchants on observe que
la prise en compte de la non linéarité des appareils d’appuis augmente les résultats.
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Le moment et le déplacement maximale correspond a la pile de hauteur la plus
importante.

La prise en compte de la non linéarité des appareils d’appuis réduit les valeurs des
ductilités.

I’état d’endommagement au niveau de la pile 5 dans le cas ou seul la non linéarité des
piles était considéré est I’état 10. Cet état a changé vers 1’état B lorsque les deux non
linéarités des piles et des appareils d’appuis étaient pris en compte. La considération
de la non linéarité des appareils d’appuis peut étre donc efficace pour le pont.
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Résumé

Le projet élaboré dans ce mémoire consiste en une étude dynamique linéaire et non linéaire
d’un pont a poutre précontrainte sur le trongon ‘W7°.

L’ouvrage est constitué de six travées ; deux travées de 28m et quatre travees de 28.1m ; de 7
poutres espacees de 1.95m en béton précontraint et de 5 piles de hauteurs differentes.

Dans cette ¢tude 1’analyse linéaire est effectué¢ a par la méthode spectrale et temporelle et
I’analyse non linéaire est effectué par la méthode temporelle non linéaire dans cette analyse
on prit en compte la non linéarité des piles et des appareils d’appuis. Ensuite on a déterminé
I’état d’endommagement du pont étudié. Est effectuée en utilisant le code de calcul en
élément finis «SAP 2000 version 14 ».

Mots clés : Ouvrage d’art, pont a poutres précontraintes, pile, appareil d’appui, séisme.
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Abstract

The project developed in this memory is a study linear and nonlinear dynamics of a bridge
with beam prestressed on the section "W7"'.

The work studies consists of six spans; two spans with 28m and four spans with 28.1m; 7
beams of prestressed concrete spaced with 1.95m and 5 piles different heights.

In this study, a linear scan is performed by the spectral and temporal method and the non-
linear analysis is carried out by the non-linear temporal analysis in this method the non-
linearity of pier and bearing is included. As a result we determine the state of damage of the
bridge study.

This study is performed using the computer code by finite element "SAP 2000 version 1 .



Keywords: Work of art, prestressed bridge beams, piles, Bering, earthquake.



