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RESUME 

Les codes de conception parasismique ont beaucoup evolue au cours des 40 dernieres 

annees. Les regies de conception des piliers en beton arme anterieures a l'application du 

code CSA S6-88 ne permettent pas de resister adequatement aux seismes importants. II a 

ete constate suite a des tremblements de terre recents, que plusieurs piliers qui ne 

comportaient pas des details de conception parasismique appropries ont ete severement 

abimes et ont entraine la mine des ponts touches. Un des modes de rupture frequemment 

observes est la perte d'ancrage des armatures chevauchees, caracterisee par le fendage 

du beton d'enrobage. Ce mode de rupture est conditionne par une conception deficiente 

au niveau de la zone de chevauchement des armatures. On retrouve, dans les piliers de 

ponts concus avant 1'apparition des regies de conception parasismiques modernes, des 

armatures chevauchees sur une longueur nettement insuffisante dans les zones de 

moment maximum. Le niveau de confinement est souvent trop faible en raison du 

nombre insuffisant d'etriers, de l'espacement trop important de ceux-ci et du fait qu'ils 

sont non refermes. Ces caracteristiques sont a la base d'une rupture par perte d'ancrage. 

Ce mode de rupture est caracterise par une fissuration de fendage sur les faces du pilier, 

qui entraine une dislocation du couvert de beton, et une perte de l'ancrage des barres 

d'armatures qui glissent. La capacite portante de la pile est ainsi drastiquement 

diminuee. Les methodes de renforcement developpees pour enrayer ce type de rupture, 

mais elles consistent generalement en l'ajout d'une enveloppe exterieure permettant 

d'augmenter le confinement du pilier. Les piliers rectangulaires ne peuvent toutefois pas 

etre confines adequatement et efficacement par les methodes developpees a ce jour, ce 

qui a stimule le developpement de nouvelles techniques de rehabilitation. 

Le present projet de recherche vise a poursuivre le developpement d'une methode de 

rehabilitation novatrice qui consiste a enlever le beton d'enrobage original au niveau du 

chevauchement et de le remplacer par un beton renforce de fibres (BRF). Cette 

rehabilitation permet d'augmenter la force d'ancrage entre les barres et le beton, pour 
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ralentir et reduire la fissuration de fendage et ainsi ameliorer la resistance et la ductilite 

lors d'un seisme. 

Pour y parvenir ce projet de recherche se divise en trois etapes principales. 

Premierement, des betons de reparation ont ete developpes pour repondre 

specifiquement aux criteres fixes par la methode de rehabilitation. Ainsi, un BRF de 55 

MPa et un beton fibre a ultra-hautes performances (BFUP) de 130 MPa ont ete elabores 

et optimises. Dans un deuxieme temps, des essais d'arrachement modifies sur des 

colonnes de petite dimension ont ete realises. L'objectif de ces essais etait tout d'abord 

de comparer l'efficacite des deux betons de reparation lors d'un episode de fendage et 

d'ameliorer la comprehension du phenomene. Les resultats des essais ont permis de 

conclure a la grande efficacite du BFUP pour reprendre les efforts internes de traction 

transferee par les armatures. La charge de rupture a ete nettement augmentee par la 

reparation en BFUP. Ce renforcement a done ete choisi pour realiser la derniere etape 

experimentale. Cette ultime etape avait pour but de verifier l'efficacite de la 

rehabilitation a grande echelle sur un pilier, de 2,0 m x 0,5 m x 4,5 m de hauteur, concu 

selon les normes des annees 1970. Un protocole de chargement statique-cyclique 

simulant un seisme a permis de comparer le comportement du pilier repare a celui du 

pilier de reference identique mais non rehabilite. Le pilier de reference, reproduisant les 

details de conception typiques des piliers du pare d'ouvrages d'art construit avant 1990, 

a eu un comportement insatisfaisant lors de l'essai. Une perte rapide de la rigidite et de 

la capacite portante a ete constatee, ce qui n'a pas permis d'atteindre la ductilite 

necessaire a un comportement sismique adequat. En contre partie, le pilier rehabilite a 

obtenu des resultats completement opposes. II a conserve sa capacite portante et sa 

rigidite et a meme demontre un comportement ecrouissant. La zone reparee ne presentait 

pratiquement aucune fissure de fendage. Les resultats obtenus ont permis de conclure a 

la grande efficacite de cette rehabilitation et a la possibilite de la realiser facilement en 

chantier. 
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ABSTRACT 

Bridge piers designed prior to the application of the S6-88 design code cannot sustain 

important earthquakes like they should. Observations following recent historical 

earthquakes have shown that piers have been heavily damaged. One of the main failure 

modes observed, the splitting failure, resulting in the lost of bond strength, is caused by 

design flaws in the lap splice region. Numerous bridge piers designed prior to the 

understanding of capacity design philosophy for seismic behaviour present lap splices 

too short and located in the plastic hinge region. The confinement of these piers is 

deficient due to the lack of adequate transverse reinforcements. These flaws result in the 

development of splitting cracks in the concrete cover, which leads to its dislocation and 

the lost of bond strength of the splice bars. Strengthening methods have been previously 

developed to eliminate failure mode, mainly using an outside steel or FRP jacket that 

increases the pier confinement. Rectangular piers (b/h > 2) cannot be efficiently and 

economically confined using existing techniques. This has motivated the development 

of new strengthening techniques and philosophy. 

The present project aims at pursuing the development of a recent rehabilitation 

technique based on the replacement of the original concrete surrounding the lap splice 

region by a fibre reinforced concrete (FRC). Past research using this rehabilitation 

technique indicated the increase in the bond strength of bars, the decrease of the 

concrete cracking and the increase of the piers strength and ductility. 

The project is divided in three parts. Firstly, two FRC mixes have been developed: a 

FRC of 55 MPa and ultra-high performances fibres reinforced concrete (UHPFRC) of 

130 MPa. Both mixes presented excellent fluidity, an essential characteristic in this 

project. During the second part of the project, the two concretes were compared on their 

ability of mitigating the splitting failure mode. Columns of small dimension were built 
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and tested under a modified pullout test that caused a splitting failure. The main 

objective of these tests was to compare the two strengthening materials and understand 

the splitting behaviour. The results obtained with the UHPFRC were much better than 

those obtained with the FRC. According to these results, it was decided that the 

UHPFRC was retained for the remaining of the project. In the last experimental part, 

two large bridge piers were built. They were designed identically using codes from the 

seventies. A cyclic loading protocol simulating an earthquake at static pace was applied 

to both piers of 2,0 m x 0,5 m x 4,5 m in heigh. The reference pier exhibited a poor 

behaviour during the test, as it quickly cracked, rapidly lost its strength and stiffness and 

had presented only a modest ductility. The rehabilitated pier showed a completely 

opposite behaviour. It resisted cracking in the strengthened zone and kept its stiffness 

through wide displacements. Even better, it displayed a stain hardening behaviour and 

great energy dissipation abilities. 

In conclusion, the reinforcement using UHPFRC in the lap splice region is really 

efficient and it is possible to easily apply it on a real structure on the field. 
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CHAPITRE 1 

Introduction 

1.1 Generalites 

Depuis toujours, les grands ouvrages de genie civil ont fascine l'imaginaire collectif. 

Que ce soit des barrages, des batiments ou des ponts, les grands projets marquent 

revolution du genie des societes. Le developpement des connaissances provient 

generalement d'objectifs qui semblent au depart difficilement atteignables. La 

conception et la construction de ponts repondant aux contraintes du terrain et de 

l'environnement ont continuellement permis de repousser les limites technologiques. 

Une fois les ouvrages realises et mis en service, le suivi de leur comportement associe 

aux sollicitations des elements de la nature et celui attribuable aux chargements de 

service permet 1'amelioration continuelle des connaissances. L'observation de 

comportements deficients amene les ingenieurs et les chercheurs a se pencher sur les 

causes des problemes pour mieux comprendre les phenomenes et developper des 

solutions. De cette fa9on, les codes de conception et les normes de construction evoluent 

de l'avancee des connaissances. 

Le developpement des materiaux et la meilleure comprehension de leurs caracteristiques 

intrinseques permettent 1'amelioration de la qualite des structures. Dans le domaine des 

ponts, cela se traduit par l'allongement des portees, la reduction des sections, 
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1'amelioration de la duree de vie, 1'amelioration du comportement en service et une 

esthetique plus soignee de la structure. 

L'amelioration des connaissances et l'application des solutions permettent generalement 

d'eviter les scenarios catastrophes. Par contre, dans l'histoire recente, les seismes ont 

mis a jour certaines lacunes importantes dans les prescriptions des codes existants en 

raison des connaissances tres limitees dans ce domaine. Ainsi, plusieurs ouvrages 

existants ne disposent pas des caracteristiques leur permettant d'avoir un comportement 

adequat lors de sollicitations extremes. Les seismes importants ont done causes des 

dommages severes a une multitude d'ouvrages de genie civil, dont les ponts. Des vies 

humaines ont ete fauchees, des reseaux autoroutiers entiers ont ete detruits et des 

milliards de dollars ont ete necessaires a la reconstruction. L'observation des 

comportements deficients a amene les ingenieurs et les chercheurs a proposer des 

solutions. Les nouvelles connaissances issues des projets de recherches ont permis 

d'ameliorer les codes de conception. 

Ainsi, les nouvelles structures profitent de ces nouvelles connaissances et sont concues 

pour resister adequatement a tous les chargements auxquelles elles pourraient 

potentiellement etre soumises. Toutefois, de nombreuses structures existantes concues il 

y a quelques decennies sont vulnerables parce qu'elles ne possedent pas les 

caracteristiques necessaires a un comportement adequat sous sollicitation extreme ou en 

raison de la degradation des materiaux. Elles pourraient s'effondrer, soit lors d'un 

seisme majeur, tel que celui de Kobe au Japon en 1995 (Priestley et al. 1996), ou encore 

sous leur poids propre. Une grande responsabilite incombe done a notre societe pour 

identifier les structures a risque et les remplacer ou les rehabiliter. 
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1.2 Problematique 

Ce projet de recherche s'attarde aux ponts existants dont particulierement ceux du 

Quebec et pour lesquels une problematique sismique a ete soulevee. En effet, le Quebec 

et Test de l'Amerique du Nord ont ete epargnes depuis plusieurs annees des effets 

devastateurs qu'aurait un seisme majeur. Les exigences des codes recents refletent les 

connaissances acquises suites aux tremblements de terre de Loma Prieta (San Francisco, 

1989), Northridge (Los Angeles, 1994) et Kobe (Japon, 1995) de maniere a concevoir de 

nouvelles structures securitaires sans avoir a subir les couts humains et economiques de 

ces tragedies. II importe ainsi de profiter des connaissances acquises au cours des 

dernieres decennies pour rehabiliter les structures du pare d'ouvrages d'art qui justifient 

une intervention. Plus precisement, Priestley et al. (1992) indiquent que les piliers en 

beton arme ont ete generalement affectes d'un des trois modes de rupture principaux 

suite a des efforts sismiques. De ces modes, la rupture par perte d'ancrage des barres 

d'armature chevauchees est particulierement preoccupante puisque la majorite des 

piliers de ponts construits avant les regies de conceptions parasismiques modernes 

presentent des caracteristiques pouvant mener a ce type de ruine. 

En effet, avant 2000, le code canadien de conception des ponts (CAN/CSA S6) 

permettait le chevauchement des barres a la base des piliers alors qu'avant 1988 le code 

n'exigeait pas une longueur de chevauchement suffisante pour ancrer les armatures de 

flexion, ni un confinement suffisant pour pouvoir assurer un transfert des efforts adequat 

entre la pile et la semelle. Les piliers presentant des details de conception de ce type se 

sont tres mal comportes lors de tremblements de terre historiques. La figure 1.1 presente 

un pilier rectangulaire presentant des defauts typiques des constructions erigees avant 
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les annees 1990. Cette problematique sera verifiee experimentalement sur un pilier 

rectangulaire de grande dimension dans le cadre du present projet de recherche. 

Figure 1.1 : Conception et fissures t\ piques d'un pilier presentant une deficience au niveau du joint 
de chevauchement des barres longitudinales (adapte de Vachon 2004) 

Les editions recentes du code canadien sur le calcul des ponts routiers (CAN/CSA-S6-

00 et S6-06) proscrivent les chevauchements de rarmature longitudinale dans les zones 

de rotule plastique a la base des piliers et exigent une longueur d'ancrage suffisante. De 

plus, les exigences visant les armatures transversales sont beaucoup plus restrictives afin 

d'assurer un confinement du beton dans les zones de rotule plastique et de prevenir le 

flambement des barres d'armature. Par contre, etant donne que la majorite des ponts 

quebecois ont ete con9us avant 1990, la correction des elements de conception 

inadequate devient incontournable pour un grand nombre d'ouvrages. Plusieurs 

methodes de rehabilitation, notamment des chemises en acier et en materiau composite, 

applicables a ce detail de conception ont ete testees et analysees au cours des dernieres 

annees. Les resultats demontrent clairement que ces techniques permettent une 

amelioration de la ductilite et de la resistance en flexion. La majorite de ces methodes 

agissent par confinement de la colonne et permettent ainsi de prevenir la 

macrofissuration du beton et le flambement des barres. Toutefois, lorsque Ton traite de 
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colonnes rectangulaires (b/h > 2), les methodes agissant principalement par confinement 

du noyau perdent beaucoup de leur efficacite puisqu'il s'avere difficile et couteux de les 

confiner efficacement (Priestley et al, 1996). 

Au cours d'une etude anterieure menee a l'Ecole Polytechnique de Montreal (Vachon 

2004), il a ete demontre que le remplacement du beton d'enrobage par du beton renforce 

de fibres (BRF) offre un potentiel eleve pour la rehabilitation. L'etude de Vachon a 

permis de demontrer que le chemisage en BRF ralenti l'ouverture, autrement rapide, des 

fissures de fendage causant une perte d'ancrage au niveau des barres longitudinales et 

permet d'augmenter considerablement la charge necessaire a la rupture. II a ete conclut 

que cette rehabilitation permet de rendre ductiles des elements qui seraient autrement 

grandement fragiles. Cependant des etudes additionnelles sont requises afin de permettre 

une meilleure comprehension et optimiser certains parametres qui permettraient 

d'appliquer cette technique innovatrice au renforcement de piles rectangulaires reelles. 

1.3 Objectifs et portee du projet de recherche 

Le projet vise a poursuivre le developpement d'une technique de rehabilitation novatrice 

convenant a tous les types de poteaux mais plus particulierement aux piliers 

rectangulaires presentant un probleme au niveau de l'ancrage des barres chevauchees. 

Le premier objectif est d'eliminer le mode de rupture associe a la perte d'ancrage du 

chevauchement des armatures dans les zones de rotule plastique a la base des piliers. Le 

deuxieme objectif est de mettre au point une methode de rehabilitation efficace d'un 

pilier deficient qui puisse etre effectuee en chantier en utilisant des techniques de 

construction usuelles. Ainsi, toutes les etapes de la methode de renforcement proposee 

devront etre elaborees avec cette preoccupation en tete, l'objectif avoue etant de 
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permettre a court terme 1'application de cette technique de rehabilitation sur une 

structure reelle. 

La technique de rehabilitation retenue consiste en l'enlevement du beton d'enrobage 

original dans la zone de chevauchement pour le remplacer par un beton de reparation 

renforce de fibres. Le principe de base soutenant l'efficacite de cette methode est 

l'amelioration de la force d'ancrage entre les barres et le beton. Cet ancrage est 

responsable de la transmission des efforts entre les barres chevauchees et le maintien de 

la capacite portante d'un pilier soumis a des efforts de flexion alternes. De plus, si cette 

technique atteint les objectifs souhaites, son application pourrait s'etendre a d'autres 

types de rehabilitation. Les barrages, plus particulierement les piliers des evacuateurs de 

crue, les colonnes de batiments, les parois de passage souterrain, et plusieurs autres 

applications pourraient profiter d'une amelioration du comportement de la zone de 

chevauchement et d'un meilleur ancrage des barres. 

II importe de souligner que le present projet de recherche est essentiellement de nature 

experimentale et servira de reference pour les developpements futurs de methodes de 

calcul. L'experimentation est essentielle puisqu'elle permettra dans un premier temps de 

valider la performance attendue de cette methode de rehabilitation et, dans un deuxieme 

temps, permettra d'etablir des bases comparatives pour la mise au point d'une 

modelisation numerique. 

1.4 Methodologie du projet de recherche 

Dans le but de developper une technique de rehabilitation efficace et applicable en 

chantier, plusieurs etapes doivent etre franchies. Dans un premier temps, une revue de 

litterature pour situer l'avancement de la recherche sur le sujet est necessaire. Une fois 

le sujet bien cerne, les etapes experimentales seront initiees par des travaux sur les BRF. 
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Ainsi, plusieurs melanges de BRF seront realises dans le but d'obtenir un melange 

optimal pour le projet, c'est-a-dire un melange a base de materiaux locaux presentant de 

bonnes caracteristiques mecaniques et une excellente fluidite. 

De maniere a comparer les melanges retenus et de preciser leur efficacite lors d'une 

rupture par fendage, des essais d'arrachement sur de petites colonnes fortement armees 

seront d'abord realises. Cela permettra d'ameliorer la comprehension du phenomene de 

rupture par fendage par une observation directe. L'objectif de cette deuxieme partie du 

protocole experimental est de determiner le materiau et la technique de rehabilitation 

optimale pour atteindre les objectifs fixes. 

Ainsi, suite aux conclusions sur les essais d'arrachement, deux specimens reproduisant a 

grande echelle des piliers rectangulaires de conception type de celles realisees dans les 

annees 1970-1990 seront soumis a un chargement statique-cyclique comparatif. Les 

resultats permettront ensuite de statuer sur l'efficacite de la methode de renforcement 

sismique et, on l'espere, paver la voie a son application sur une structure reelle. 

1.5 Organisation du memoire 

Ce memoire est constitue de six chapitres incluant cette introduction et une conclusion 

synthetisant les resultats et formulant des recommandations. Le corps du memoire 

correspond a l'ordre chronologique des etapes du projet de recherche. Ainsi le deuxieme 

chapitre porte sur la revue de la litterature et l'etat des connaissances. Le troisieme 

chapitre traite du developpement des betons de reparation alors que le quatrieme 

chapitre porte sur les essais d'arrachement. La derniere etape experimentale, la 

validation de la methode de rehabilitation sur les piliers de grande dimension, est 

presentee au cinquieme chapitre. 
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CHAPITRE 2 

Revue de litterature 

Ce chapitre porte sur les concepts necessaires a la realisation de ce projet de recherche. 

Dans un premier temps, le chapitre presente la justification de l'importance de traiter des 

problematiques sismiques au Quebec. Dans un deuxieme temps, un survol des 

problematiques sismiques des ponts existants est effectue, plus particulierement au 

niveau des piliers. Ensuite, les notions de ductilite et de conception ductile sont abordees 

avant d'entamer l'explication des phenomenes d'ancrage des barres d'armature dans le 

beton. Des precisions sur le comportement des barres chevauchees sont aussi apportees 

dans ce chapitre ainsi qu'un survol de revolution des codes pour les regies du 

chevauchement des armatures. La derniere partie du chapitre porte sur les betons 

renforces de fibres (BRF). 

2.1 Seismes 

Bien qu'ils soient moins frequents et spectaculaires que ceux de l'ouest des Etats-Unis 

ou ceux du Japon, des seismes importants ont eu lieu au Canada et, plus 

particulierement, au Quebec. En regardant les cartes des figures 2.1 et 2.2, on remarque 

qu'il existe une zone sismique importante le long de la cote ouest canadienne, pres de 

Vancouver. II y a aussi de l'activite sismique dans le Grand Nord canadien, au Yukon et 

au Quebec, le long de la vallee du Saint-Laurent. 



Figure 2.1 : Alea relatif sismique du Canada (CGC 2005) 

^ D 

Magnitude 
O5.0-5.9 O 6.0-6.9 O 7.0 -7.9 Q*8.0 1660-2004 

Figure 2.2 : Seismes historiques (CGC 2005) 

En observant plus en detail la sismicite du Quebec, on souligne trois zones d'activite 

sismique importante : l'ouest du Quebec, la region de Charlevoix et le Bas Saint-

Laurent. Ces trois regions sont situees le long de la vallee du Saint-Laurent, la ou 

habitent la majorite de la population quebecoise. En effet, lorsque Ton desire evaluer le 
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risque sismique d'une region, on doit multiplier son alea sismique, c'est-a-dire la 

probabilite d'apparition d'un seisme, par la vulnerabilite sismique de l'endroit. Cette 

vulnerabilite provient des ouvrages et des batiments presents. II est done evident que la 

vulnerabilite sismique est generalement proportionnelle a la concentration de la 

population, a tout le moins, dans les pays developpes. Le tableau 2.1 permet de voir les 

seismes de magnitude 5.5 et plus sur l'echelle de Richter ayant affecte le Quebec. 

Tableau 2.1 : Liste de seismes historiques dans Test du Canada (adapte de 
Holleran 1998) 

Endroit 

Region de Charlevoix 

Montreal 

Ottawa 

Temiscamingue 

Cornwall 

Grands Bancs 

Miramichi 

Saguenay 

Date 

1663 

1665 

1791 

1831 

1860 

1870 

1924 

1925 

1732 

1816 

1897 

1861 

1935 

1944 

1929 

1982 

1988 

Magnitude 

7.0 

5.5 

6.0 

5.0 

6.0 

6.5 

5.5 

7.0 

6.0 

5.5 

5.5 

5.5 

6.2 

5.7 

7.2 

5.7 

6.0 

Un autre point important a souligner lorsque Ton parle de risques sismiques est 

l'attenuation des ondes. Les seismes de l'ouest sont plus frequents, leur periode de 

retour etant plus faible, mais la geologie de cette region attenue rapidement les ondes 

sismiques ce qui reduit l'etendue des degats probables. Au Quebec, e'est l'inverse. Les 

seismes sont moins frequents, mais le massif rocheux du bouclier canadien n'attenue 

que tres peu les ondes sismiques. II est done possible qu'un seisme de grande amplitude 
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se produisant a Charlevoix ou dans le coin de la riviere Ottawa puisse causer des degats 

importants a Montreal. C'est pour ces raisons que des precautions parasismiques de plus 

en plus exigeantes sont prises lors de conception d'ouvrage de genie civil dans le sud du 

Quebec. 

2.2 Comportement sismique des ponts 

Les recentes catastrophes sismiques ont apporte un nouvel influx de connaissances sur le 

comportement des piliers de ponts en beton arme. En effet, les seismes de Loma Prieta 

(San Francisco, 1989), Northridge (Los Angeles, 1994) et Kobe (Japon, 1995) ont 

permis de mettre en evidence et de comprendre les modes de ruptures principaux 

touchant les ouvrages d'art en beton arme puisqu'ils se sont produits en zone urbaine. 

L'observation des dommages a mene a de nouvelles recherches qui ont permis 

d'ameliorer les codes et les normes de conception parasismique. Les nouvelles 

constructions sont done beaucoup mieux adaptees pour resister aux seismes. Toutefois, 

les ouvrages de conception plus agee presentent des details que Ton sait maintenant 

inadequats. Dans le cadre de ce memoire, seuls les degats affectant les piliers seront 

rapportes et expliques. Des observations in situ ont permis de comprendre que les piliers 

de Test du Canada dimensionnes avant 1988 presentent generalement un manque de 

resistance et de ductilite. Lorsque qu'etudies plus en detail, il est possible de distinguer 

trois modes de rupture differents sous chargement sismique (Priestley et al, 1992). 

Un premier mode de rupture provient du cisaillement des piles de pont. La resistance en 

cisaillement des colonnes en beton arme provient d'une combinaison de mecanismes 

tels que la capacite du beton a developper des bielles de compression, la force de 

frottement developpee par l'engrainement des gros granulats au niveau des fissures 

inclinees et l'efficacite des aciers transversaux convenablement ancrees. Lorsqu'un des 

mecanismes est deficient ou insuffisant une reaction en chaine rapide et brutale peut 
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mener a la rupture. Par exemple, si les etriers plastifient, les fissures inclinees presentes 

a la surface du beton s'ouvrent rapidement ce qui a pour effet de diminuer la force de 

retenue creee par l'engrainement des agregats et d'accelerer l'ecaillage du beton 

d'enrobage. Ensuite, l'ouverture ou la rupture des etriers peut entrainer une rupture 

fragile puisque les barres longitudinales, n'etant plus ceinturees et confinees, flambent et 

entrainent la desintegration du cceur de la colonne de beton. Ces modes de rupture ont eu 

lieu en raison des connaissances tres limitees avant 1988 au niveau du comportement 

des structures sous chargement sismique. De plus, les exigences des codes n'amenaient 

pas les concepteurs a porter une attention particuliere a la resistance a 1'effort tranchant 

alors qu'aujourd'hui, on comprend qu'il faut imperativement eviter ce mode de rupture 

fragile. L'analyse d'un pilier de pont detruit en cisaillement suite au seisme de Whittier 

a permis de determiner que la capacite en cisaillement de la pile equivalait a 30% de la 

resistance en flexion. A la lumiere de cette observation, il est evident qu'une rupture en 

cisaillement allait se produire lors d'un seisme avant celle en flexion (Priestley et al. 

1996). La figure 2.3 presente deux exemples de ruptures en cisaillement observees lors 

de seismes. 

a) Seime de Whittier 1987 b) Seisme de Northridge 1994 
Figure 2.3 : Rupture en cisaillement de piliers de ponts (Priestley et al., 1996) 



13 

Le deuxieme mode de rupture est present dans certaines colonnes de ponts tres elancees 

qui contiennent generalement des barres d'armature continues. II s'agit d'une perte de 

confinement au niveau de la rotule plastique qui se deteriore et se rompt du au manque 

de ductilite resultant d'un ferraillage transversal deficient. La sequence menant a la 

rupture est la meme que pour les ruptures en cisaillement sauf que 1'effort qui gouverne 

la rupture est la flexion. On note done que des fissures de flexion amenent d'abord 

l'ecaillage du beton de recouvrement, suivi par l'ouverture des etriers aux points de 

jonction ou de chevauchement des branches des etriers en « U » , puis ensuite de la 

rupture de la pile. Ces ruptures en flexion amenent tout de meme un certain niveau de 

ductilite puisque les barres longitudinales peuvent generalement subir quelques cycles 

de chargement (flambement/etirement) avant la perte de capacite (Priestley et al. 1992). 

Une combinaison des deux premiers modes de rupture a entraine la perte de plusieurs 

piliers lors des seismes japonais des annees 1980 et 1990. La conception selon 

l'enveloppe des efforts ponderes conduite a une reduction de la quantite d'armature 

longitudinale dans le haut des piliers. Toutefois, cette diminution du taux d'armature se 

faisait souvent trop rapidement. Ce manque d'aciers longitudinaux dans les parties 

superieures des piles a entraine des ruptures en flexion-cisaillement en raison de la 

migration de la rotule plastique vers le haut qui perdait ainsi le confinement apporte par 

la semelle ce qui menait a la rupture fragile en raison du manque d'etriers (Priestley et 

al. 1996). Suite a ses observations a la suite du seisme de Kobe, Taylor (1999) temoigne 

de l'importance d'assurer une continuite adequate dans la conception du renforcement 

longitudinal. De plus, il mentionne l'importance d'utiliser des etriers refermes 

adequatement et sur une hauteur suffisante de maniere a permettre la formation d'une 

rotule plastique ductile. La figure 2.4 montre les consequences de ce type de rupture. 
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Figure 2.4 : Rupture en cisaillement-flexion a mi-hauteur d'un pilier lors du seisme de Kobe en 
1995 (Priestley et al. 1996) 

Le troisieme mode de rupture qui consiste en une perte d'ancrage des barres 

chevauchees suite au fendage du beton est traite plus en detail dans ce qui suit puisqu'il 

est au coeur de la presente recherche. On retrouve ce type de rupture dans les colonnes 

ou les barres ancrees dans la semelle sont chevauchees avec les barres longitudinales de 

la pile, a la base de la colonne, sur une longueur insuffisante et avec un confinement 

inadequat. Les recherches de Holleran (1998) ont permis de conclure qu'un 

chevauchement d'une longueur de 24 db n'etait pas suffisant pour supporter des charges 

sismiques. II en resulte une degradation rapide de la capacite portante des piliers et de 

leur integrite physique, consequences du manque de ductilite. Les connaissances 

actuelles permettent de comprendre qu'un mecanisme ductile s'installe a la base des 

poteaux pour dissiper l'energie sismique accumulee par l'ouvrage. Le probleme est 

qu'un chevauchement trop court situe dans la rotule plastique, combine a un manque 

d'armatures transversales, entraine une rupture rapide de la colonne. Les dommages 

causes par ce type de rupture sont facilement reconnaissables puisqu'il y a rapidement 

formation de fissures verticales en plus des fissures transversales de flexion tel que 

presente a la figure 2.5. Ces fissures verticales traduisent un glissement des barres 
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chevauchees en raison de la perte d'adherence acier/beton suite au developpement de 

microfissures internes. Ce mode de rupture peut meme survenir avant 1'atteinte de la 

resistance nominale en flexion et la plastification des barres, done de maniere fragile. Le 

comportement de ce type de conception sera revu en detail a la section 2.4 portant sur le 

comportement des armatures chevauchees. Le programme experimental retrouve aux 

chapitres subsequents a comme objectif specifique d'ameliorer le comportement d'un 

pilier rectangulaire susceptible de subir une rupture par la perte d'ancrage des barres 

chevauchees a sa base suite au fendage du beton. La figure 2.6 presente ce mode de 

rupture observe pour une colonne lors du seisme de Loma Prieta en 1989. 

Figure 2.5 : Fissures de fendage et de flexion a la base d'un pilier rectangulaire 
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Figure 2.6 : Rupture par perte d'ancrage des barres (Priestley et al. 1996) 

2.3 Ductilite 

2.3.1 Notions de ductilite 

La ductilite est une propriete essentielle en conception parasismique. La quantification 

de la ductilite permet d'evaluer la capacite d'une structure de se deformer dans le 

domaine inelastique tout en conservant sa resistance et sa rigidite. On peut definir la 

ductilite en termes de deplacement, de deformation ou encore de courbure. La ductilite 

en deplacement peut se definir comme le rapport du deplacement inelastique sur le 

deplacement a la plastification. Ainsi, comme le presente la figure 2.7, le facteur de 

ductilite en deplacement, u., est defini comme etant le rapport Am / Ay ou Am est le 

deplacement lateral maximum et Ay est le deplacement lateral a la plastification des 

armatures de la pile. Graphiquement, les boucles d'hysteresis force-deplacement 

permettent rapidement d'apprecier la ductilite d'une structure. En effet, des boucles 
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ouvertes et stables, comme celles de la figure 2.7, indiquent une bonne dissipation 

d'energie alors que des courbes comme celle de la figure 2.8 temoignent d'une capacite 

flexionnelle reduite et tres peu ductile. Ce manque de ductilite entraine une perte 

significative de la rigidite et de la capacite portante ce qui amene une augmentation des 

deplacements pour de faibles charges. Evidemment, ce type de comportement sous des 

charges cycliques est tres prejudiciable pour une structure et devrait etre evite. 

Figure 2.7 : Representation de la ductilite en deplacement d'un comportement cyclique 

—4$o. 

DAplacwiMnt (mm) 
Figure 2.8 : Comportement cyclique presentant un manque de ductilite (Vachon 2004) 
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2.3.2 Conception ductile 

II est evident que de concevoir un ouvrage suffisamment resistant pour qu'il se 

comporte de maniere elastique tout au long d'une sollicitation sismique est 

economiquement impensable. L'energie absorbee par une structure tres rigide obligerait 

une conception excessivement resistante et des assemblages encore plus imposants et 

couteux. Certaines structures doivent cependant demeurer fonctionnelles apres un 

seisme majeur puisqu'elles sont identifiees comme vitales ou tres importantes 

(Filiatrault, 1996). Ces dernieres seront done dimensionnees pour avoir peu de 

deformations plastiques durant un seisme cependant pour la grande majorite des 

ouvrages des dommages structuraux peuvent etre toleres. II faut toujours garder en 

memoire que meme si le risque sismique est bien reel, sa probabilite d'occurrence est en 

contrepartie tres faible. Ainsi, pour la majorite des ouvrages de genie civil, une 

conception permettant de supporter elastiquement de faibles charges sismiques mais 

pouvant se deformer dans le domaine plastique et ainsi dissiper un maximum d'energie 

lors d'un seisme d'importance est ideale. Une attention particuliere doit done etre 

apportee au detail des assemblages et des armatures de maniere a pouvoir supporter les 

grandes deformations inelastiques tout en conservant leur capacite portante lors de 

sollicitations exceptionnelles. II s'agit du principe de dimensionnement par capacite qui 

est a la base des conceptions parasismiques d'aujourd'hui. Les avantages d'une telle 

conception sont nombreux, le premier etant, tel que mentionne precedemment, l'aspect 

economique du design. Un autre interet important est que, comparativement a une 

structure se comportant de facon exclusivement elastique lors d'un seisme, une structure 

dissipant l'energie inelastiquement subit des accelerations horizontales beaucoup plus 

faibles du a la diminution des forces sismiques associees a l'apparition des dommages 

plastiques, ce qui est plus securitaire pour les usages. On peut aussi determiner au 
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prealable le niveau d'endommagement acceptable et dimensionner la structure en 

consequence. 

Sachant que le concept de ductilite est la base d'un dimensionnement parasismique, il 

importe de presenter les facteurs qui permettent ce comportement ductile. Dans un 

premier temps, il faut eviter que les barres longitudinales flambent lors de cycles de 

compression. Pour ce faire, l'espacement entre les armatures transversales doit etre 

limite, les valeurs actuellement exigees etant plus faible qu'elles ne l'etaient dans les 

annees 1970. Le chapitre 4 du code S6-06 (CSA 2006) contient les provisions 

necessaires pour l'espacement des etriers. Le respect de ces exigences procure 

egalement un confinement adequat du beton au cceur de la colonne. Cet aspect est traite 

plus en detail a la section 2.4. II est connu depuis fort longtemps (Richard et al, 1928) 

que le confinement du beton lui confere une augmentation de resistance et de ductilite 

en compression. Cependant, Priestley et Park (1987) ont etabli les bases de ce concept 

pour la resistance parasismique, notamment par 1'utilisation d'etriers en quantite 

suffisante. Cet aspect est illustre a la figure 2.9. 

Vi 

£ 
m f„ 

Eeo See 

Deformations 

Figure 2.9 : Influence du confinement sur la resistance en compression (adaptee de Holleran 1998) 

Confinement eleve 
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Un autre point a surveiller de maniere a obtenir une ductilite elevee est la conception en 

cisaillement. Avant les codes recents, les efforts de cisaillement etaient obtenus a partir 

des efforts ponderes et non a partir du moment probable a la base du pilier, comme c'est 

le cas aujourd'hui. Ceci conduit a des conceptions qui pourraient mener des ruptures 

fragiles en cisaillement qui ne sont pas souhaitables et meme dangereuses du a leur 

caractere subit et sans ductilite. La resistance a l'effort tranchant est reliee au design des 

aciers transversaux, qui doivent etre refermes de maniere adequate pour permettre 

d'atteindre les resistances stipulees par les codes. Par le passe, les etriers etaient 

simplement refermes a 90° ou pire encore, etaient concus de deux barres en forme de 

« U » chevauchees. Les codes exigent maintenant que les armatures transversales soient 

refermees avec un angle de 135° ce qui previent leur ouverture lors de la perte de 

Penrobage de beton et previent le flambement premature des barres longitudinales. Le 

respect de ces prescriptions permet d'obtenir un comportement ductile et stable. 

2.4 Comportement des barres ancrees dans le beton 

2.4.1 Theorie de l'ancrage des barres 

L'adherence est le mecanisme permettant l'ancrage des barres d'armature dans le beton. 

Elle influence certaines proprietes structurales importantes telles la resistance a la 

fissuration et la rigidite. Lorsque la force d'adherence entre la barre et le beton 

d'enrobage est suffisamment elevee pour assurer le transfert des efforts de traction 

internes, la barre est dite « developpee ». Ainsi, la longueur necessaire a l'ancrage de la 

barre permettant sa plastification est appelee longueur de developpement. Ce concept est 

illustre a la figure 2.10. Cette figure varie selon le type d'effort, la presence d'autres 

armatures chevauchees au meme endroit et le confinement du beton. 
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teveloprnent 
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Figure 2.10 : Concept de la force d'ancrage (Thompson, 2002) 

L'ancrage des barres d'armature enrobees de beton provient des differents mecanismes 

associes a l'adherence entre la barre et le beton. Premierement, pour de tres faibles 

efforts de traction, l'adherence est tout d'abord assuree par l'adhesion chimique entre les 

deux materiaux differents. II n'y a done pas de glissement present. En deuxieme lieu, 

lorsque les contraintes de traction augmentent, l'interaction chimique ne suffit plus et est 

remplacee par du frottement et une resistance mecanique des crenelures qui butent sur le 

beton. Le frottement provient pour sa part des contraintes de cisaillement retrouvees 

entre l'acier et le beton lorsque la barre est mise en traction (Massicotte, 2007). Les 

contraintes causees par l'adherence mecanique des butees ne sont toutefois pas 

uniformes. On peut alors retrouver au droit des crenelures des contraintes plus 

importantes que la resistance en traction du beton ce qui engendre des microfissures. 

Lorsque les contraintes de traction dans les barres augmentent et atteignent environ une 

a trois fois la resistance en traction du beton, les premieres fissures de fendage 

apparaissent. Elles sont le resultat d'une pression radiale, tel que presente a la figure 

2.11, amenee par la pression des butees contre le beton (Cairns et Jones, 1996). La barre 

est alors maintenue en place par l'appui des crenelures sur le recouvrement de beton 

alors que les fissures de fendage atteignent la surface. La figure 2.12 presente l'etat de la 

fissuration et les efforts internes dans la barre et dans le beton alors que la figure 2.13 

presente cet etat d'un point de vue externe. A ce moment, le beton d'enrobage et les 
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etriers transversaux, doivent procurer une pression de confinement assez elevee pour 

eviter la rupture. Lorsque ce confinement n'est plus suffisant, les fissures s'elargissent, 

le couvert de beton eclate et les barres glissent. 

Figure 2.11 : Anneau de tension radial autour des armatures (Cairns et Jones, 1996) 

Primary crack 

Do JL Q O ^ -
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Figure 2.12 : Fissuration de fendage et efforts internes dans les materiaux (Thompson 2002) 
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Figure 2.13 : Fissures de fendage et de flexion (Vachon, 2004) 

Le beton de recouvrement, c'est-a-dire l'epaisseur de beton qui recouvre les armatures, 

peut jouer un role important au niveau de la capacite structurale d'un element. Les 

etudes de Cairns et Jones (1996) ont demontre que l'appui des crenelures sur le beton 

d'enrobage demeure toujours le mecanisme de transfert des efforts entre le beton et 

l'armature a l'approche de la resistance d'ancrage maximale. La figure 2.11 montre que 

la resultante de ces efforts d'appui est inclinee d'un angle a par rapport a la barre. La 

composante radiale issue de l'ancrage des barres cree un anneau de tension qui conduit a 

son tour a une fissure de fendage lorsque la resistance en traction du beton est atteinte. 

L'epaisseur de recouvrement pourrait contrer ce phenomene si elle est superieure a trois 

fois le diametre de la barre (Thompson, 2002). L'orientation de la fissuration de fendage 

depend aussi de l'epaisseur du couvert de beton. En effet, une epaisseur de 

recouvrement plus importante sur la face, combinee a un espacement reduit entre les 

barres, entraine un plan de fissure lateral comme presente sur l'image du bas de la figure 

2.14. A l'oppose, lorsque l'espacement est plus important entre les barres longitudinales, 

ou encore lorsque le recouvrement de la face est plus faible, des fissures en « V » se 

forment vers les parois, comme illustrees sur l'image du haut de la figure 2.14. 
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Figure 2.14 : Orientation de la fissuration de fendage (Thompson 2002) 

Comme il a ete mentionne a la section 2.3, les etriers permettent d'ameliorer le 

confinement des barres longitudinales s'ils sont presents en quantite suffisante et concus 

adequatement. lis reprennent les efforts radiaux autour des barres et permettent de 

ralentir la progression de la fissure de fendage en assurant le transfert des efforts tout en 

empechant cette fissure d'atteindre la surface. La figure 2.15 presente ce comportement 

et les efforts de traction dans la barre transversale au niveau de la fissure de fendage, 

tandis que la figure 2.16 permet de voir la repartition des efforts dans l'etrier et dans le 

beton. 
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Figure 2.15 : Efforts de traction dans un acier transversal au droit d'une fissure de fendage 

(Thompson, 2002) 
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Figure 2.16 : Representation des efforts dans le beton et dans 1'etrier suite a la presence d'une 
fissure de fendage (Vachon, 2004) 

2.4.2 Zone de chevauchement 

La zone de chevauchement designe l'endroit ou les armatures ancrees dans la semelle 

sont jointes avec les armatures longitudinales du pilier. Les observations et les 
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experimentations ont permis de comprendre qu'un chevauchement a la base du pilier ou 

se forme la rotule plastique est tres nuisible pour la structure lorsque sollicitee 

sismiquement. En effet, a moins d'avoir une tres grande quantite d'armatures 

transversales, une rupture par glissement des barres et perte d'ancrage est possible avant 

meme d'atteindre la resistance nominale du pilier. Ainsi, dans le code canadien sur le 

calcul des ponts routiers (CAN/CSA-S6-06), les chevauchements sont permis seulement 

dans la partie centrale du pilier et leur longueur est plus importante que celle prescrite 

dans les codes anterieurs a celui de 2000. La theorie sur laquelle s'appuient ces regies 

n'etait toutefois pas connue lors de la conception des ponts avant 1988. On retrouve 

done, dans ces ouvrages, des chevauchements trop courts situes a la base du pilier ce 

qui, tel que mentionne precedemment, amene le glissement problematique des barres 

longitudinales. Les paragraphes suivants permettront de mieux comprendre le 

phenomene et les parametres qui le gouvernent. 

Lors d'un essai d'arrachement d'une barre, il a ete souligne que des efforts de traction 

etaient distribues radialement autour de la barre. Lorsqu'il y a presence de 

chevauchement, ces deux zones se combinent et en forment une plus grande, d'aspect 

ovale, comme il est presente a la figure 2.17. Mis a part cet aspect, le comportement 

d'un chevauchement en traction est comparable a celui d'une seule barre (Lin, 1996). 

L'effet du confinement, apporte par les aciers transversaux et le couvert de beton est 

identique. L'objectif du chevauchement est de permettre la transmission des efforts de 

traction presents dans les barres du pilier vers les barres de la semelle. Ce transfert des 

efforts doit par contre s'effectuer en passant dans le beton d'enrobage. Une fissuration 

radiale peut done se creer si les efforts internes depassent la capacite du beton en 

traction. Ainsi, comme cette resistance est faible, la presence d'etriers et une longueur 

de chevauchement suffisante sont primordiales au bon comportement de la zone de 

chevauchement. 
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Figure 2.17 : Zone ovale combinee des efforts de traction dans le beton. 

La longueur de chevauchement est un parametre tres important dans le comportement de 

cette region d'un pilier ou d'une colonne. L'augmentation de la longueur de 

chevauchement permet de reduire les forces de fendage par unite de longueur et ainsi, 

permet a la structure de resister a des charges plus importantes. Toutefois, dans les 

essais monotoniques, il existe une borne maximale au-dela de laquelle il n'y a plus de 

gain structural significatif si Ton augmente la longueur de chevauchement. En effet, la 

section centrale du chevauchement ne participe presque plus au transfert des efforts 

(Lin, 1996). Avant l'entree en vigueur des normes sismiques, les longueurs de 

chevauchement etaient calculees seulement en fonction du diametre des barres 

longitudinales. Des longueurs aussi faibles que 24 db ou meme 20 db etaient utilisees 

pour construire des piliers de pont (Priestley et al. 1996). Des essais menes par Chai et 

al. (1990) ainsi que par Holleran (1998) ont permis d'observer une chute rapide de la 

capacite portante au moment ou la ductilite en deplacement (u) atteignait 1,5 et une tres 

faible energie de dissipation avec de telles longueurs de chevauchement. 

Des recherches effectuees sur les barres chevauchees ont permis d'identifier les autres 

principaux facteurs d'influence pour le comportement des zones de chevauchement: les 
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proprieties des aciers et du beton, l'epaisseur du beton de recouvrement et les details de 

conception des armatures transversales (Lin, 1996). En effet, pour une barre de diametre 

donnee et une longueur de chevauchement fixee, un acier de plus haute resistance 

entraine des efforts plus importants a 1'interface acier beton. Egalement, plus une barre 

est soumise a des deplacements inelastiques importants, plus la section de cette barre 

diminue. Cette diminution de section entraine des efforts d'appui sur les crenelures plus 

importants et ainsi augmente le risque de fendage (Lin, 1996). Les effets relies a la 

resistance du beton, a l'epaisseur de recouvrement et a l'espacement des etriers exposes 

precedemment a la section 2.4 pour l'ancrage d'une barre dans le beton, s'appliquent 

egalement aux zones de chevauchements 

2.4.3 Evolution des codes et normes 

Les normes de conception ont grandement evolue au cours des dernieres decennies, et ce 

principalement en raison de revolution des connaissances au niveau sismique. En effet, 

les piliers de ponts plus vieux resistent generalement tres bien aux charges gravitaires 

permanentes et celles du trafic routier mais peuvent etre a risque lors d'episodes 

sismiques importants. Ces nouvelles connaissances se traduisent dans les codes de 

conception tout d'abord par des equations tenant compte d'un nombre plus eleve de 

facteurs d'influence d'un certain comportement. De plus, au niveau sismique, cette 

evolution s'est traduite par une nouvelle approche de design, le dimensionnement par 

capacite. Cette approche permet de concevoir des elements ductiles ou seraient 

concentrees les deformations inelastiques. Cette plastification planifiee de certains 

elements permet de dissiper une grande quantite d'energie tout en permettant au reste de 

la structure de demeurer elastique et sans endommagement. Les details de conceptions 

doivent done etre realises avec beaucoup de precaution pour que toute la structure 

reagisse de maniere prevue. 
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2.4.3.1 Longueur de chevauchement 

Pour les structures en beton arme, la conception des details d'armatures joue un role 

primordial dans l'etablissement d'une conception sismiquement adequate. Le tableau 

2.2 presente revolution des codes CSA/CAN-S6 au cours des dernieres decennies au 

niveau de la longueur de developpement, La, et la longueur de chevauchement minimale, 

Lc. La derniere ligne du tableau, presente la longueur de chevauchement d'un pilier de 

pont arme de barres 25M dont la limite elastique, fy, atteint 400 MPa avec un beton de 

resistance en compression de 30 MPa. 

Tableau 2.2 : Comparaison des chevauchements pour les codes CAN/CSA S6-66-74-78-88-00-06 
Edition du code 
Articles 
concerned 
Regies de 
chevauchement 

Longueur de 
chevauchement 

Lc (mm) 

1966 et 1974 
8.6.3.3-66 
8.4.3.1-74 
Permis sur toute 
la hauteur 

Si fy = 300 MPa 
(1966) 

Lc > 24dfi 

Sify = 400MPa 

Lc > 36db 

900 

1978 
8.3.3.2 

Permis sur toute 
la hauteur 

Id 
_ 0.019 Abfy 

4Tc 

Lc = 1.3 Ld 

902 

1988 
8.3.9.2.1 

Permis sur toute la 
hauteur 

Maximum de : 
0.019 Abfy 

4Tc 
Ld = 0.0S8dbfy 

Maximum de : 
Lc — 300 mm 

lc. = 1.3 U 
902 

2000 et 2006 
4.7.4.1.6-00 
4.7.4.2.7 - 06 
Chevauchement 
situe dans la 
partie centrale du 
pilier 
Maximum de : 

Lc > 60db 

Lc > 400 mm 

1500 

Ainsi, on peut constater que les resultats obtenus par 1'application des regies des codes 

de calcul des ponts routiers canadiens (CAN/CSA - S6) sont similaires, jusqu'a l'edition 

1988 alors que ceux des annees 2000 amenent une augmentation de 66 % de la longueur 

de chevauchement minimale pour la situation consideree. De plus, c'est a partir de 2000 

que les chevauchements dans les zones de rotules plastiques ont ete interdits. Ces 

aspects demontrent clairement la meilleure comprehension des phenomenes de 

glissement des barres chevauchees et l'importance d'y remedier. II a ete mentionne 

precedemment que plusieurs ouvrages construits dans les annees 1960 et 1970 
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contiennent des longueurs de chevauchement de 24 db ce qui respectait les codes 

jusqu'en 1978 car les aciers de cette epoque avaient une limite elastique plus faible que 

celle d'aujourd'hui, souvent 300 MPa. Toutefois, on retrouvait tout de meme des aciers 

de nuance plus elevee (400 MPa) dont l'utilisation pouvait s'averer nefaste si la 

longueur de chevauchement n'etait pas augmentee proportionnellement. Les efforts 

internes dans la zone de chevauchement seraient ainsi plus importants ce qui pourrait 

amener plus rapidement a la rupture. 

2.4.3.2 Espacement des etriers 

Le comportement des ponts lors d'un seisme presente a la section 2.2 a permis de mettre 

en evidence la consequence du manque d'aciers transversaux. L'importance des etriers 

au niveau du confinement et de la reprise des efforts radiaux causant le fendage du beton 

a aussi ete discutee aux sections 2.3 et 2.4. Ces preoccupations se refletent aussi dans 

revolution des codes de calcul des ponts routiers, comme on peut le constater dans le 

tableau 2.3. Pour 1988, les articles du code de conception des structures en beton arme 

(CSA-A23.3, 1984) pour le design des elements ductiles ont ete utilises. La derniere 

ligne du tableau presente les resultats pour un pilier rectangulaire de 2000 mm par 500 

mm arme de barres 25M. II s'agit du pilier rehabilite au chapitre 5 de ce memoire. 
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Tableau 2.3 : Comparaison de l'espacement entre les etriers dans la zone de chevauchement dans 
les codes CSA/CAN S6-66-74-78-88-00-06 

Edition du code 
Articles 
concerned 
Espacement des 
etriers (s) 

s(mm) 

1966 et 1974 
8.8.4.1.2-66 
8.7.4.1-74 
1) 1966 
300 mm 

2) 1974 
0.5 d 

3) Defini par 
les efforts de 
cisaillement 

300 (1966) 
250 (1974) 

1978 
8.2.7.3 

1) Minimum 
a) 600 mm 
b) 0.5d 

2) Defini par 
les efforts de 
cisaillement 

250 

1988 
A23.3-M84 
21.3.3.3 
1) 0.25 fois la 
plus grande 
dimension de 
l'element 

2) 300 mm 

3)8db 

4)24dbtrans 

5) Defini par 
les efforts de 
cisaillement 

200 

2000 
4.7.4.1.6 

1) 0.25 fois la 
plus grande 
dimension de 
l'element 

2) 100 mm 

3)6db 

4) Defini par 
les efforts de 
cisaillement 
obtenus du 
moment 
probable ou 
nominal 
100 

2006 
4.7.4.2.6 

1) 0.25 fois la 
plus grande 
dimension de 
l'element 

2) 100 mm 

3)6db 

4) Defini par 
les efforts de 
cisaillement 
obtenus du 
moment 
probable ou 
nominal 
100 

Ce tableau permet ainsi de voir que l'espacement maximal permis entre les etriers dans 

la zone de chevauchement est passe de 300 mm a 100 mm en moins de quarante ans. 

Ces exigences conduisent a une grande quantite d'etriers dans la zone de la rotule 

plastique afm d'assurer une stabilite et un confinement aux barres longitudinales. En 

plus des espacements resserres, les etriers qui n'etaient generalement pas refermes avant 

le code de 1988 doivent maintenant posseder un angle de 135 degres. Cette regie assure 

que les etriers ne s'ouvrent pas si le beton de recouvrement se fissure et se detache. La 

figure 2.18 permet de visualiser cette evolution. Sur cette figure, on peut constater qu'a 

partir de l'annee 2000, les etriers sont plus resserres (100 mm) dans le milieu du pilier, 

soit la zone de chevauchement, qu'a la base (150 mm), soit la position de la rotule 

plastique. Cette constatation vient confirmer l'importance de bien confiner la zone de 

chevauchement puisque les efforts y sont tres importants. 
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Avant 1988 1988-2000 Apnss 2000 

Figure 2.18 : Evolution des codes de conception du chevauchement et des etriers de 1974 a 1988 a 
2000 (Adapte de Vachon 2004) 

2.5 Methodes de rehabilitation 

2.5.1 Methodes de rehabilitations existantes 

Depuis plusieurs annees, les recherches tentent d'ameliorer le comportement des 

colonnes et piliers ne presentant pas une ductilite suffisante. Tel qu'explique 

precedemment, la position du chevauchement et le manque de confinement amene par 

etriers sont les causes de ce mauvais comportement. Pour y arriver les chercheurs (Chai 

et al. 1990, Priestley et al, 1992) ont surtout developpe des techniques pour ameliorer le 

confinement de la colonne et ce, avec un certain succes d'ailleurs. II a ete souligne 

qu'une augmentation du confinement permettait d'ameliorer la resistance et la ductilite 

d'un element soumis a de la compression ou de la flexion. Un article recapitulatif des 

differentes techniques de rehabilitation sismique des ponts par Mitchell et al. (1994) a 

permis de situer l'avancement des recherches en 1993. Pour les piliers en beton arme, 
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les auteurs suggeraient l'utilisation d'une chemise d'acier, mais la problematique des 

piles fortement rectangulaires n'a pas ete soulevee. De plus, ils ne pouvaient se 

prononcer sur l'efficacite d'un chemisage en materiau composite puisque cette 

technique en etait a l'epoque a ses premiers pas. Priestley et al. (1996) abordent les 

differentes techniques de renforcement des piliers de ponts en beton arme. Ils notent les 

excellentes performances procurees par une chemise d'acier pour les colonnes rondes ou 

carrees. Toutefois, ils recommandent de ne pas utiliser une chemise d'acier rectangulaire 

sur un pilier rectangulaire, mais plutot une chemise elliptique, ceci en raison du manque 

de confinement qu'apporte une chemise rectangulaire. II n'y a toutefois aucune mention 

de rapport b/h limite pour l'efficacite de la rehabilitation. Les figures presentees laissent 

croire qu'il s'agit de colonnes de rapport b/h ~ 2. Ils abordent aussi la technique du 

chemisage en beton qui demande l'ajout d'une couche supplemental de beton ancree a 

la colonne. Les auteurs affirment toutefois qu'il est difficile d'apporter le confinement 

necessaire a la rehabilitation d'une colonne rectangulaire a l'aide de cette technique. En 

dernier lieu, Priestley et al. (1996) abordent le sujet des chemises en materiaux 

composites. Elles ont l'avantage de ne pas engendrer de surepaisseur importante, mais 

ils soulignent qu'elles sont efficaces surtout pour des colonnes rondes. Plus recemment, 

Mitchell (2002) propose l'ajout d'un bloc de beton autour du pilier, sur le dessus de la 

semelle, de maniere a permettre l'allongement de la hauteur de la rotule plastique et 

assurer une capacite suffisante a la fondation. Cette procedure associee a un chemisage 

en acier rempli de mortier permet l'amelioration du comportement d'une colonne 

circulaire ou carre. On n'y retrouve toutefois pas de mention concernant les piliers 

rectangulaires. 

II est maintenant accepte et prouve que les techniques par chemisage en acier, en beton 

ou en materiau composite fonctionnent correctement pour des colonnes carrees, 

circulates ou faiblement rectangulaires (b/h < 2) comme le presente la figure 2.19. 
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Figure 2.19 : Rehabilitation par confinement pour differentes geometries 

Par contre, tel que demontre par Karbhari (1999), une telle chemise peut difficilement 

confiner le noyau d'un pilier fortement rectangulaire. Pour y arriver, il faut ancrer la 

chemise a travers le pilier sur toute la largeur de la colonne. De plus, ce genre de 

chemisage apporte generalement une surepaisseur a la colonne dans la zone reparee. 

Cette surepaisseur peut etre benefique au niveau de la protection des armatures contre la 

corrosion par exemple, mais elle augmente l'inertie de la colonne et du meme coup, les 

forces sismiques reprises par 1'element. Aboutaha et al. (1996) ont reussi a ameliorer le 

comportement d'un pilier rectangulaire, b/h = 2, presentant le mode de rupture par perte 

d'ancrage des barres en utilisant une chemise en acier. Toutefois, pour y parvenir, la 

chemise d'acier a du etre remplie de mortier et ensuite ancree en quelques endroits a la 

pile a l'aide de barres d'ancrages, d'ecrous et de boulons. Les resultats des specimens 

carres ont ete tres satisfaisants alors que les specimens rectangulaires ont demontre un 

comportement ameliore en comparaison avec le specimen de reference. Toutefois, tel 

que mentionne precedemment, la rehabilitation est efficace grace a l'ajout d'une 

surepaisseur et sa realisation est plutot complexe. De plus, rien ne garantit de bons 

resultats pour une pile fortement rectangulaire. La recherche litteraire n'a pas permis de 

trouver des exemples d'une rehabilitation simple et efficace du mode de rupture par 

perte d'ancrage des barres longitudinales pour des piliers fortement rectangulaires. II est 

done primordial de rechercher des solutions efficaces pour ce type de pilier. 
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2.5.2 Orientation de la rehabilitation dans le cadre de ce projet 

II y a done lieu de se questionner sur la rehabilitation de colonnes rectangulaires et sur le 

principe de fonctionnement des methodes existantes. Ces methodes par chemisage 

fonctionnent en raison du confinement qu'elles apportent a 1'element. Par contre, on 

peut se demander s'il est possible de rehabiliter ces elements sans utiliser de 

confinement passif. L'interet d'atteindre cet objectif est de permettre la rehabilitation 

efficace des elements fortement rectangulaires qui ne peuvent etre confines facilement. 

Si Ton se rapporte a la section 2.4 sur le comportement d'une barre d'armature ancree 

dans le beton, on comprend que les barres glissent puisque le beton n'offre que tres peu 

de resistance a la traction et fissure rapidement. C'est ainsi que le confinement passif 

des chemisages exerce une pression radiale qui empeche le beton de se dilater. Done, 

s'il etait possible de reduire la fissuration dans le beton par un autre moyen qu'en 

utilisant du confinement, il serait possible d'ameliorer la ductilite d'un joint de 

chevauchement concu selon les normes anterieures a celles des annees 2000. Les 

recherches de Vachon effectuees a l'Ecole Polytechnique de Montreal (2004) qui 

utilisait une chemise en BRF sur des colonnes soumises a des essais statiques-cycliques, 

permettent de penser qu'il est possible d'atteindre cet objectif. La methode qu'il a 

utilisee a donne des resultats encourageants pour des piliers rectangulaires, 

particulierement lorsque la chemise de BRF etait ancree a la pile a l'aide de crochets et 

armee d'un treillis metallique. En etudiant les essais de Vachon, il apparait evident que 

les resultats encourageant proviennent de l'amelioration de la capacite d'ancrage des 

armatures par le beton d'enrobage en raison des proprietes mecaniques interessantes du 

BRF utilise. Ainsi, le present projet de recherche poursuivra dans la meme veine en 

utilisant une technique de rehabilitation similaire, e'est-a-dire un chemisage a l'aide de 

BRF suite a l'enlevement du beton d'enrobage original. Cette difference avec les 

chemisages habituels, qui ne font qu'englober la structure originale, permet d'utiliser les 

proprietes des BRF en contact direct avec les barres et reduire, voire eliminer, la 
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surepaisseur creee par la reparation. On espere ainsi tirer profit de la resistance a la 

fissuration et la ductilite des BRF lorsque soumis a la traction. La section 2.6 porte sur 

les caracteristiques de BRF et le chapitre 3 explique la demarche d'optimisation de deux 

melanges utilises dans le cadre de ce projet de recherche. 

2.6 Betons renforces de fibres 

Le beton est le materiau structural le plus utilise a travers le monde. Ses qualites 

structurales sont nombreuses et permettent la fabrication de structures diverses autant 

spectaculaires qu'efficaces. Par contre, le beton a quelques defauts qui en limitent 

l'utilisation dans certains projets particuliers. Parmi ces defauts, on note la tres faible 

resistance en traction et a l'impact comparativement a sa resistance a la compression. 

Les chercheurs ont done tente d'ameliorer ces proprietes pour que Ton puisse utiliser le 

beton lorsque la resilience, la ductilite et la resistance a la traction sont des 

caracteristiques essentielles. L'ajout de fibres dans le beton est un moyen efficace 

permettant d'atteindre ces objectifs. Cette section contient d'abord une revue de 

differents types de fibres et leur influence sur les proprietes des betons. Ensuite, il est 

question des betons renforces de fibres metalliques utilises dans le cadre de ce projet. 

2.6.1 Generalites 

Pour realiser un BRF, des fibres doivent d'abord etre ajoutees au melange pendant le 

malaxage des constituants. Les temps de malaxage, l'ordre d'integration des constituants 

ainsi que les procedures de fabrication des echantillons sont des parametres qui doivent 

etre controles de maniere a standardiser et a uniformiser les etudes. Une fois ajoutees au 

melange, les fibres se repartissent aleatoirement dans la pate de ciment sans qu'il y ait 
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une orientation privilegiee. Par contre, lors de la coulee, les fibres s'orientent 

preferentiellement selon la direction de l'ecoulement du beton (Charron 2006). Sachant 

que les fibres perpendiculaires aux fissures travaillent de maniere optimale, il est 

possible d'orienter la coulee du materiau de maniere a profiter au maximum des 

proprietes apportees par les fibres. 

Une analogie peut etre faite entre le principe d'action des fibres et celui des barres 

d'armatures dans le beton arme, c'est-a-dire qu'elles reprennent les efforts de traction 

presents ou, plus generalement, aident le beton a pallier a ses faiblesses intrinseques. La 

grande difference est que les fibres agissent a un tout autre ordre de grandeur. Etant 

donne leur faible dimension elles oeuvrent tout d'abord au niveau des microdeformations 

qui entrainent generalement le developpement des fissures. Elles permettent de contrer 

les microfissures provenant des diverses formes de retrait. Elles augmentent la ductilite 

et la resistance en traction du beton renforce en augmentant l'energie necessaire a la 

rupture. Plus precisement, ces fibres resistent a la formation de fissures en servant de 

lieu de transfert des efforts et resistent a l'allongement de fissures deja etablies dans le 

beton ou la pate de ciment en augmentant l'energie necessaire a la microfissuration de la 

zone d'avancement en pointe de la fissure (« fracture process zone ») (Banthia et 

Nandakumar 2003). C'est done dire que l'energie de rupture est beaucoup plus 

importante lorsque des fibres sont presentes dans le melange. 

2.6.2 Fibres 

2.6.2.1 Nature des fibres 

Des fibres de differentes natures sont utilisees dans la realisation de betons renforces de 

fibres. Les proprietes que Ton souhaite ameliorer ou le comportement que Ton desire 

obtenir dictent le choix du type de fibres et des caracteristiques geometriques de celles-
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ci. Les classes de fibres les plus utilisees sont metalliques, de polymere, naturelles, 

synthetiques, de verre et de carbone. Elles ont des proprietes intrinseques differentes qui 

influenceront grandement celles des betons renforces au meme titre que la geometrie et 

la longueur des filaments. Les fibres metalliques, generalement en acier, ont ete les 

premieres a etre utilisees et sont majoritairement utilisees lorsque l'aspect structural 

predomine. L'acier possede une limite elastique elevee qui lui permet de resister a des 

efforts internes importants. L'acier possede un module elastique de 5 a 8 fois celui du 

beton ce qui permet aux fibres de reprendre les efforts en traction du beton a de faibles 

ouvertures de fissures. Par contre, d'autres types de fibres sont de plus en plus etudies et 

utilises. On assiste meme a l'utilisation de fibres provenant de materiaux recycles ce qui 

permet d'augmenter certaines proprietes mecaniques et d'adopter un comportement plus 

ecologique. De plus, l'utilisation de fibres recyclees ainsi que de fibres naturelles 

permettent de reduire les couts du materiau. Cela peut etre tres attirant dans les pays en 

voie de developpement qui peuvent utiliser des ressources qu'ils ont a proximite, par 

exemple des fibres provenant de palmier, de bambou ou de chanvre (Li et al. 2005). Le 

chanvre possede une limite elastique elevee et une bonne resistance aux environnements 

alcalins. Par contre ces materiaux n'ont pas necessairement des proprietes stables 

permettant de predire les resistances des betons renforces de ces fibres. 

Les fibres de carbone gagnent en popularity au fur et a mesure que leur cout decroit et 

que la demande en beton alliant ductilite et bonnes resistances mecaniques augmente 

(Chung 2000). Elles apportent des caracteristiques structurales semblables aux fibres de 

polymere, de verre et metalliques. Elles ont de plus l'avantage d'etre inertes 

chimiquement et d'avoir une excellente conductibilite electrique au niveau du materiau, 

semblable a celle de l'acier, mais elles combinent cette propriete avec un diametre 

typique environ cinq fois plus faible, ce qui amene une meilleure conductibilite 

electrique aux betons renforces de fibres de carbone. Ce resultat peut etre mis a 

contribution si Ton decide d'utiliser une protection cathodique pour les armatures 

(Chung 2000). 
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Les fibres de polymere, comme le nylon et les polypropylenes, ne sont pas trop 

couteuses ce qui en valorise l'utilisation. Elles ont plus particulierement ete utilisees a 

de faibles taux volumetriques, inferieur a 0,3%, par Alhozaimy et al. (1996) pour 

augmenter la resistance post-fissuration et la ductilite. Notons seulement ici que le nylon 

possede une limite elastique (900 MPa) environ deux fois superieure a celle des 

polypropylenes (415 MPa) bien que ces derniers soient plus utilises en technologie du 

beton. 

Les premiers betons renforces de fibres de verre avaient tendance a perdre de leur 

resistance au cours du temps lorsqu'ils etaient places en milieu humide (Purnell et 

Beddows, 2005). Cette constatation n'est pas de tres bon augure pour le developpement 

de l'utilisation de ces betons. Notons seulement que c'est la presence de portlandite qui 

reagit chimiquement avec les fibres de verre de premiere generation qui cause la perte 

de resistance. 

2.6.2.2 Caracteristiques des fibres 

Plusieurs caracteristiques reliees aux fibres influencent les BRF. Dans un premier temps, 

la longueur des fibres est un element tres important a considerer puisqu'il dicte la 

proportion de fibres que l'on peut utiliser et le type de comportement que Ton obtiendra. 

Des filaments tres courts ont une influence et une action dans le beton tres differentes de 

celles des fibres plus longues. Les fibres tres courtes (quelques millimetres) amenent 

l'augmentation de la resistance et de la ductilite en traction en ameliorant les proprietes 

de la matrice cimentaire. Elles retardent la formation des premieres microfissures en 

servant de point de transfert aux efforts de traction dans la matrice et nuisent ensuite a 

l'allongement d'une macrofissure en augmentant la longueur de la « fracture process 

zone ». Les fibres de plus grande dimension, de 30 a 60 mm par exemple, entrent en 

action une fois que les premieres fissures sont apparues. Elles font le pont au travers des 
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macrofissures de maniere a transmettre les efforts, ce que les fibres plus courtes ne 

pourraient pas faire puisqu'elles n'ont pas la longueur necessaire a un bon ancrage de 

chaque cote de la fissure. Les plus longues augmentent la ductilite et la capacite portante 

en flexion et a 1'effort tranchant (Charron 2006). 

Dans un deuxieme temps, la geometrie de la fibre peut etre un facteur d'influence 

important. L'etude de Park et al. (2004) est tres instructive a ce sujet. Les auteurs ont 

etudie les resultats des trois geometries de fibres de carbone pour les trois essais 

principaux : la flexion, la traction et la compression. lis ont etudie les performances de 

fibres rondes, en « C » et en « H » afin de determiner les differences entre les trois 

geometries. lis ont, de plus, teste si la presence de particules de fumee de silice 

ameliorerait les proprietes. Le dernier point mis a l'etude par Park et al. (2004) a ete 

l'influence de la proportion volumique de fibres dans les echantillons. lis ont done 

fabrique des echantillons contenant les trois types de fibres a des teneurs de 1 %, 2 % et 

3 % avec presence ou non de fumee de silice. Theoriquement, on s'attend a ce que les 

betons charges de fibres en « C » et en « H » aient des proprietes mecaniques 

superieures, puisque la surface specifique des ces dernieres est plus elevee ce qui devrait 

augmenter la force d'ancrage des fibres et augmenter les performances de la matrice 

cimentaire aux differents tests. On doit aussi s'attendre a ce que la fumee de silice 

augmente les performances en densifiant la matrice, ce qui augmente les forces de 

liaison avec les fibres. De plus, une augmentation de la proportion de fibres devrait, 

regie generate, augmenter les proprietes mecaniques a l'exception de la compression. 

Les resultats sont en accord avec les attentes. Tout d'abord, on constate, sur la figure 

2.20 que la resistance en flexion obtenue d'essais de flexion augmente plus ou moins 

lineairement avec 1' augmentation du pourcentage de fibres tandis que les courbes sont 

decalees vers le haut (augmentation de la resistance) en presence de fumee de silice. La 

geometrie en « C » obtient la meilleure performance suivie par celle en « H » et celle 

des fibres rondes. La raison principale evoquee par les auteurs est que la forme en « C » 

permet a la matrice cimentaire de remplir l'interieur du « C » de maniere a obtenir un 
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meilleur ancrage. Ensuite, des essais de traction ont permis d'obtenir des conclusions 

semblables. L'augmentation de la quantite de fibres amene une augmentation 

proportionnelle de la resistance a la traction alors que l'ajout de fumee de silice amene 

une amelioration de la performance de l'ordre de 1,5 fois. Les performances relatives 

des geometries sont les memes que pour l'essai de flexion, c'est-a-dire que la fibre de 

forme en « C » amene de meilleurs resultats. Encore une fois, les fibres rondes 

demontrent la performance la moins elevee. La figure 2.20 presente les resultats de 

l'essai de traction de cette etude. 
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Figure 2.20 : Resistance en traction de trois geometries de fibres a trois pourcentages variables 

avec ou sans fumee de silice (Park et al. 2004) 

Les resultats precedents sont ceux de betons renforces de fibres de carbone. Par contre, 

rien ne peut empecher une generalisation des tendances evidentes de cette etude pour les 

autres types de fibres. Cette recherche a aussi fait ressortir un concept tres important 

dans la preparation de beton fibre, la proportion volumique de fibres a utiliser. Selon 

Park et al. (2004) et Chung (2000), les resistances mecaniques des betons renforces de 

fibres de carbone, sauf pour la compression, augmentent proportionnellement a 

1'augmentation du pourcentage de fibres jusqu'a un certain point. Cette limite est dictee 
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soit par la trop grande presence de vides d'air relies a l'ajout de fibres ou bien la 

diminution de la maniabilite. A l'inverse, il est demontre qu'un taux volumique aussi 

faible que 0,2 % est suffisant pour modifier les caracteristiques du beton. 

On ne peut traiter de la resistance des betons fibres sans la relier a la densite volumique 

et la geometrie (forme et longueur) des fibres utilisees. II s'agit done de points tres 

importants dans l'etude des BRF. Dans cette optique, le volume et la geometrie des 

fibres utilisees dans le cadre du present projet de recherche ont ete soigneusement 

selectionnes. Ces choix sont expliques en detail au troisieme chapitre, mais Ton doit 

souligner qu'un optimum doit etre determine entre la capacite d'ancrage apporte par une 

seule fibre et la quantite que Ton peut incorporer dans le melange. En effet, une fibre 

ronde ne procure pas autant d'ancrage qu'une fibre de forme plus complexe, mais il est 

possible d'en incorporer plus dans le melange. 

Le module elastique des fibres est une autre propriete qui peut influencer le 

comportement d'un BRF. Par exemple, le module elastique des fibres d'acier est 

d'environ 200 GPa alors que celui des fibres de polymere, dont le nylon et les 

polypropylenes, gravite autour de 5 GPa. Cela affecte bien evidemment les proprietes 

d'un futur beton fibre fabrique a partir d'un ou de 1'autre de ces materiaux. Un module 

elastique plus faible ne permet pas de resister autant a la fissuration puisque les fibres 

seront plus facilement deformables. De plus, une limite elastique plus elevee amene 

generalement une plus grande ductilite et Ton doit fournir plus d'energie pour atteindre 

la rupture (Song et Hwang, 2004). Leung et Shapiro (1999) ont trouve qu'il y avait un 

intervalle optimal pour la valeur de la limite elastique lors des tests d'arrachement des 

fibres. Leur etude est importante et significative puisque contrairement aux quelques 

experimentations realisees precedemment sur l'ancrage des fibres, les auteurs tiennent 

compte d'un angle d'ancrage. Ce procede est beaucoup plus representatif de la realite 

que le test d'arrachement perpendiculaire puisque les fibres sont orientees aleatoirement 

dans la matrice cimentaire. lis ont premierement expose qu'il etait faux de pretendre 
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qu'une limite elastique de plus en plus elevee assurait automatiquement une meilleure 

capacite a « coudre » une fissure puisqu'il existe une valeur maximale. Une limite 

elastique plus haute que ce maximum entraine des fractures locales importantes dans la 

matrice cimentaire a la base de la fibre, ce qui diminue sa force d'ancrage et done sa 

capacite a empecher la fissuration. Done selon Leung et Shapiro (1999) pour un ratio 

eau sur ciment (E/C) de 0,55 on obtient une force d'ancrage maximale pour une limite 

elastique de 635 MPa. Pour ce qui est de la dissipation d'energie, le maximum 

correspond a une limite elastique de 954 MPa. Ces resultats sont obtenus a l'aide de 

fibres metalliques droites de 22 mm de longueur. II ne faut toutefois pas oublier que 

d'autres facteurs importants font varier la capacite des fibres a transferer les efforts 

lorsque la matrice est fissuree. Parmi ceux-ci, on doit particulierement souligner la 

forme de la fibre, la longueur ainsi que son diametre. Les resultats de Leung et Shapiro 

(1999) ne peuvent done pas etre extrapoles pour d'autres geometrie ou nature de fibre 

toutefois, il permet d'avoir un ordre de grandeur et de constater que des fibres en acier 

standard devraient procurer de bon resultats. 

2.6.2.3 Resistances mecaniques 

L'influence des fibres dans les betons modifie grandement les proprietes mecaniques. 

Dans un premier temps, Rossi (Charron 2006) mentionne que les fibres ne permettent 

pas d'augmenter la resistance en compression de la matrice. L'effet semble meme etre 

l'inverse, alors que l'ajout de fibres pourrait diminuer la resistance en compression en 

raison de la presence accrue de vide d'air dans la matrice. Par contre, il ne s'agit que 

d'une diminution tres faible et meme que certaines etudes n'ont pas vu cette diminution 

suggeree par la theorie. Ce sujet n'est pas aussi important dans le traitement des BRF 

puisque des resistances a la compression de 1'ordre de 50 MPa sont facilement 

atteignables. De plus, lorsque des BRF sont utilises, les applications demandent une 

ductilite et une resistance en traction, a la flexion ou a l'impact plus elevees. Ces 

dernieres, toutefois, sont influencees positivement par la presence de fibres. Des essais 
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de traction uniaxiale ou des essais de flexion permettent d'etre temoin de 1'augmentation 

de la resistance en traction et ce pour plusieurs types de fibres. Le chapitre trois de ce 

memoire presente d'ailleurs des essais de flexion permettant de constater la resistance et 

la ductilite de BRF. 

2.7 Betons Fibres a Ultra-hautes Performances (BFUP) 

Bien que les BFUP fassent parti des BRF en raison de la presence de fibres, une section 

distincte leur a ete consacree puisqu'ils sont tres differents. Les paragraphes suivants 

permettent de mieux comprendre la structure granulaire des BFUP ainsi que d'exposer 

leurs resistances mecaniques et leurs proprietes intrinseques. Cette section est fortement 

inspiree du travail de Braike (2007) et Denarie (2004). 

2.7.1 Principes de fabrication 

Les chercheurs Bache (1989) et De Larrard et Sedran (1994) ont, au cours de leur 

recherche, jete les bases de la fabrication des BFUP sous la forme de cinq principes 

generaux fondamentaux : 

• reduction de la taille des granulats; 

• augmentation de la quantite de pate liante; 

• optimisation de la distribution granulometrique; 

• reduction du rapport eau/liant; 

• ajout des fibres. 

L'obtention d'un materiau cimentaire a tres haute resistance passe par la reduction du 

diametre maximal des granulats et un choix de taille des petits granulats suffisamment 
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elevee pour ne pas perturber l'arrangement granulaire des grains de ciment et de fumee 

de silice. Ce choix se base sur le fait que plus l'epaisseur du film de pate diminue, plus 

la resistance a la compression augmente puisque les granulats plus petits sont ainsi plus 

nombreux. Ce nombre plus important implique un film de pate plus mince entre les 

grains (De Larrard et Sedran, 1994). Aussi, en diminuant la taille des granulats, on 

ameliore la maniabilite du materiau (Braike, 2007). 

Les BFUP sont caracterises par l'augmentation de la quantite de pate liante. La pate 

liante d'un BFUP est composee de ciment, de fumee de silice et de superplastifiant. La 

figure 2.21 permet de voir l'influence du superplastifiant (figure 2.21b) ainsi que 

l'influence du superplastifiant combine a des particules de fumee de silice (figure 2.21c) 

en comparaison avec du ciment ordinaire (figure 2.21a). Le superplastifiant permet la 

defloculation des grains de ciments et leur rapprochement alors que les grains de fumee 

de silice, beaucoup plus fins que ceux du ciment, viennent combler les vides et 

s'hydrater dans les cavites. Ces particularites augmentent grandement la resistance et la 

fluidite du beton (Denarie, 2004). 

(a) Grains de ciment ordinaire, (b) Utilisation de superplastifiant, (c) superplastifiant et fumee de silice 

Figure 2.21 : Comparaison des pates liantes selon les composants (Roy Delia, 1987) 

Les BFUP necessitent une optimisation de la distribution granulometrique. Etant donne 

que la quantite de granulats est moindre dans le BFUP et que ces granulats ne 

constituent pas un squelette jointif comme dans le cas des betons conventionnels, le 

retrait de la pate n'est pas entrave et les fissures de retrait dues a l'entrave granulaire 
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sont evitees (Denarie, 2004). Selon Denarie 1'optimisation du squelette granulaire dans 

le BFUP amene a utiliser environ 30 % de fumee de silice pour 70 % de ciment. 

Les BFUP tirent lew grande resistance de leur tres faible rapport eau/liant. Toutefois, 

une valeur trop faible ne serait pas favorable puisque la porosite en serait augmentee, au 

detriment de la resistance (Parant 2003). Selon Richard et Cheyrezy (1995), il apparait 

que la compacite maximale serait atteinte a l'aide d'un rapport eau/liant de 0,13. 

Comme dans le cas des BRF traditionnels, l'ajout de fibres permet d'augmenter la 

resistance a la fissuration et la capacite de deformation des betons. La section 2.6 a 

permis de constater que differents types de fibres pouvaient etre utilises pour les BRF, 

ce qui est egalement valide pour le BFUP. Generalement, des fibres metalliques de 

courte dimension sont utilisees dans le BFUP et leur elancement fait varier grandement 

la fiuidite du melange. Le choix du type et du pourcentage volumique de fibres est 

determine en fonction des caracteristiques mecaniques desirees et de celles de la matrice 

(Braike 2007). La grande compacite de la matrice cimentaire des BFUP permet 

l'utilisation de fibres droites tres courtes car l'adherence est alors suffisante (Denarie, 

2004). 

2.7.2 Constituants du BFUP 

Cinq constituants sont requis pour fabriquer du BFUP : 

• ciment; 

• fumee de silice; 

• granulats; 

• superplastifiant; 

• fibres. 
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Le constituant principal d'un BFUP est evidemment le ciment. Le dosage en ciment, 

superieur a 700 kg/m3, est deux fois plus important que celui d'un beton normal. Le 

ciment doit avoir une faible teneur en alcalis, une finesse faible a moyenne et une faible 

teneur en C3A dans le but de reduire la demande en eau et la chaleur d'hydratation 

(Braike, 2007 et Habel, 2004). 

La fumee de silice fait aussi partie des particules fines du melange mais son diametre 

moyen (0,2 um) est 100 fois plus faible que celui du ciment type GU. Ce faible diametre 

lui permet de remplir les vides et de s'hydrater dans les cavites microscopiques. Un 

dosage en fumee de silice correspondant au quart du dosage en ciment semble etre 

optimal pour remplir les vides (Braike, 2007). 

Une des particularites du BFUP est l'absence de gros granulats. Les granulats du BFUP 

sont essentiellement des grains de sable, preferablement le sable de quartz pour sa 

grande durete. La taille moyenne des particules de sable dans le BFUP est generalement 

inferieure a 1 mm (Braike, 2007). 

Les adjuvants chimiques permettent d'ameliorer grandement certaines proprietes des 

betons. Dans la fabrication d'un BFUP, l'utilisation d'un superplastifiant est essentielle 

puisqu'elle permet une bonne fluidite et demeure efficace pour de faible ratio E/C 

(Braike, 2007). 

L'ajout de fibres a ete traite a la sous-section precedente. II importe d'ajouter qu'un 

BFUP contient generalement plus de 2 % de fibres et que cette proportion est limitee par 

la compacite et le comportement rheologique du materiau. Les BFUP developpes a 

l'Ecole Polytechnique de Montreal contiennent des fibres metalliques courtes, 10 a 12 

mm, et des proportions volumiques de 3 a 8 % (Braike, 2007). 
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2.7.3 Proprieties des BFUP 

Les BFUP sont generalement caracterises par des resistances en compression 

superieures a 150 MPa a 28 jours sans l'utilisation de cure thermique. Toutefois, ces 

resultats sont obtenus avec des materiaux d'origine europeenne. Les constituants 

europeens du BFUP, notamment le ciment, sont mieux adaptes a l'atteinte de telle 

resistance. Ainsi, le developpement d'un BFUP a l'aide de materiaux locaux (Braike, 

2007) a permis l'atteinte de resistance entre 100 et 115 MPa en compression. 

Le comportement du BFUP en compression est montre a la figure 2.22. II est possible 

d'y distinguer six phases dans le processus de fissuration en compression pour le BFUP. 

1. Comportement elastique de 0 a 40 % de f c 

2. Developpement de microfissurations paralleles a la charge de 40 a 70 % de f c 

3. Developpement de microfissurations obliques a la charge de 70 a 90 % de f c 

4. Localisation d'une macrofissure oblique a la charge de 90 % a 100 % de f c 

5. Phase post-pic avec l'ouverture de la macrofissure 

6. Rupture complete par eclatement lateral 

Rupture par 
eclatement lateral 

Figure 2.22 : Comportement du BFUP en compression uniaxiale (Charron, 2006) 
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La resistance a la traction du BFUP est particuliere puisque ce materiau a un 

comportement ecrouissant. La figure 2.23 explique le comportement en traction du 

BFUP et permet de le comparer avec celui d'un beton ordinaire et d'un BRF 

traditionnel. 

domaine elastique multifissuratiort localisation 

ttttt HH* 

ww mu 

BFUHP (HPFRCC) 
. J_ 

Comportsmeni dureis-sant 
(Quasi Strain-Hardening) 

Comportement 
adoucissani 

v///,\r (Softening) 

^gj^j\Arrachage g6neraHs6 
des fibres 

- {^formation settlement pour la parlieAB 

Elongation ouverture dm fissure 

Figure 2.23 : Comportement en traction d'un BFUP (adapte de Denarie, 2004) 

II est possible de distinguer sur la figure 2.21 trois phases importantes precedent la 

rupture (Braike, 2007 et Denarie, 2004). 

1. Domaine I : elastique jusqu'a la resistance de fissuration (point A) correspondant 

au comportement de la matrice. Sans la presence de fibres, il y aurait rupture 

brutale a ce point. 

2. Domaine II: Developpement de microfissures et de macrofissures distributes 

par la suite. C'est la zone ayant un comportement ecrouissant jusqu'a l'atteinte 
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du point B qui correspond a une resistance plus elevee que celle de fissuration. 

Cette portion ecrouissante de la courbe n'existe pas dans les BRF traditionnels, 

comme on peut le constater sur la courbe marque de losanges ( • ) . 

3. Domaine III: Localisation progressive d'une macrofissure qui s'ouvre 

graduellement et entraine la perte de charge jusqu'a la rupture complete au droit 

de cette fissure. 

II est possible d'obtenir des resistances en traction directe de l'ordre de 12 a 15 MPa, 

mais comme dans le cas de la compression, les materiaux locaux ne permettent pas 

d'atteindre des proprietes aussi elevees. 
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CHAPITRE 3 

Developpement des betons de reparations 

3.1 Introduction 

L'objectif de ce chapitre est de developper des betons renforces de fibres (BRF) pour 

effectuer la rehabilitation des zones de chevauchement. II existe plusieurs types de BRF 

et il est done important de definir le genre de melange que Ton desire utiliser. 

Premierement, ce BRF doit etre structural, e'est-a-dire qu'il doit avoir la capacite de 

resister a des efforts internes. Deuxiemement, il doit etre compose de materiaux locaux 

pour s'assurer que le melange soit facile a reproduire. Troisiemement, une rheologie 

permettant un comportement autoplacant a l'etat frais est essentielle pour permettre une 

mise en place facile et une distribution homogene des fibres. 

Plusieurs melanges ont ainsi ete realises afin de permettre de repondre a ces criteres et 

entamer les essais en laboratoire de ce projet de recherche. Heureusement, la mise au 

point de melanges s'est appuyee sur des etudes anterieures realisees a l'Ecole 

Polytechnique de Montreal. Plus particulierement, le melange developpe par Vachon 

(2004) et les melanges de Braike (2007) serviront de point de depart pour developper 

deux BRF dans le cadre de cette recherche, soit un BRF traditionnel de 55 MPa ainsi 

qu'un beton fibre a ultra-hautes performances (BFUP) de 120 MPa. Dans le but d'eviter 

d'alourdir le texte, le premier melange sera identifie BRF tandis que le deuxieme sera 

identifie BFUP. Ce chapitre porte done sur le processus de developpement de ces deux 

melanges ainsi que sur les essais de caracterisation realises. 
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3.2 Developpement du BRF 

Le choix du premier beton de reparation a ete influence par les bons resultats de 1'etude 

de Vachon (2004) sur l'elimination du mode de rupture par fendage a l'aide d'un 

chemisage en BRF. Un melange semblable a done ete cree pour repondre aux objectifs 

et criteres du present projet. 

3.2.1 Choix des materiaux constituants 

Un beton renforce de fibres est souvent caracterise par ses fibres: le type, la longueur, la 

forme et la quantite. Le choix de la fibre influence directement le comportement du 

materiau a l'etat frais et durci. Le materiau constitutif de la fibre influence grandement 

les proprietes mecaniques du beton tandis que la forme, la longueur et la quantite 

influencent a la fois la fluidite, la maniabilite et les proprietes mecaniques. Etant donne 

que le BRF de reparation est utilise en rehabilitation structurale, des fibres metalliques 

Dramix® RC-65/35-BN de la compagnie BEKAERT ont ete utilisees. Le nombre 65 

correspond au rapport L/D ce qui equivaut a un diametre de 0,55 mm pour cette fibre de 

35 mm de longueur avec crochets. Cette longueur permet de bien pallier a la fissuration 

et d'assurer un ancrage suffisant a la fibre dans la pate de beton. De plus, la fibre est 

assez fine pour ne pas limiter la fluidite de maniere importante. La figure 3.1 presente 

ces fibres. 
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Figure 3.1 : Fibres utilisees dans le melange du BRF (BEKAERT) 

Le melange de base est constitute de granulats fins et grossiers, de ciment et d'eau. Le 

choix des constituants a ete base sur la disponibilite des materiaux au moment des 

melanges et dans le but de faciliter le placement du materiau dans les coffrages. En 

effet, le but etant de couler ce BRF de reparation dans la zone de chevauchement, ou il y 

a deux fois plus d'aciers longitudinaux, il a done ete decide d'utiliser des gros granulats 

granitiques ayant une granulometrie etalee variant entre 2,5 mm et 10 mm, 

comparativement a du 5 - 14 mm couramment utilise. Ce choix permet d'anticiper une 

meilleure homogeneite du melange frais dans les coffrages lors de la coulee. Du sable 

standard d'une carriere de la region de Montreal a ete utilise. Dans le but d'augmenter la 

fluidite du melange, du ciment binaire, HSF (CSL), a ete utilise. La quantite et 

l'optimisation des differents constituants sont traitees a la section suivante. 

Pour obtenir une bonne fluidite et assurer la maniabilite en presence de fibres de 35 mm, 

il est evident qu'il fallait utiliser des adjuvants. Dans un premier temps, il a fallu ajouter 

du superplastifiant, Eucon 37, pour augmenter la fluidite de la pate. Par contre, pour 

obtenir l'etalement voulu, la quantite de superplastifiant utilisee provoquait de la 

segregation dans le melange, ce qui est a eviter. Pour pallier a ce probleme, un agent 

viscosant, Euclid Visctrol, a ete integre au melange. 
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3.2.2 Optimisation des constituants et du melange 

Le rapport E/C a tout d'abord ete fixe a 0,46 dans le but d'atteindre une resistance 

d'environ 55 MPa. Ensuite, la quantite de fibres devait etre fixee. Sachant que plusieurs 

melanges avaient anterieurement ete realises avec succes a l'Ecole Polytechnique en 

utilisant 80 kg/m3 de fibres, cette valeur a ete retenue. En d'autres termes, il s'agit 

d'environ 1 % volumique de fibres. La premiere etape a realiser pour 1'optimisation du 

melange etait de determiner le rapport sable sur granulat (S/G) optimal a l'aide de la 

methode Baron-Lesage (Rossi 1998). La variation du rapport S/G permet de determiner 

le squelette granulaire permettant la meilleure maniabilite. Pour determiner cette 

propriete, le maniabilimetre EPM-2, semblable a celui presente sur la figure 3.2, a ete 

utilise. Le temps d'ecoulement le plus faible correspond a la meilleure maniabilite. Les 

donnees de cette demarche ont permis de trouver un rapport optimal a S/G =1,3. 

Figure 3.2 : Maniabilimetre (adapte de Vachon 2004) 

Une fois les constituants de bases et les fibres optimises, il fallait atteindre l'objectif de 

fluidite du melange. Le test d'etalement a l'aide du cone d'Abrams (ASTM C 143/C 

143M - 98), qui est generalement utilise pour mesurer l'affaissement d'un beton, permet 

de caracteriser un beton autoplacant. Une valeur d'etalement d'environ 600 mm pour le 

diametre du beton frais est recommandee pour qualifier le beton d'autoplacant. Pour le 
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BRF de reparation, on recherche une bonne fluidite et une bonne maniabilite, mais pas 

necessairement un beton parfaitement autoplacant. Ainsi, un critere d'etalement de 450 

mm a ete fixe. Pour y arriver, du superplastifiant a ete ajoute au melange. La quantite a 

ete augmentee graduellement, de melange en melange de maniere a trouver un optimum. 

II n'a toutefois pas ete possible de determiner cet optimum, puisqu'une fois la fluidite 

atteinte, des problemes de segregations sont apparus. Ainsi, il a fallu aj outer un agent 

colloidal de maniere a diminuer la segregation mais conserver la fluidite. Plusieurs 

melanges ont ete necessaires pour atteindre un equilibre. L'optimum a ete atteint en 

utilisant une quantite de 25 millilitres de superplastifiant par kilogramme de liant et 

quatre millilitres de viscosant par litre d'eau. Le tableau 3.1 presente les quantites en 

kilogramme par metre cube des constituants du melange de BRF optimise. 

Tableau 3.1 : Composition du BRF 1% de fibres 

Constituant 

Ciment 

Pierre 

Sable 

Fibres metalliques 

Superplastifiant 

Viscosant 

Eau totale 

Type 

Type HSF (CSL) 

2.5-10 mm 

Joliette 

Dramix 65/35 

Eucon 36 

Visctrol 

Quantite [kg/m3] 

425 

733 

953 

80 

12,9 

1,06 

195 

Sable / Ciment (massique) 2,24 

Eau totale / Ciment (massique) 0,46 

Quantite de fibres [kg/m3] 80 

Masse volumique du melange [kg/m3] 2394 

Etalement du melange [mm] 530 

fc a 28 jours [MPa] 56,9 

Eca28jours[MPa] 28 085 

Coefficient de Poisson 0,225 

Les proprietes de ce melange ont ete determinees a l'aide d'essais de compression sur 

des cylindres a 28 jours et a l'aide des essais d'etalement et de maniabilite lors de la 
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fabrication du melange. Les figures 3.3 et 3.4 presentent le resultat du test d'etalement, 

ou un diametre de 530 mm a ete obtenu pour le BRF optimise. 

Figure 3.3 : Etalement de 530 mm pour le BRF optimise 

Figure 3.4 : Extremite du beton frais suite au test d'etalement 
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L'objectif d'atteindre un etalement de 450 mm a ete atteint, mais il etait important de 

verifier si un tel etalement assurait une bonne coulee. Sachant que ce BRF allait ensuite 

servir a rehabiliter la zone de chevauchement d'une colonne ou d'un pilier, un coffrage 

test a ete realise avec deux barres chevauchees et des barres transversales simulant la 

presence d'etriers. Les considerations geometriques ont ete choisies de maniere a 

repliquer, a echelle reduite, les colonnes de l'essai d'arrachement decrit au chapitre 4. 

Ainsi, il etait possible de verifier l'aisance de la coulee et l'homogeneite du beton apres 

le decoffrage. La figure 3.5 presente le coffrage avec les barres avant la coulee alors que 

la figure 3.6 montre le bloc de beton arme une fois decoffre. 

Figure 3.5 : Coffrage test avec les barres chevauchees 
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Figure 3.6 : Facade du coffrage test 

Suite a cette coulee test, il est confirme que l'etalement de 530 mm permet une coulee 

adequate dans une zone de chevauchement. Ce beton n'a pas ete vibre et le placement 

du beton frais s'est tout de meme realise assez facilement. L'absence de vides de surface 

etait aussi un point positif de cette coulee. 

En dernier lieu, les resultats des essais de compression ont permis de confirmer la 

resistance en compression estimee prealablement a 55 MPa en fonction du rapport E/C. 

Comme presente dans le tableau 3.1, la moyenne de la resistance en compression des 

cylindres a 28 jours etait de 56,9 MPa. Le module elastique, Ec, a ete mesure a 28 085 

MPa alors que le coefficient de Poisson est de 0,225. 

3.3 Developpement du BFUP 

Depuis quelques annees, la recherche sur le beton a permis des avancees spectaculaires 

avec le developpement de nouveaux betons regroupes sous l'appellation BFUP. C'est un 
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materiau prometteur dont les proprietes intrinseques sont tres attirantes mais encore 

meconnu et plutot cher a fabriquer. Le cout de fabrication d'un metre cube de BFUP 

varie entre 1500 $ et 3000 $ selon les composants utilises. Evidemment, avec un cout 

aussi eleve lorsque compare avec celui d'un beton plus traditionnel qui est d'environ 

200 $, le metre cube, le domaine d'application de ce materiau est limite a des 

applications particulieres ou les qualites necessaires permettent de justifier les couts 

eleves. 

Dans le cadre de ce projet de recherche, il a ete decide d'utiliser un BFUP pour effectuer 

le chemisage d'un pilier ou d'une colonne. Pour y parvenir, il fallait tout d'abord 

developper ce BFUP pour effectuer la reparation. Par la suite, les essais de 

caracterisation permettront d'evaluer les proprietes et caracteristiques de ce materiau. 

Quelques criteres avaient tout d'abord ete mis de l'avant de maniere a orienter la 

realisation du melange. Etant donne que les proprietes intrinseques de ce type de beton 

permettent d'assurer une grande fluidite et que la resistance en compression est 

generalement superieure a 100 MPa, ces criteres etaient rencontrees avant meme de 

debuter. Toutefois, un des objectifs principaux de ce projet de recherche est d'assurer 

que la procedure de rehabilitation puisse etre reproduite facilement en chantier. Pour ce 

faire, il etait avantageux de simplifier au maximum la recette et la realisation du 

melange pour assurer qu'il puisse etre fabrique en usine et coule en chantier dans des 

espaces verticaux etroits et congestionnes. 

3.3.1 Formulation du BFUP 

En 2006, a l'Ecole Polytechnique de Montreal, Braike a mis au point des BFUP dans le 

cadre de son projet de maitrise. Son melange a permis d'integrer des quantites de 6 a 8 

% en volume de fibres metalliques de 10 mm. Bien que les proprietes mecaniques de ces 

materiaux soient tres elevees, la grande quantite de fibres augmente le niveau de 
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difficulty de realisation en usine et en chantier puisqu'une plus grande quantite de fibres 

demande une plus grande minutie et precision lors de la realisation du melange. De plus, 

compte tenu que le mecanisme de rupture devant etre elimine implique des fissures de 

faible ouverture, l'utilisation d'un materiau moyennement ecrouissant devrait etre 

suffisant. Ainsi, il a ete decide de diminuer la quantite de fibres, tout en conservant le 

squelette granulaire du melange pour profiter du travail deja accompli. Cette diminution 

devrait assurer un melange plus stable qui pardonne les imprecisions lors de la 

fabrication et de la mise en place. Egalement, cette diminution permet de reduire les 

couts associes a la mise au point de ce melange, les fibres etant un element tres couteux 

du melange. 

La diminution de la quantite de fibres a ete realisee en augmentant le volume des autres 

constituants proportionnellement. Cette facon de proceder n'est cependant pas optimale. 

Dans ce type de beton, les fibres remplacent les granulats et en ce sens, il aurait ete 

preferable d'augmenter seulement la teneur en sable proportionnellement a la 

diminution volumique des fibres. Cela aurait assure un melange plus stable et moins 

sensible au retrait comme il est souligne dans les chapitres 4 et 5 de ce memoire. Par 

contre, au niveau des proprietes mecaniques du melange, cette approche amene des 

aspects positifs puisque la proportion de ciment et de liant plus elevee conduit a des 

resistances plus importantes en plus d'obtenir une grande fluidite. Le tableau 3.2 

presente les constituants de ce BFUP et ses proprietes. 
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Tableau 3.2 : Composition et proprietes du BFUP 3% de fibres 
Constituant Quantite [kg/m3] 

Ciment 

Fumee de silice 

Sable 

Fibres metalliques 

Superplastifiant 

Eau totale 

Fumee de silice / Ciment (massique) 

Sable / Ciment (massique) 

Eau totale / Ciment (massique) 

Eau totale / Liant (massique) 

Pourcentage volumique des fibres 

Masse volumique du melange [kg/m3] 

Etalement du melange [mm] 

fc a 28 jours [MPa] 

Eca28jours[MPa] 

Coefficient de Poisson 

1020 

255 

610 

239 

34,8 

255 

0,25 

0,60 

0,25 

0,20 

3 % 

2394 

710 

130 

36 280 

0,248 

Lorsque Ton compare les quantites presentes dans les tableaux 3.1 et 3.2, on remarque 

rapidement les differences tres importantes entre les deux betons. Le BFUP possede 3 % 

volumique de fibres ce qui donne une masse de 239 kilogrammes par metre cube de 

melange. Meme raisonnement lorsque Ton s'attarde a la masse de ciment utilise et a 

celle de fumee de silice. Les quantites elevees de ces constituants pour les BFUP 

expliquent pourquoi les couts de fabrication sont plus eleves. 
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3.3.2 Proprietes mecaniques de ce BFUP 

Des essais d'etalement a l'aide du cone d'Abrams ont ete realises de la meme fa9on que 

pour le BRF. La fluidite du BFUP etait excellente et des etalements de 710 mm ont ete 

atteints sans presence de segregation. II s'agit done d'un materiau parfaitement 

autoplacant comme on peut le constater sur la figure 3.7. 

Figure 3.7 : 710 mm d'etalement pour le BFUP 

Des cylindres de 100 mm de diametre ont ete utilises pour tester la resistance en 

compression des melanges (ASTM C 39/C 39M - 99). La compilation des resultats 

d'essais en compression sur ces cylindres indique que le beton a atteint une resistance de 

129.7 MPa a 28 jours. Ce resultat est legerement superieur aux resultats de Braike 

(2007) sur des BFUP a pourcentage plus eleve de fibres. La raison principale expliquant 

cette difference est l'excedent de liant par rapport aux granulats provenant de 

l'ajustement de la teneur en fibres. En effet, l'augmentation de la proportion de ciment 

et de fumee de silice amene une augmentation des proprietes mecaniques. C'est aussi ce 
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qui explique la plus grande fluidite du BFUP de ce projet comparativement a ceux de 

Braike (2007). 

Dans le but de determiner les proprietes du BFUP en traction et sa resistance a la 

fissuration, un essai de flexion en quatre points (adapte de ASTM C 78 - 93) a ete 

utilise. Les specimens consistent en des plaques de 50 mm d'epaisseur, 150 mm de 

largeur et 500 mm de longueur. La distance entre les appuis est de 450 mm alors que le 

chargement est effectue aux tiers de portee. Le chargement est controle en deplacement 

selon la fleche a mi-portee. Pour que l'essai soit valide, la fissure principale doit se 

situer entre les points d'application de la charge. La figure 3.8 presente le montage 

experimental alors que la figure 3.9 permet de voir Failure du specimen a la fin de 

l'essai. 

Figure 3.8 : Montage de l'essai flexion quatre points sur plaques de BFUP 
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Figure 3.9 : Plaque de BFUP a la fin de l'essai de flexion 

Cet essai permet ensuite de calculer le module de rupture, qui se traduit par la resistance 

a la fissuration (fr), de ces specimens a l'aide de la formule 3-1. 

_ M _ PL (3-1) 
fr ~ J ~ ~bh? 

ou 
PL 

M : Moment maximum pour essai a quatre points : M = — 
6 

bh2 

S : Module de section : S = — 
6 

P : Charge [N] 

L : Portee [mm] 

b : Largeur [mm] 

h : Epaisseur [mm] 

II est important de souligner que le calcul du module de rupture fait intervenir le module 

de section elastique. L'hypothese d'un comportement elastique est adequate pour des 

betons ordinaires. Par contre, lorsqu'il est question de BFUP, cette hypothese n'est plus 
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tellement valide en raison du comportement ecrouissant du materiau comme le presente 

la figure 2.23. Le calcul de fr retrouve a l'equation 3-1 ne permet done pas de connaitre 

la valeur exacte de la resistance a la fissuration. Le resultat doit plutot etre utilise pour 

determiner l'ordre de grandeur. 

La figure 3.10 presente les courbes des chargements des trois plaques de BFUP. La 

moyenne de ces resultats a ensuite ete utilisee pour le calcul du module de rupture. Ce 

BFUP atteint done un fr de 30,4 MPa. Dans le but d'etablir un comparatif, le BRF de 1% 

de fibres de Nour et al. (2007) tres similaire au BRF optimise dans le cadre du present 

projet obtenait un fr de 8,6 MPa. 

30 

25 

20 

U 

10 

5 

0 5 10 15 

Fleche [mm] 

Figure 3.10 : Chargement des plaques de BFUP 

Une mise en garde doit par contre est faite quant aux resultats du BFUP puisqu'ils sont 

superieurs a ceux obtenus par Braike (2007) pour des melanges avec des pourcentages 

volumiques de 5 a 8 % de fibres, ce qui est assez surprenant. Ainsi, apres une analyse 

des resultats et du montage experimental, on a constate que ce module de rupture tres 

eleve a pu etre gonfle artificiellement par des efforts de retenue laterale lors du montage 

1 

- - ^ 
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* Specimen 1 
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- • Specimen 3 
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experimental. En effet, pour ameliorer la qualite du contact entre les rouleaux appliquant 

le chargement et la plaque de BFUP, des cales en bois avaient ete installees juste sous 

les rouleaux permettant 1'application de la charge. II est ainsi possible que ces cales 

aient procure de la retenue laterale en bloquant le glissement des rouleaux sur le dessus 

de la plaque et done augmente les resultats. A ce sujet, Nour et al. (2007) rapportent que 

cet effet parasite est bien reel. L'autre observation qui permet de formuler cette 

hypothese de retenue laterale est que le module de rupture maximum est atteint a une 

fleche de 3,44 mm ce qui est superieur aux valeurs de 2 mm a 2,5 mm retrouvees dans 

les essais de Braike (2007). A l'oppose, la resistance en compression superieure de ce 

BFUP a certainement influence positivement la valeur du module de rupture. Ainsi, 

malgre cette imprecision possible dans les essais, le module de rupture du BFUP reste 

tres eleve surtout en comparaison avec un BRF traditionnel. 

Le dernier essai de caracterisation realise sur le BFUP a ete un essai de flexion trois 

points sur des prismes entailles (EN14651, 2005) identique a l'essai RILEM TC 162-

TDF. Les prismes ont une section de 150 mm par 150 mm et ont une portee de 500 mm 

entre les appuis. Une entaille de 25 mm de profond est effectuee sur la largeur du 

specimen a mi-portee. Le chargement est applique sur le dessus du prisme au droit de 

l'entaille. Cette procedure standardised permet la comparaison de differents melanges. 

La figure 3.11 presente le montage en flexion alors que la figure 3.12 presente les 

courbes de resultats de trois prismes entailles. 
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Figure 3.11: Montage en flexion trois points du prisme RILEM 
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Figure 3.12 : Resultats de trois prismes entailles 

10 

La figure 3.12 permet de voir que le prisme 3 n'a pas la meme resistance que les autres. 

En effet, ce prisme a ete rejete des resultats puisqu'une seconde fissure s'est developpee 

et a entraine la rupture. La figure 3.13 montre cette fissure parasite provenant 
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possiblement d'une faiblesse dans la matrice engendree lors de la mise en place du 

BFUP qui affecte les resultats. Selon la norme d'essai, ce specimen doit etre rejete. Les 

deux autres courbes correspondent bien au comportement attendu et demontrent une tres 

bonne resistance en flexion du BFUP. 

* **J£?C * '&•*- '* '* - j * ' #"' ' 

'it ' -s » 

! , * ' '. v •'- \ "* 

Figure 3.13 : Fissure parasite du specimen 3 

Ainsi, seuls les deux premiers specimens ont ete utilises pour le calcul du module de 

rupture. Puisqu'il s'agit d'un essai en flexion trois points, la formule permettant de 

calculer le moment maximal, a mi-portee, est differente de celle des prismes. De plus, 

l'epaisseur du specimen est plus importante que pour les prismes et correspond a 125 

mm soit la hauteur a partir de 1'extremite de l'entaille. L'equation 3-2 presente le calcul 

du module de rupture, c'est-a-dire de la resistance a la fissuration alors que la figure 

3.14 presente le graphique permettant de comparer les fr des RILEM de BFUP et des 

RILEM de BRF de Nour et al (2007). 
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_ M _ 3PL 
fr ~ J ~ 2bh2 

(3-2) 

ou 
PL 

4 
M : Moment maximum pour essai a trois points : M = — 

bh2 

S : Module de section : S = — 
6 

P : Charge [N] 

L : Portee [mm] 

b : Largeur [mm] 

h : Epaisseur [mm] 

Q. 
s 
0) 

•o 
a 
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Figure 3.14 : Comparaison des fr pour les prismes entailles des melanges 

Ce graphique permet de constater que le module de rupture maximal pour les prismes 

entailles de BFUP survient a une fleche moins importante que celle de la charge 

maximale des plaques de BFUP de la figure 3.10. Cette constatation vient confirmer les 

reserves exposees precedemment quant a la justesse des resultats des essais de flexion a 

quatre points. L'allure de la courbe des prismes entailles est tres semblable a celles 

obtenues par Braike (2007) pour un BFUP a 5 % de fibres. La valeur maximale de 25,6 
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MPa est obtenue a une fleche de 1,4 mm ce qui ressemble aux resultats de Braike. Ce 

dernier obtenait un fr maximal de 22,5 MPa a une fleche d'environ 1,8 mm. Done, cette 

courbe est retenue pour qualifier le BFUP developpe dans le cadre de ce projet. 

II a ete clairement identifie par Nour et al. (2007) que les essais de flexion permettaient 

de bien caracteriser la resistance en traction d'un BRF. La reproductibilite des essais est 

beaucoup superieure a ce que Ton obtient pour des essais de traction uniaxiale. L'essai 

uniaxial n'est pas tres repandu en raison de sa difficulte de realisation ainsi que de la 

grande dispersion de ses resultats. II ne faut toutefois pas prendre le resultat d'un essai 

de flexion et associer directement la resistance a la fissuration, fr, obtenue et la 

resistance en traction, ft. Des facteurs correctifs doivent etre integres aux demarches 

pour tenir compte des differences intrinseques des deux types d'essai. Le groupe de 

travail sur le BFUP de l'AFGC precise dans ses recommandations provisoires (2002) 

qu'un essai de traction directe sur eprouvette entaillee est tres penalisant et pas 

forcement representatif du comportement du materiau dans une application structurale. 

Selon le groupe, la nature locale du prelevement et la taille reduite de 1'eprouvette 

amene des dispersions importantes au niveau des resultats. Pour pallier a ces problemes, 

il recommande l'utilisation d'essais de flexion pour caracteriser le comportement du 

BFUP a la traction. II est possible selon leurs recommandations de calculer les facteurs 

de corrections suivant le type d'essais, flexion sur prismes entailles ou flexion sur 

primes minces, permettant d'obtenir une caracterisation fiable du comportement en 

traction. Ces calculs correctifs n'ont toutefois pas ete effectues dans le cadre de la 

presente recherche puisque l'objectif n'etait pas la caracterisation specifique du 

materiau. 
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3.4 Conclusion 

Ce chapitre visait a expliquer le developpement des deux betons qui sont utilises dans le 

cadre de ce projet pour effectuer les reparations. La technique de reparation utilisee, 

expliquee en detail aux chapitres 4 et 5, demande l'utilisation d'un beton fluide pour 

assurer une bonne mise en place. De plus, la philosophic de la rehabilitation fait 

intervenir les proprietes intrinseques aux BRF, principalement la resistance a la 

fissuration et 1'amelioration de la ductilite. L'objectif de ce projet n'etant pas le 

developpement et 1'optimisation du materiau, le nombre d'essais de caracterisation a ete 

limite mais suffisant pour qualifier les melanges et les comparer. Ainsi, au chapitre 4 ces 

deux betons sont compares en etant utilises comme renforcement et celui qui amene la 

reponse optimale des colonnes sera ensuite utilise pour les essais a grande echelle. 
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CHAPITRE 4 

Essais d'arrachement 

4.1 Introduction 

La problematique reliee au chevauchement des barres d'armature a la base d'un pilier a 

ete bien definie au chapitre deux. A la lumiere des etudes et des observations passees, on 

sait que ce type de design, principalement realise au Quebec avant 1990, ne permet pas 

de dissiper suffisamment d'energie pour resister a un seisme. Des methodes de 

rehabilitation doivent done etre recherchees et testees de maniere a ameliorer le 

comportement des ouvrages d'art. 

Ce projet de recherche porte sur une methode de rehabilitation des piliers rectangulaires 

utilisant un chemisage en beton renforce de fibres. Le developpement et la fabrication de 

deux betons renforces de fibres ont ete couverts au chapitre precedent et ils seront 

utilises ici en tant que materiau de reparation. Cette partie du projet portera sur l'etude 

comparative des performances d'un chemisage en BRF pour eliminer le mode de rupture 

par fendage. Les sections suivantes detailleront le processus experimental et les 

conclusions s'y rapportant. 

4.2 Description et objectifs du programme experimental 

Cette partie de la recherche devrait permettre de connaitre Pefficacite relative des BRF 

de reparation pour l'amelioration du comportement des barres chevauchees a la base 
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d'un pilier. Le comportement d'un chevauchement de barres dans un pilier subissant un 

seisme a ete bien explique au chapitre 2. II a ete souligne que du cote en traction, les 

efforts crees par les barres amenaient un glissement de celles-ci, le fendage du beton, 

une perte d'ancrage des armatures et eventuellement la rupture de la zone chevauchee. 

C'est ce comportement deficient qui doit etre ameliore dans le cadre de cette recherche. 

Pour atteindre cet objectif, des specimens rehabilites a l'aide de beton renforce de fibres 

seront compares a des specimens de reference presentant une rupture fragile par perte 

d'ancrage des barres chevauchees suite au fendage du beton. La comparaison permettra 

ainsi de connaitre la technique de rehabilitation la plus efficace et d'augmenter la 

comprehension du phenomene de rupture par fendage et des parametres qui gouvernent 

la rehabilitation. 

Le projet de recherche mene a l'Ecole Polytechnique de Montreal en 2004 par Dominic 

Vachon a fait ressortir le potentiel de la methode du chemisage en BRF. II sera done 

tente dans un premier temps de verifier les conclusions favorables de cette technique et 

d'ameliorer la comprehension du phenomene. Dans un deuxieme temps, on tentera 

d'identifier une technique de rehabilitation efficace. Les conclusions de cette partie du 

projet permettront d'etendre l'etude vers des piliers de pont de grande dimension. 

4.3 Philosophie du programme experimental 

La philosophie du programme experimental a evolue au fur et a mesure de l'avancement 

du projet pour pallier a des problemes experimentaux. Initialement, il semblait 

souhaitable que les specimens soient testes en flexion en presence d'effort tranchant. II 

s'agit de la condition reelle alors que la litterature est peu abondante sur ce type d'essai. 

En effet, au moment de concevoir les essais, la majorite des projets de recherche traitant 

de 1'amelioration du comportement de la zone de chevauchement etudiait la 
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problematique en zone de moment constant, generalement a l'aide de la flexion a deux 

charges concentrees. II etait done souhaite se rapprocher du comportement reel d'un 

chevauchement a la base d'un pilier soumis a des efforts sismiques. 

Pour repondre de ces objectifs, un montage experimental d'une petite colonne carree, 

ancree a sa base et mise en charge horizontalement en son sommet a ete imagine. La 

figure 4.1 permet de voir le montage. 

Figure 4.1: Montage original pour test de flexion 

Ce specimen etait arme fortement et la zone de chevauchement etait courte dans le but 

d'obtenir la rupture par fendage avant la plastification des barres. La barre chevauchee 

provenant de la semelle devait alors etre ancree. Pour des raisons economiques, il a ete 

decide de faire un montage avec une base fixe permettant l'ancrage des barres simulant 
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les barres avec crochets de la semelle d'un pilier reel. II etait done possible de changer 

les specimens rapidement et de les ancrer dans la base fixee a la dalle d'essai. 

Les specimens, dont la description se retrouve a la section 4.5, ont done ete construits en 

meme temps que la base simulant la semelle de fondation. Un verin MTS de 500 kN a 

ensuite ete installe au mur de reaction pour tester les specimens en flexion. Ces essais se 

sont cependant arretes brusquement a la suite d'une deficience du specimen qui ne 

permettait pas d'obtenir une rupture de fendage, la resistance en cisaillement etant plus 

critique. II n'a done pas ete possible de tester les specimens de cette facon et d'obtenir 

les resultats recherches. Puisque les colonnes etaient deja construites, on a decide de 

modifier l'essai plutot que de tout reprendre depuis le debut. 

II fallait done mettre au point un nouvel essai en utilisant les specimens deja construits 

tout en s'assurant d'obtenir les resultats attendus, e'est-a-dire une rupture par fendage 

des specimens de reference. C'est ainsi qu'un essai d'arrachement a ete imagine, detaille 

a la section 4.4, puisqu'il s'effectue en mettant les barres d'armature en traction directe. 

Un tel chargement semble adequat puisque les barres chevauchees d'un pilier doivent 

reprendre les efforts de traction du cote tendu. II s'agit alors d'induire cette traction de 

maniere directe plutot qu'a l'aide de la flexion, tel qu'essay e precedemment. 

4.4 Methodologie du programme experimental 

Plusieurs etapes ont du etre realisees pour effectuer le montage experimental et obtenir 

des resultats valables. Etant donne le changement de philosophie du montage 

experimental, il a fallu revoir tout le banc d'essai. Pour y parvenir, il a ete decide que la 

base d'ancrage deja construite allait conserver sa fonction, e'est-a-dire simuler l'ancrage 

d'une barre crochet par la semelle. L'essai d'arrachement est realise en mettant les 

barres en traction directe. Une fois la barre inferieure bien ancree, il fallait done trouver 
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une methode pour tirer sur les barres de la colonne. Ces barres avaient ete concues de 

maniere a depasser l'extremite de la colonne et leur bout avait ete filete pour permettre 

de les ancrer et ainsi avoir la possibilite de plastifier les barres en traction. II a done ete 

decide d'utiliser ce filetage de maniere a rallonger les barres a l'aide d'un coupleur et 

d'une rallonge filetee pour permettre la mise en traction grace a une poutre de transfer! 

La poutre de transfert a d'abord ete creee a l'aide de deux profiles W360 x 51 en acier 

que Ton a soude ensemble de maniere a creer un profile ferme. Toutefois, avant de les 

souder ensemble, les ailes sur un cote de chaque profile ont ete coupees a 50 mm de 

Tame et ensuite la section du milieu de ces ailes a ete decoupe (45 x 300 mm) de 

maniere a creer un espace pour laisser les barres filetees traverser la poutre. La figure 

4.2 presente l'usinage du profile necessaire a la fabrication de la poutre. La figure 4.3 

presente ensuite le montage en entier de la poutre de transfert et 1'assemblage des 

plaques permettant le transfert des charges. 

H.20CH 

J 
300-

Coupe AA 

o^-

Figure 4.2 : Profile W360 x 51 adapte pour monter la poutre de transfert 
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Figure 4.3 : Montage et description des pieces de la poutre de transfert 

Des verins hydrauliques, places au sol de chaque cote de la base, appliquent une force 

de traction aux specimens par l'entremise de la poutre de transfert et de profiles HSS 

situes de chaque cote des specimens. Une serie de plaques permet l'ancrage et le 

transfert des efforts jusque dans les barres. La figure 4.4 permet de voir 1'ensemble du 

montage des tests d'arrachement alors que la figure 4.5 presente une vue en coupe du 

montage. 
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Figure 4.4 : Montage experimental de 1'essai d'arrachement 
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Figure 4.5 : Dessin en coupe du specimen installe pour l'essai d'arrachement 

Le banc d'essai ainsi concu a permis de realiser les essais d'arrachement. La mise en 

traction directe des barres permet de simuler le comportement des barres chevauchees 

d'un pilier soumis a des efforts sismiques puisque les barres d'armature du cote tendu 

d'une telle pile reprennent presque entierement la traction. On obtient done la simulation 

du comportement reel sans toutefois sollicker la colonne en flexion. Un desavantage de 

cette technique est la perte de la possibility d'analyser 1'influence du cisaillement. 

Comme mentionne precedemment, il aurait ete interessant d'apporter de nouvelles 
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connaissances traitant de l'effet du cisaillement dans la zone de chevauchement et 

verifier en quoi cela affecte un renforcement en BRF. Cet objectif devra etre integre au 

cours d'etudes subsequentes. 

4.5 Conception et description des specimens 

4.5.1 Conception des specimens 

Les specimens represented une tranche centrale d'un pilier rectangulaire comme le 

demontre la figure 4.6. On a done place des barres transversales passives de diametre 

10M espacees a 300 mm. lis ont ete con9us pour s'assurer d'avoir une rupture par 

fendage du beton. lis sont fortement armes et les epaisseurs de recouvrement sont tres 

faibles, soit 32,5 ou 82,5 mm pour les specimens a deux et trois barres respectivement. 

Les colonnes mesurent 1400 mm de hauteur et ont une section carree de 300 mm de 

cote. Elles sont armees de barres 35M chevauchees sur une longueur de 20 db, e'est-a-

dire 700 mm. Le but n'etant pas ici de representer la realite courante mais bien d'assurer 

une rupture par fendage. Toutes les dimensions et caracteristiques sont constantes d'un 

specimen a Pautre et peuvent etre visualisees sur la figure 4.7. 

Figure 4.6 : Le specimen represente une tranche d'un pilier rectangulaire 
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[mm] 
Figure 4.7 : Conception des colonnes dans la zone de chevauchement 

Par contre, certains parametres ne sont pas identiques d'un modele a l'autre. Le nombre 

de chevauchements, le type de beton de reparation et la presence d'ancrage sont tous des 

facteurs qui varient en fonction des specimens. Le tableau 4.1 presente la matrice 

experimentale des specimens testes. 

Tableau 4.1 : Matrice des specimens 

Nombre de chevauchement 

2 

3 

2 avec des ancrages mecaniques 

Type de specimen - reparation 

References 

R2 

R3 

BRF 

F2 

F3 

F2A 

BFUP 

FUP2 

FUP3 

FUP2A 

Le nom donne aux specimens contient deux ou trois elements qui permettent de les 

differencier rapidement. Premierement, la premiere ou les trois premieres lettres 

permettent de savoir de quel type de condition testee il s'agit. Le « R » signifie reference 

et represente les specimens intacts qui serviront de base comparative. Le « F » se 

rapporte aux specimens rehabilites a l'aide de BRF et le « FUP » ceux repares avec le 

BFUP. Le chiffre suivant permet de connaitre le nombre de chevauchements presents 

dans le specimen, soit deux ou trois. La derniere identification permet de savoir s'il y a 

presence d'ancrages mecaniques, un A signifiant la presence d'ancrages. Dans le tableau 

4.1, on note la presence de deux specimens de reference: R2 et R3. Des specimens 
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identiques a ceux-ci ont ensuite ete rehabilites a l'aide de BRF ou de BFUP. La 

troisieme variable importante est la presence d'ancrage mecanique au joint des deux 

betons. Cette variable a ete integree seulement dans des modeles a deux 

chevauchements. L'image 4.8 permet de voir quelques-uns de ces specimens peints en 

blanc avant les essais. 

Figure 4.8 : Specimens peints en blanc pour l'essai d'arrachement 

En observant le dimensionnement de ces specimens a trois chevauchements on 

remarque tout d'abord qu'ils sont fortement armes. En effet, ce n'est certainement pas 

habituel de mettre des barres 35M dans une petite colonne d'un point de vue conceptuel 

mais le but avoue etait d'obtenir une rupture par fendage, les conditions d'essais 

devaient permettre d'atteindre ce type de rupture a de faibles contraintes de traction dans 

les barres d'acier. Cette facon de proceder assure d'avoir une marge suffisante pour 

augmenter le chargement si la reparation le permet. Si les specimens avaient ete concus 

de maniere plus traditionnelle, avec moins d'acier et plus d'epaisseur de recouvrement, 

la rupture par fendage aurait tout de meme pu se produire, mais a une charge plus 

elevee. II n'aurait done peut-etre pas ete possible de comparer l'efficacite relative des 

reparations puisqu'elles auraient toutes pu amener les barres a depasser leur limite 
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elastique. De plus, cette colonne represente la partie tendue d'une tranche d'un pilier 

rectangulaire et non toute la tranche comme le presentait la figure 4.6. 

Le modele R2 possede done deux barres d'armature chevauchees avec deux barres 

droites, simulant les barres crochets, qui permettront l'ancrage du specimen. Les barres 

ont ete espacees egalement a 100 mm centre a centre. II y a done un recouvrement de 

82,5 mm sur les cotes et un espace de 65 mm de beton entre les barres. Les 

configurations geometriques sont exactement les meme pour F2, FUP2, F2A et FUP2A. 

La figure 4.9 permet de voir le chevauchement des barres mis a nu avant la coulee de 

reparation. 

Figure 4.9 : Deux chevauchements mis a nu pour effectuer la reparation 

Le modele R3 comporte trois chevauchements et les barres sont encore une fois 

disposees a 100 mm centre a centre. Comme montre sur la figure 4.7, l'epaisseur du 

beton de recouvrement sur les cotes est ainsi reduite a 32,5 mm. II est a noter que le 

recouvrement de la face externe est de 30 mm a partir des barres 10M transversales done 

environ 40 mm des barres longitudinales. Le choix du nombre de barres, des 

espacements et des recouvrements a ete fait de maniere a comparer l'efficacite des 
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renforcements pour differentes situations et peut-etre obtenir les deux types de fendages, 

sur la face avant ou sur le cote, tel que decrit au deuxieme chapitre. Cela permettrait 

aussi d'evaluer l'efficacite de la barre passive transversale, tant par sa contribution au 

confinement, a la reprise des efforts radiaux, modifiee ou non par le beton de reparation. 

II y a done plusieurs interrogations relativement au comportement des specimens de 

references et rehabilites. La presence de deux configurations geometriques doit 

permettre de mieux comprendre et de tirer de plus amples conclusions sur le 

comportement des zones de chevauchement. 

Une variable possiblement importante a ete fixee dans le cadre de cette recherche. La 

mise en place du beton de reparation implique la destruction du vieux beton de 

recouvrement et d'enrobage. Ce type d'operation s'effectue regulierement sur les 

infrastructures routieres en raison des problemes d'ecaillement et de fissuration 

excessive des recouvrements et parements de beton des structures existantes. II s'agit 

done ici de proceder de la meme facon, e'est-a-dire d'enlever le beton autour des barres 

et de le remplacer par du BRF, mais cette fois, dans un but structural. La profondeur de 

la reparation est done importante. Dans le cadre de cette recherche, la profondeur de 

reparation a ete fixee a 110mm, soit juste derriere la barre la plus profonde. II est 

possible de bien voir la profondeur de reparation sur la figure 4.10. Cette photo a ete 

prise juste avant la coulee de reparation. II est done possible d'y observer, en plus de la 

profondeur de reparation, la presence de tiges filetees qui servent d'ancrages 

mecaniques, une des barres 10M passive, les barres chevauchees et le coffrage de 

reparation. Les specimens ont ete places a la verticale pour les coulees de beton afin de 

bien representer les conditions reelles en chantier, notamment pour l'orientation des 

fibres. Toutefois, pour faciliter la coulee, le specimen a ete inverse. Sur la figure 4.10, 

on voit done le dessous du specimen. 
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Figure 4.10 : Specimen pret a recevoir le BRF de reparation 

Le choix de la profondeur de reparation a ete base sur un compromis entre la 

performance de la reparation, la facilite de realisation et la conservation de la capacite 

portante de la colonne. Cette decision permet de faciliter la coulee du beton et ainsi 

d'appliquer de cette reparation en chantier. De plus, la pile ainsi reparee conserve une 

partie de sa resistance aux charges gravitaires puisque le cceur de la colonne n'est pas 

trop endommage, ce qui est essentiel durant la reparation d'un element structural. 

L'autre variable fixee dans cette recherche est la presence d'une surepaisseur dans la 

zone reparee. Pour faciliter la comparaison des resultats, il a ete decide de ne pas placer 

de surepaisseur et ainsi garder la meme epaisseur de recouvrement. Ce choix a permis 

de comparer directement l'effet du beton de reparation sans devoir speculer sur 

l'amelioration possible du comportement apporte par une surepaisseur. On a ainsi 

elimine une variable car les caracteristiques geometriques demeurent les memes. 

L'image 4.11 permet de voir un specimen repare ancre dans la base. On y distingue 

clairement le BRF de reparation du beton original. 
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Figure 4.11 : Specimen repare et installe sur la base d'ancrage 

Le troisieme chapitre de ce memoire etait consacre au developpement de deux betons 

renforces de fibres, un premier BRF standard d'environ 55 MPa et un deuxieme, un 

BFUP, d'environ 130 MPa a 28 jours. Les betons renforces de fibres amenent de 

nouvelles possibilites lorsque Ton parle de conception et de rehabilitation structurale. Le 

BRF standard a ete choisi parce qu'il possede plusieurs caracteristiques tres 

interessantes lorsque Ton desire ameliorer la resistance au fendage. Les fibres assez 

longues dont il est forme permettent de reprendre de plus grands efforts de traction et 

ainsi ameliorer la resistance a l'ecaillement et l'eclatement qui traduit le debut de la 

rupture par la perte d'ancrage. II faut ainsi une plus energie a la fissure pour cheminer a 

travers le BRF et ameliorer la resistance au fendage. C'est un beton facilement realisable 

en laboratoire et peut aussi etre fabrique simplement en chantier, en ajoutant les fibres 

directement dans le camion malaxeur avant la coulee. C'est aussi un materiau tres 
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economique si on le compare au BFUP. Ce dernier a des caracteristiques tres 

impressionnantes mais ce materiau est encore en phase de developpement, il n'est pas 

encore utilise a grande echelle. Par contre, il s'agit d'un materiau aux proprietes 

exceptionnelles, comme en temoigne son f c, et sa resistance en traction qui peut 

atteindre 10 a 12 MPa, comme presente au chapitre 3, soit quatre fois plus qu'un beton 

ordinaire. De plus, comme le presentait la figure 2.23, son comportement ecrouissant en 

traction le demarque des autres betons. Une autre qualite importante que possede le 

BFUP, est sa quasi impermeabilite a l'eau, qui est souvent saturee d'ions chlore ce qui 

amene de graves problemes de corrosion dans les structures. Dans une optique de 

rehabilitation d'un pilier de pont, generalement situe tout pres d'une route, cette qualite 

est tres valorisee. Suite aux essais d'arrachement, il sera possible de verifier la 

performance relative des deux betons et peut-etre de determiner si 1'utilisation du BFUP 

serait avantageuse malgre son cout de fabrication plus eleve. 

La derniere variable que Ton desire verifier est l'efficacite des ancrages mecaniques en 

acier places sur la surface de reparation. Des ancrages, realises a l'aide de tiges filetees 

d'un quart de pouce de diametre, ont done ete places lors de la reparation de certaines 

colonnes avec deux chevauchements. La figure 4.12 montre la zone de chevauchement 

avec les ancrages mecaniques avant la coulee de reparation. 



88 

Figure 4.12 : Ancrages mecaniques au joint de reparation 

Les tiges de 100 mm de longueur etaient placees a tous les 100 mm verticalement et 

horizontalement ce qui avait pour effet de quadriller la surface de reparation. Des trous 

etaient perces dans le beton et les tiges fixees a l'aide d'une colle a base d'epoxy. 

4.5.2 Construction des specimens 

Les paragraphes suivants presentent les details des etapes de construction des 

specimens. Premierement, les barres d'armatures ont ete filetees a une extremite pour 

permettre de les ancrer sous la base, pour la barre de la semelle, ou sur la poutre de 

transfer!, pour la barre continue dans les specimens. De plus, les barres de la semelle ont 

ete usinees pour la pose de jauges de deformations. La figure 4.13 presente une barre 

instrumentee. 
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Figure 4.13 : Barre usinee et filete sur laquelle une jauge de deformations est collee 

Les coffrages en bois ont ensuite ete construits et les barres d'armature y ont ete placees. 

Pour les specimens de reference, le beton de 30 MPa a ete coule directement et une cure 

humide de sept jours a ete realisee. Pour les specimens qui devaient etre repares, des 

panneaux de polystyrene ont ete installes dans la zone de chevauchement de maniere a 

reduire la quantite de beton a enlever par la suite. La figure 4.14 montre deux coffrages 

de specimens qui seront reparees. 

Figure 4.14 : Coffrages et polystyrenes avant la coulee des specimens 
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Lors du decoffrage, il ne restait plus que quelques millimetres de beton a demolir a 

l'aide d'un marteau piqueur avant d'atteindre la profondeur de reparation specifiee. La 

destruction d'une faible couche de beton simule toutefois parfaitement l'enlevement 

d'une epaisseur plus importante, une surface rugueuse etant ainsi obtenue. II fallait 

ensuite concevoir et construire les coffrages pour couler le beton de reparation. La figure 

4.15 permet de voir une partie des coffrages et le beton de reparation. II est a noter, 

encore une fois, que le specimen est place a l'envers pour faciliter la coulee de 

reparation. Cette disposition pour la coulee a ete choisie pour que les manoeuvres de 

betonnage soient facilement realisables et aussi dans le but d'obtenir une orientation des 

fibres representative d'une reparation de colonne en chantier. C'est pour cette raison que 

la coulee n'a pas ete effectuee avec le specimen a l'horizontal. Ensuite, une cure humide 

de sept jours a ete realisee en laissant les coffrages de reparation en place et en les 

humidifiant. 

Figure 4.15 : Coffrage et beton de reparation 
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4.6 Description de l'instrumentation du montage 

Les parametres importants a mesurer durant l'essai sont la charge, l'ouverture des 

fissures de fendage et les deformations dans les barres d'armature. L'instrumentation du 

montage a done ete concue de facon a obtenir ces donnees. Premierement, pour 

connaitre la charge exacte appliquee par les verins en tout temps, un capteur de pression 

hydraulique permet de transferer un signal electrique au systeme d'acquisition de 

donnees qui le capte et affiche la charge. De plus, les deux profiles HSS verticaux, 

permettant la transmission de la charge entre les verins et la poutre de transfert, sont 

chacun instrumentes de quatre jauges de deformation, une sur chaque face. Cela nous 

permet d'assurer une surveillance securitaire de la charge dans les poteaux afm d'eviter 

une plastification en flexion. 

II est important aussi de mesurer revolution du patron de fissuration cause par le 

fendage. On desire savoir ou le specimen fissure et quelle est l'ouverture de ces fissures. 

Pour ce faire, des LVDT ont ete disposes horizontalement sur trois faces du specimen. 

Une fissure verticale de fendage causerait un elargissement de la face qui serait capte 

par un ou plusieurs LVDT. Le fait de disposer ces capteurs a trois niveaux dans la zone 

de chevauchement permet d'acquerir l'allongement des fissures qui debutent a la base et 

cheminent vers le haut. La figure 4.16 montre le positionnement des LVDT, le premier 

etant situe a 100 mm de la base alors que les deux autres sont espaces de 300 mm. Les 

capteurs de la face avant couvrent toute la largeur et ont une course de 15 mm alors que 

ceux des cotes ne couvrent que la moitie de la profondeur de la colonne et n'ont besoin 

que d'une course de 5 mm. Des LVDT orientes verticalement au bas des faces avant et 

arriere permettent de mesurer le deplacement vertical du specimen suite a du glissement, 

du tassement ou l'allongement de barres longitudinales. En dernier lieu, des jauges de 
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deformation ont ete prealablement placees sur les barres d'ancrage pour permettre de 

suivre revolution des deformations de ces barres. 

4.7 Protocole experimental 

L'objectif de cette partie du projet de recherche est de comparer l'efficacite de deux 

differents chemisages sur le comportement d'une rupture par fendage. Pour ce faire, un 

protocole experimental a ete mis sur pied, ce qui permet de standardiser les procedures 

de maniere a permettre la comparaison des resultats. Les charges maximales pouvant 

etre atteintes par les differents specimens ont tout d'abord ete calculees. La plastification 

des armatures signifierait la fin de l'essai car l'ancrage procure par le beton serait alors 

suffisant. Les efforts necessaires a la plastification ont done ete calcules a l'aide du 
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diametre mesure dans la zone instrumentee (29 mm) et de la limite elastique de l'acier 

des barres. La figure 4.17 presente le graphique contraintes-deformations d'un essai de 

traction direct sur une des barres d'armature. 
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Figure 4.17 : Courbe contraintes-deformations d'une barre 3SM - 400W 

Ce graphique permet de constater que le plateau correspondant a la limite elastique est 

situe a 485 MPa. Un leger glissement des machoires pendant l'essai de traction semble 

avoir cree le mouvement vers le bas de la courbe pres de la plastification. 

Dans le but de connaitre la charge approximative de plastification d'un specimen, le 

diametre minimal des barres doit etre mesure, c'est-a-dire celui au creux du filetage. Ce 

diametre correspondait generalement a des valeurs d'environ 29 mm, done une section 

transversale de 660 mm . La charge de plastification d'une telle barre est done de 320 

kN ce qui donne pour un specimen a deux chevauchements une charge de plastification 

de 640 kN alors que Ton obtient 960 kN pour un specimen ayant trois barres 

chevauchees. 
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Pour la realisation de l'essai, on a place un appareil photo sur un trepied fixe qui permet 

de prendre des cliches de la face avant et du cote droit en meme temps. Une camera 

video placee au meme endroit, permet de filmer l'essai dans sa globalite. Le 

chargement, effectue manuellement, se fait a une vitesse d'environ 50 kN/min et une 

pause est effectuee a chaque palier de 50 kN. Ce choix de vitesse de chargement est 

premierement base sur le taux de deformation acceptable des materiaux pour que l'essai 

soit considere comme statique, c'est-a-dire inferieur a 50 |xs/sec. La vitesse choisie est 

inferieure a la vitesse limite de deformation statique dans le but de prendre des notes et 

de bien observer le comportement. Les pauses servent a observer le specimen a la 

recherche de fissures de fendage et de traction. On note dans un calepin les observations, 

on marque au crayon feutre les fissures de fendages et on prend une photo. De cette 

facon systematique, on a une photo a chaque palier et Ton peut voir l'avancement des 

fissures a l'aide du marquage au feutre. On precede ainsi jusqu'a la rupture. Le systeme 

d'acquisition fait la lecture de tous les instruments a toutes les cinq secondes et montre 

en temps reel les graphiques des resultats. 

4.8 Realisation des essais sur les specimens a deux chevauchements 

4.8.1 Specimen de reference (R2) 

Le premier essai d'arrachement a ete realise sur le specimen de reference, c'est-a-dire 

sans reparation. Le chargement debute done en actionnant la pompe pour mettre les 

verins en charge. Autour de 100 kN, on a remarque l'apparition de fissures horizontales 

de traction un peu partout sur la face avant et les cotes. Ces fissures sont les seules 

presentes jusqu'a environ 250 kN, charge a laquelle les premieres fissures de fendage 

apparaissent sur les cotes. La figure 4.18 permet de voir le debut de la fissuration de 
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fendage sur le cote, juste au-dessus de la base, et les quelques fissures transversales sur 

la face avant. 

Figure 4.18 : Debut de la fissuration a 250 kN 

La poursuite du chargement a permis de voir cette fissure verticale s'allonger et s'elargir 

legerement. La figure 4.19 montre l'etat du specimen a 350 kN, charge a laquelle la 

fissure atteint une longueur d'environ 300 mm. II est a noter que pendant les pauses de 

chargement, il y a une relaxation dans les verins et la charge baisse de quelques kN. La 

rupture s'est produite exactement a 400 kN. La figure 4.20, presente l'etat du specimen 

juste apres a la rupture qui s'est produite de maniere fragile, sans aucun avertissement. 

Le specimen a done passe de l'etat montre sur la figure 4.19 a celui presente sur la 

figure 4.20 en une fraction de seconde. 
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Figure 4.19 : Allongement de la fissure de fendage critique a 350 kN 

Figure 4.20 : Specimen R2 apres la rupture 
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Sur la figure 4.20 on remarque que le plan de la fissure de fendage situe a une 

profondeur correspondant au milieu de la barre de la semelle est monte verticalement 

jusqu'a un autre plan de rupture correspondant a 1'extremite superieure du 

chevauchement. Ce second plan de rupture pourrait s'expliquer en raison de la 

concentration des contraintes a 1'extremite du chevauchement. En effet, au moment de la 

rupture fragile, les efforts ne peuvent plus passer d'une barre a l'autre puisqu'elles ne 

sont plus solidaires dans le beton, elles sont separees par le plan de fendage. Les efforts 

essaient done de passer dans le beton du specimen a cet endroit precis, mais la resistance 

en traction de ce dernier est nettement insuffisante ce qui entraine ce plan de rupture. II 

s'agit, bien sur, d'une reaction en chaine qui se produit dans la fraction de seconde que 

dure la rupture fragile. 

Dans la section precedente, on avait calcule que la plastification des barres d'armatures 

devrait survenir autour de 640 kN. Cette rupture n'a done pas ete creee par la 

plastification des armatures puisque, tel qu'illustre sur la figure 4.21, les deformations 

maximales mesurees sont toutes inferieures a 2425 us, la deformation correspondant a la 

plastification des armatures. Chacune des deux courbes de cette figure correspondent a 

la moyenne des deux jauges posees sur une barre. 
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Figure 4.21 : Graphique des deformations moyennes dans les barres d'ancrage 

La rupture nette du beton de la colonne a permis d'etudier le plan de rupture plus en 

detail. Le bloc de beton situe derriere les barres et sous le plan de rupture en traction 

directe a ete deloge ce qui a permis d'observer directement le plan de rupture. La figure 

4.22 permet de voir le resultat de cette manipulation. 
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Figure 4.22 : Plan de rupture du specimen R2 visible 

Les barres d'armature instrumentees avec de jauges et visibles sur cette image sont 

celles permettant l'ancrage dans la base. Elles sont chevauchees avec les barres du 

specimen qui sont, sur la figure 4.22, situee dans le beton sous les barres visibles, c'est-

a-dire vers la facade. L'observation attentive du plan de rupture a permis de constater 

qu'il ne passe pas exactement entre les deux barres chevauchees mais semble etre decale 

vers l'arriere de la colonne, pres du centre de la barre de la semelle. Ce leger 

deplacement du plan de fissuration pourrait avoir ete cause par le montage experimental, 

qui cree un moment de renversement interne, en raison de l'excentricite des deux barres 

chevauchees. Ce moment est resiste par l'assise arriere de la colonne qui s'appuie sur la 

base et ainsi provoque des efforts internes qui ont pu influencer la position du plan de 

fissuration. 

En conclusion de l'essai R2, on peut avancer que la rupture s'est produite suite au 

fendage du beton qui a completement dechausse la barre d'ancrage. Le beton autour des 

barres ne pouvant plus transferer les efforts, une microfissuration radiale est apparue et 

le plan de rupture principal s'est developpe vers les cotes. Ce resultat est important 

puisqu'il prouve l'importance des barres passives de la facade. Bien qu'elles ne soient 
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pas ancrees pour developper leur pleine resistance, leur presence permet de contrer la 

progression des fissures de fendage vers la face avant tel qu'illustre sur la figure 2.15. 

La figure 4.23 montre une fissure sous la colonne qui se dirigeait vers la facade, sans 

toutefois l'atteindre, au moment de la rupture. 

Figure 4.23 : Fissure de fendage vers la face avant de R2 

4.8.2 Specimen repare a l'aide de BRF (F2) 

La conception de ce modele est identique en tout point au specimen R2 mais le beton de 

la zone de chevauchement a ete demoli et enleve sur une profondeur de 110 mm et 

remplace par le BRF de reparation. Les premieres fissures de fendage sur les cotes 

apparaissent autour de 200 kN et atteignent une longueur de 100 mm a une charge 

d'environ 250 kN. II est important de souligner que des fissures de traction ont aussi 

apparu a la surface de la face avant, tout comme cela s'est produit pour le specimen R2. 

Ensuite, l'essai s'est deroule normalement, la fissure de fendage s'allongeant et 

s'ouvrant tranquillement. Toutefois, avant meme d'atteindre la hauteur du deuxieme 
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LVDT, celle-ci a progresse soudainement et entraine une rupture fragile. Cette fracture 

se produit autour de 480 kN et est identique a celle du specimen de reference comme on 

le voit sur la figure 4.24. II s'agit encore une fois d'une perte d'ancrage des barres 

chevauchees suite a l'ouverture du plan de fendage. Les barres n'ont pas atteint la 

plastification et la fissuration n'etait pas tres importante juste avant la rupture. II n'y a 

done pas eu beaucoup de dissipation d'energie et, par le fait meme, aucune ductilite. Les 

barres longitudinales n'ont clairement pas atteint la plastification comme en temoignent 

les deformations de 1245 us et 1370 ue a la rupture. 

Figure 4.24 : Rupture du specimen F2 

Les manipulations pour observer le plan de rupture ont ete repetees pour ce specimen. 

Une premiere observation importante est faite sous le specimen. La figure 4.25 montre 

clairement que le plan de rupture principal, au-dessus des fleches, passe dans le joint de 

reparation. II est egalement possible d'observer une fissuration importante dans le BRF 
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entre les barres de la semelle, encerclee, ainsi que deux fissures vers la face avant. 

Toutefois, ces deux fissures vers la face avant semblent moins ouvertes que celle dans le 

specimen de reference. L'effet des fibres est done visible dans ce cas-ci. 

Figure 4.25 : Plan de fissuration observe sous F2 

L'analyse du plan de rupture visible une fois le bloc arriere deloge confirme les 

premieres observations. Le plan de rupture de ce specimen a migre vers le joint entre les 

deux betons, la ou l'energie necessaire a la fissuration est moindre. Le gain principal du 

BRF provient done du deplacement du plan de fracture ce qui signifie que le BRF n'est 

probablement pas utilise de facon optimale. Pour y arriver, il faudrait que l'enrobage des 

barres en BRF soit assez large pour que la rupture de fendage passe dans le BRF et non 

au joint froid. Cela aurait implique la demolition du b6ton plus profondement. 
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4.8.3 Specimen repare a l'aide de BRF et d'ancrages mecaniques (F2A) 

Ce specimen se differencie du specimen F2 par la presence d'ancrages mecaniques au 

joint de reparation. Ceux-ci ont ete ajoutes suite aux observations faites lors de la 

rupture du specimen F2. On anticipe que le specimen F2A pourra atteindre une charge 

de rupture plus elevee, les ancrages ralentissant la fissuration et la separation du joint 

froid. La premiere fissure de fendage sur le cote droit du specimen F2A est apparue 

entre 200 et 250 kN, ce qui rappelle le comportement des deux specimens precedents. 

La poursuite du chargement a permis d'observer l'allongement de la fissure principale 

de fendage qui, a 550 kN, a atteint le deuxieme LVDT. La figure 4.26 permet de voir la 

longueur de la fissure et la charge atteinte a ce moment precis. 

Figure 4.26 : Fissure verticale de F2A a 550 kN 

A ce moment, un mouvement de rotation au niveau de la poutre de transfert et des HSS 

a commence, et par mesure de securite l'essai a ete arrete a 570 kN. Une fois le montage 

realigne, l'essai a ete recommence et la rupture s'est produite a 550 kN, de maniere 

identique aux deux autres specimens. Le specimen approchait done sa charge de rupture 
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lors de l'arret du premier chargement. Cette premiere valeur, 570 kN, a done ete 

conservee comme etant la charge de rapture. A ce moment, les barres de la semelle 

presentaient des deformations de 1750 ue et 1890 ue. 

La figure 4.27 permet de constater que le plan de rapture est approximativement au 

meme endroit que sur le specimen F2, e'est-a-dire dans le joint de reparation, et que les 

ancrages ont ete arraches plutot que sectionnes. Cette observation indique clairement 

qu'un meilleur ancrage, plus profond et plus solide, aurait probablement apporte une 

plus grande resistance. Quelques bouts de tiges filetees servant d'ancrage sont montres a 

l'aide des fleches sur la figure 4.27. Suite a cette observation, il serait souhaitable et 

recommande d'utiliser des ancrages industriels pour assurer qu'ils ne puissent pas etre 

arraches. 

Figure 4.27 : Plan de rupture avec les ancrages arraches de F2A 
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4.8.4 Specimen repare a l'aide de BFUP (FUP2) 

Les caracteristiques geometriques de ce specimen sont identiques aux precedents. La 

reparation est toutefois realisee a l'aide d'un BFUP adapte au cadre de ce projet. Avant 

de debuter l'essai de traction sur ce specimen, on note la presence de fissures de retrait 

dans le BFUP. Les fissures sont majoritairement presentes le long du joint de reparation 

et aussi sur la face avant et les cotes, sous forme de fissures horizontales. On peut 

distinguer des fissures le long du joint de reparation sur la figure 4.28. 

Figure 4.28 : Fissures de retrait le long du joint de reparation 

Ces fissures de retrait sont preoccupantes. En effet, la fissure de retrait presente sur le 

cote du specimen est situee le long du joint de reparation. Rappelons que les specimens 

precedents se sont brises le long de ce joint. En d'autres mots, une partie de la 

fissuration de retrait correspond au plan de rupture anticipe. Ces fissures de retrait, 

particulierement celles le long du joint de reparation, proviennent probablement des 

manipulations experimentales lors de la coulee de reparation. La surface de beton du 

joint de reparation n'a pas ete saturee d'eau avant de couler le BFUP, ce qui a entraine 
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une migration des molecules d'eau du BFUP vers le beton ordinaire. Ce mouvement des 

molecules d'eau a entraine un phenomene de retrait au jeune age, ce qui a provoque ce 

patron de fissuration. La surface de reparation aurait du etre saturee d'eau dans un 

premier temps avant d'etre assechee en surface. Un tel procede aurait 

vraisemblablement permis d'eliminer ou, a tout le moins, de reduire significativement la 

presence de fissures de retrait. 

Lors de l'essai, une fissure de fendage est apparue a une charge 250 kN. En fait, la 

fissure de retrait presente avant le debut de l'essai, s'est ouverte et aggravee. En 

augmentant la charge, on a constate que la fissure de retrait s'elargissait, et ce, a chaque 

palier de 50 kN. Le chargement a atteint ensuite 600 kN, ce qui depassait le meilleur 

resultat obtenu jusqu'a present, celui du specimen F2A. De plus, la colonne semblait 

encore en bon etat a cette charge. La fissure de fendage a poursuivi son cheminement 

dans le sillon du retrait et a atteint le niveau du deuxieme LVDT situe a 400 mm de la 

base. En poursuivant l'augmentation du chargement, on a remarque, grace aux jauges de 

deformations, que les barres d'armatures de la semelle quittaient l'etat elastique et 

debutaient leur plastification. A ce moment, c'est-a-dire autour de 630 kN, le specimen 

semblait avoir de la difficulte a maintenir la charge. La figure 4.29 presente le graphique 

de la moyenne des lectures des jauges sur une des barres de l'essai. On peut y constater 

la plastification d'une des barres d'ancrage, ce qui confirme l'atteinte de la limite de 

l'essai. 
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Figure 4.29 : Graphique de la nioyenne des deformations dans une barre de l'essai FUP2 

Un probleme relie a la neutralite electrique d'une des jauges ne permet pas d'avoir la 

moyenne des deformations pour 1'autre barre. Par contre, dans tous les essais 

d'arrachement realises, deux barres voisines avaient generalement un comportement 

semblable. On peut done supposer que la seconde barre un a eu un comportement 

similaire. La limite elastique a ete atteinte dans l'essai a pres de 650 kN, ce qui vient 

confirmer les hypotheses precedentes quant a la charge de plastification. On note sur la 

figure 4.29 le debut du plateau de la plastification semble debuter autour de 2500 (i8 ce 

qui correspond fidelement aux calculs realises suite a l'essai de traction sur l'acier. La 

deformation residuelle permet aussi de conclure a l'atteinte du domaine plastique. 

L'efficacite de cette reparation peut aussi etre soulignee en observant l'absence de 

fissuration autour des barres sous la colonne, une fois celle-ci detachee de la base. 
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Contrairement aux specimens precedents, aucune fissure de fendage ne se dirige vers la 

face avant. La figure 4.30 confirme bien cette observation, la face avant du specimen se 

trouvant vers le haut de la photo. 

Figure 4.30 : Le dessous du specimen FUP2 ne presents pas de fissures de fendage vers la face 
avant 

La figure 4.31 permet de bien observer le cheminement de la fissure critique. Elle 

debute au niveau de la barre et se dirige directement vers l'arriere du specimen. Ce 

comportement, deja souligne, provient, dans un premier temps, de la presence d'une 

barre transversale passive qui simule la presence d'un etrier. Cette derniere apporte du 

confinement localise et permet de reprendre les efforts radiaux caracteristiques d'une 

barre ancree et soumise a des efforts de traction. De plus, la capacite du BFUP a resister 

a la traction, combinee a la faiblesse d'un joint froid et la presence de fissures de retrait, 

a fait migrer la fissure vers ce joint de reparation. Ensuite, on observe que la fissure se 

dirige directement vers le cote du specimen et chemine vers le haut, et ce, 

proportionnellement a 1'augmentation du chargement. 
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Figure 4.31 : Cheminement de la fissuration du specimen FUP2 

II est done possible d'affirmer que la reparation a l'aide du BFUP s'est averee 

performante puisqu'elle a permis la plastification des barres d'armature en traction 

malgre la presence de fissures de retrait a l'interface. De plus, une meilleure ductilite a 

ete mise en evidence par l'allongement et l'ouverture de la fissure de fendage. L'essai 

s'est ainsi termine a une charge 50% plus elevee que celle du specimen de reference 

(R2). Toutefois on ne connait pas le gain ultime que procure ce renforcement de BFUP, 

la plastification des barres ayant limite le niveau de charge applique. 

4.8.5 Specimen repare a l'aide de BFUP et d'ancrages (FUP2A) 

Lors de l'elaboration du protocole experimental des essais d'arrachement, l'essai 

FUP2A visait deux objectifs precis. Dans un premier temps, il etait souhaite verifier les 

resultats obtenus pour l'essai F2A, de maniere a corroborer 1'amelioration anticipee du 

comportement suite a l'utilisation d'ancrages mecaniques. Dans un deuxieme temps, on 

desirait savoir si le beton de reparation allait influencer l'efficacite des ancrages 
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mecaniques. Par contre, puisque la colonne precedente (FUP2) a permis d'atteindre la 

plastification des barres, il n'6tait plus possible d'esperer ameliorer la charge de rupture 

a l'aide d'ancrages. A moins d'une deficience majeure, les resultats allaient 

probablement etre semblables a ceux obtenus lors de l'essai FUP2. Les objectifs de 

depart ne pouvaient done plus etre atteints, mais cet essai allait maintenant servir a 

corroborer l'efficacite du renforcement en BFUP et procurer une repetitivite dans les 

resultats. 

Cet essai s'est deroule normalement et les resultats n'ont pas ete surprenants. La charge 

maximale atteinte par le specimen a ete limitee par la plastification des barres 

d'armature. L'essai a ainsi ete arrete a 650 kN, tout comme l'essai FUP2. L'observation 

visuelle du specimen pendant l'essai a permis de voir que les fissures de fendage sur les 

cotes semblaient s'etre ouvertes et allongees plus tardivement. Ces resultats seront 

analyses plus en details a la section 4.8.6 portant sur la comparaison des resultats des 

essais a deux chevauchements. Cette observation mise a part, le deroulement de l'essai a 

ete identique a celui de FUP2. La fissuration finale et le comportement general du 

specimen sous le chargement ont ete tres pres du specimen FUP2. Cet essai, dont la 

pertinence etait reduite en raison des resultats de FUP2, a tout de meme permis de 

confirmer la qualite des reparations en BFUP. 

4.8.6 Comparaison des resultats des essais a deux chevauchements 

Les essais a deux chevauchements ont permis d'illustrer les performances relatives des 

deux types de renforcements. Le tableau 4.2 recapitule les resultats de chacun des essais. 

On y retrouve la charge maximale, 1'augmentation par rapport au specimen R2 et le type 

de rupture de chacune des specimens. 
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Tableau 4.2 : Resume des resultats pour les specimens a deux chevauchements 
Specimen 
Charge max. 
Augmentation 
Type de 
rupture 

R2 
400 kN 
Reference 
Fendage 

F2 
480 kN 
20% 
Fendage 

FUP2 
650 kN 
> 60% 
Plastification 
des barres 

F2A 
570 kN 
40% 
Fendage 

FUP2A 
650 kN 
> 60% 
Plastification 
des barres 

Les resultats des essais permettent de constater que chacune des reparations a apporte un 

gain de resistance. L'ajout d'un BRF seul (F2) a apporte une augmentation de pres de 20 

% de charge necessaire a la rupture. La combinaison d'un BRF et d'ancrages 

mecaniques est encore plus interessante puisque l'augmentation est d'environ 40 % pour 

cet essai. II importe de souligner que ces resultats ne permettent pas de tirer des 

conclusions ayant une signification statistique tres importante puisqu'il n'y a pas eu de 

repetition dans les tests. Par contre, la tendance est claire : les rehabilitations amenent 

une amelioration du comportement. Cette constatation est encore plus vraie lorsqu'on 

s'attarde aux resultats obtenus pour les reparations avec du BFUP. Les tests 

d'arrachement sur des specimens concus pour obtenir une rupture par fendage n'ont pas 

donne ce resultat pour les deux reparations avec du BFUP. Ces deux essais ont amene la 

plastification des barres d'ancrage. Ce resultat est a la fois surprenant et encourageant. 

La performance du BFUP dans le cadre de ce type de reparation ne peut pas etre 

negligee. II est aussi impossible de mesurer pour ces essais 1'amelioration quantitative 

du chargement puisque la limite de l'essai fut atteinte. 

Maintenant, en s'attardant aux donnees fournies par les LVDT mesurant la fissuration 

de fendage, il apparait clairement que les observations visuelles durant l'essai etaient 

justes. La figure 4.32 presente l'allongement des trois LVDT sur la face droite de la 

colonne R2. II est possible d'y constater que la fissure n'est pas tres ouverte au moment 

de la rupture et qu'elle n'est pas tres longue puisque les lectures des LVDT du milieu et 

du haut sont tres faibles. En effet, selon cette figure, la fissure commence a s'ouvrir 

autour de 300 kN et s'elargit jusqu'a atteindre 1,5 mm a la rupture a 400 kN. Par contre, 

elle n'a pas vraiment atteint une longueur suffisante pour influencer la lecture du 
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deuxieme LVDT. Cette constatation vient renforcer l'observation d'une rupture tres 

fragile. 
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Figure 4.32 : Ouverture de la fissure de fendage de la colonne R2 

A l'oppose, la figure 4.33 presente le meme graphique, mais cette fois pour celui de 

l'essai de la colonne FUP2. 
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Figure 4.33 : Ouverture de la fissure de fendage du specimen FUP2 

Ce graphique permet de constater que la fissuration de fendage s'est allongee et ouverte 

graduellement jusqu'a l'atteinte du plateau, qui correspond a la plastification des 

armatures d'ancrage. II y a aussi lieu de questionner l'impact qu'aurait eu un maintien 

du chargement a 650 kN. Comme la fissure s'agrandit lorsqu'on lui impose une charge 

constante, il est possible de craindre une rupture par fendage du beton dans ces 

circonstances. Cette rupture hypothetique surviendrait toutefois apres la plastification 

des barres et serait intimement reliee a l'etat plastique des armatures. En effets, les 

armatures, en s'etirant et s'allongeant, augmentent l'etat de contrainte dans le beton 

d'enrobage. II est toutefois important de mentionner que ce type de comportement 

demontre une certaine ductilite. En effet, lors des essais sur les specimens R2 et F2, la 

rupture se produisait sans avertissement et la fissure de fendage etait peu ouverte et peu 

allongee. Le comportement de FUP2, pour sa part, presente une fissuration qui s'ouvre 

et s'allonge graduellement, ce qui denote une plus grande dissipation d'energie. En 

portant attention au retour a zero de l'essai, on note que la fissure de fendage demeure 

ouverte a 1,15 mm a la hauteur du premier LVDT, ce qui est une grande ouverture si 
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Ton considere qu'il s'agit d'un joint froid de reparation. Les forces d'ancrage entre les 

deux surfaces sont done importantes pour tolerer cette ouverture de fissure sans conduire 

a une rupture fragile du joint. De plus, la fissure demeure ouverte sur toute la hauteur du 

chevauchement puisque le LVDT du haut montre une ouverture residuelle de 0,45 mm 

une fois le chargement termine. 

La figure 4.34 presente le meme graphique pour la colonne FUP2A. II importe de noter 

que l'echelle horizontale de ce graphique n'est pas la meme que pour les deux autres 

specimens. 
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Figure 4.34 : Ouverture de la fissure de fendage du specimen FUP2A 

La premiere remarque pour ce graphique est l'absence du plateau que Ton retrouvait a la 

fin de l'essai pour la colonne FUP2 comme presente sur la figure 4.33. De plus, 

l'ouverture residuelle de la fissure est plus faible que pour la colonne FUP2. Ces 

observations pourraient permettre d'affirmer que les ancrages ont permis de limiter 

l'ouverture de la fissure pendant l'essai. Toutefois, le temps ecoule pendant le 
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chargement n'apparait pas sur ce graphique, et c'est la raison principale qui explique 

cette difference. Pour le specimen FUP2, le chargement entre 630 kN et 650 kN a ete 

maintenu durant deux minutes comparativement a une minute pour le specimen FUP2A. 

Cette difference origine d'une erreur de manipulation au laboratoire. Sachant que les 

barres etaient plastifiees et qu'elles s'etiraient, il est evident que le maintien de la charge 

est prejudiciable au specimen. Ainsi, il faut tenir compte de ce facteur lorsque Ton tente 

de tirer des conclusions par rapport a l'efficacite des ancrages. En observant l'ouverture 

de la fissure a differentes charges sur ces deux graphiques, on constate que les resultats 

sont presque identiques. Par exemple, sur les figures 4.33 et 4.34, on peut constater une 

ouverture de 0,6 mm pour le LVDT du bas est creee par une charge d'environ 600 kN et 

qu'a 400 kN, l'ouverture du LVDT du bas varie entre 0,17 et 0,20 mm. Done, il n'est 

pas possible de conclure sur l'efficacite des ancrages pour les essais avec du BFUP en 

raison de l'atteinte de la limite de l'essai par le specimen FUP2. D'un autre cote, comme 

il est presente dans le tableau 4.2, les ancrages de la colonne F2A ont permis 

d'augmenter la charge de rupture de 18 % par rapport a F2, et ce, malgre un choix 

discutable au niveau de la methode d'installation. 

4.9 Realisation des essais des specimens a trois chevauchements 

La prochaine etape experimentale porte sur les specimens ayant trois chevauchements. 

Un tel design est tres prejudiciable pour le specimen puisque l'epaisseur de 

recouvrement sur les cotes est tres faible et qu'il est possible d'augmenter la charge de 

50 % avant d'atteindre la plastification comparativement aux specimens de la serie 

precedente. On esperait ainsi permettre de quantifier le gain ultime qu'apporte la 

rehabilitation a l'aide de BFUP. Cette section comporte les tests sur les specimens R3, 

F3etFUP3. 
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4.9.1 Specimen de reference (R3) 

La configuration geometrique de ce specimen et les observations retenues des essais 

d'arrachement precedents laisse presager une rupture rapide et fragile. Des le debut de 

l'essai, des similitudes ont ete observees entre le comportement des specimens R3 et R2. 

La premiere fissure de fendage est apparue sur le cote droit a 250 kN et a chemine tres 

lentement sans presenter une grande ouverture. Juste avant la rupture, qui s'est produite 

a 430 kN, la fissure s'etirait sur 250 mm et la fracture du beton a encore ete fragile et 

brutale. Le plan de rupture est sensiblement le meme que sur les autres modeles comme 

il est possible de le constater sur la figure 4.35. 

Figure 4.35 : Patron de rupture du specimen R3 a la fin de l'essai 
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Avant l'essai, il etait difficile de prevoir la charge de rupture de ce specimen. II etait 

evident qu'une rupture fragile par fendage serait obtenue et ce, a une charge 

relativement faible. Le recouvrement lateral plus faible pour le specimen a trois 

chevauchements, 32,5 mm comparativement a 82,5 mm pour ceux a deux 

chevauchements, pouvait laisser croire a une charge de rupture plus faible pour la 

colonne R3. D'autre part, pour une meme charge, les efforts etaient repartis dans trois 

barres comparativement a deux pour les autres specimens, ce qui reduit les efforts 

internes concentres autour d'une barre de 33 %. L'effet oppose de ces deux observations 

explique la charge de rupture similaire, 430 kN comparativement a 400 kN pour R2. 

L'observation de l'essai n'a pas permis de deceler des differences dans le comportement 

entre les specimens R3 et R2. 

4.9.2 Specimen repare a l'aide de BRF (F3) 

Ce specimen a trois chevauchements possede une geometrie identique a celle de R3 

mais il a ete renforce a l'aide de BRF de la meme facon que les reparations precedentes. 

Une amelioration du comportement, principalement sous la forme d'une augmentation 

de la charge de rupture, est attendue pour ce specimen. L'essai devrait permettre 

d'observer si 1'augmentation de la charge est du meme ordre de grandeur que celle 

apportee par le BRF sur le specimen a deux chevauchements. 

L'essai s'est deroule normalement et la rupture par fendage s'est produite a 500 kN. Le 

plan de rupture se situe une fois de plus derriere les barres d'ancrage, au joint froid 

comme montre sur les figures 4.36 et 4.37. 
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Figure 4.36 : Plan de fissuration transversal sous le specimen F3 

Figure 4.37 : Plan de rupture du specimen F2 suivant le joint de reparation 

L'augmentation de resistance est de l'ordre de 15% comparativement au specimen de 

reference (R3). Pour les specimens a deux chevauchements, cette augmentation etait 

plutot de 20%. Ces deux valeurs analysees conjointement permettent d'accorder une 

plus grande confiance aux resultats puisqu'ils sont complementaires. Le BRF amene une 



119 

certaine augmentation de la charge necessaire au fendage, mais ne permet pas un 

ancrage efficace avec la paroi de reparation pour permette une grande augmentation de 

la charge de rupture. En effet, puisqu'il y a une barre d'armature additionnelle dans ce 

specimen, il est plus facile de separer le joint puisque le plan de reparation est tres faible 

derriere les barres. Chacune des barres represente en fait une zone ne profitant d'aucun 

ancrage entre le beton ordinaire et le beton de reparation. Cette faiblesse plus importante 

dans les specimens a trois chevauchements entraine peut-etre la perte de gain de 

resistance par rapport a F2. 

4.9.3 Specimen rehabilite a l'aide de BFUP (FUP3) 

Cet essai etait probablement le plus important de la serie puisqu'il allait peut-etre 

permettre de quantifier l'efficacite du BFUP pour ce type de reparation et en apprendre 

d'avantage sur sa plage d'efficacite. En effet, les essais sur les specimens a deux 

chevauchements ont permis de constater le potentiel eleve de cette reparation, mais 

n'ont pas permis de connaitre l'efficacite ultime du procede. Etant donne la faible 

charge de rupture, 430 kN, pour le specimen de reference, il serait surprenant de ne pas 

fendre le specimen repare avant la plastification. Une rupture par fendage etait done 

attendue, ce qui permettrait de chiffrer le gain de resistance apporte par cette reparation. 

L'observation du specimen avant le debut de l'essai a permis de voir que des fissures de 

retrait, semblable a celles de FUP2 et FUP2A, etaient presentes sur le specimen, et ce, 

pour les memes raisons. Au cours de l'essai, une premiere fissure de fendage a fait 

ouvrir la fissure de retrait deja presente sur le cote droit a 150 kN. Ensuite, cette fissure 

s'est allongee et s'est ouverte tranquillement pour atteindre une longueur de 400 mm 

soit le niveau du deuxieme LVDT. A ce moment, l'indicateur de la charge montrait 500 

kN. La figure 4.38 presente cet etat. 
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Figure 4.38 : Specimen FUP3 a 500 kN 

Deux paliers plus tard, a 600 kN, il etait possible d'entendre le bruit des fibres qui 

dechaussent, c'est-a-dire qui perdent leur ancrage dans la pate. Ce bruit devenait de plus 

en plus fort et la fissure continuait de s'allonger et de s'elargir. Elle a atteint la hauteur 

du troisieme LVDT, 650 mm, a une charge de 800 kN, comme il est possible de 

constater sur la figure 4.39. 
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Figure 4.39 : Specimen FUP3 a 800 kN 

A ce moment, il devenait evident que la rupture approchait, le bruit du dechaussement 

des fibres etait important et la fissure s'elargissait a vue d'oeil. La rupture a finalement 

ete atteinte a 815 kN. A ce moment, la deformation dans les barres etait d'environ 1750 

ue pour chacune d'elle. La figure 4.40 permet de voir la moyenne des deformations pour 

les trois barres de la semelle. 
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Figure 4.40 : Moyenne des deformations dans les trois barres 

La figure 4.41 permet de mieux voir le plan de fissuration qui, comme pour les autres 

specimens, passe dans le joint de reparation. 
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4.9.4 Comparaison des resultats des essais a trois chevauchements 

Les essais a trois chevauchements ont tout d'abord permis de connaitre le gain de 

resistance ultime apporte par le BFUP comparativement au BRF. Cette donnee manquait 

suite aux essais sur les specimens a deux chevauchements. Le tableau 4.3 presente le 

recapitulatif de ces trois essais. 

Tableau 4.3 : Resume des resultats pour les colonnes a trois chevauchements 
Specimen 
Charge max [kN] 
Augmentation 
Type de rupture 

R3 
430 
Reference 
Fendage 

F3 
500 
15% 
Fendage 

FUP3 
815 
90% 
Fendage plus ductile 
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Ces resultats permettent de voir 1'importance de 1'augmentation de la charge de rupture 

apportee par une reparation a l'aide de BFUP. En effet, une augmentation 90 % de la 

charge comparativement au 15 % obtenu par le BRF demontre l'ecart important existant 

entre les deux materiaux. De plus, tel que souligne, la rupture de FUP3 a ete beaucoup 

moins fragile puisque la fissure s'est etiree et ouverte longuement. Les figures 4.42 et 

4.43 presentent l'ouverture de la fissure de fendage sur un cote droit du specimen pour 

l'essai R3 et FUP3 respectivement. 
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Figure 4.42 : Ouverture de la Assure de fendage de la colonne R3 
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Figure 4.43 : Ouverture de la fissure de fendage du specimen FUP3 

Dans un premier temps, on remarque sur la figure 4.42 que la fissure de fendage critique 

n'est ouverte que de 0,5 mm a la rupture alors que la figure 4.43, portant sur FUP3, 

montre une ouverture de quatre a cinq millimetres sur toute la hauteur du specimen a la 

rupture. Ces resultats completement opposes temoignent d'un comportement plus 

ductile pour le specimen FUP3 alors que le specimen R3 ne presente pratiquement 

aucune ductilite. 
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4.10 Discussion des resultats des essais d'arrachement 

Cette serie d'essais d'arrachement avait pour objectif principal de verifier l'efficacite de 

differents renforcements pour eliminer le mode de rupture par fendage et perte 

d'ancrage des barres chevauchees. Des specimens avec deux et trois chevauchements 

ont ete testes et les resultats obtenus ont permis de tirer des conclusions claires. En effet, 

les specimens renforces a l'aide de BFUP ont, dans un premier temps, permis 

d'atteindre la plastification des barres dans l'essai a deux chevauchements et, dans un 

deuxieme temps, d'augmenter le chargement necessaire a la rupture de 90 % pour l'essai 

a trois chevauchements en comparaison avec le specimen de reference. La reparation en 

BRF a permis une augmentation de la charge de seulement 15 % pour l'essai a trois 

chevauchements et 20 % pour celui a deux chevauchements en comparaison avec les 

specimens de reference. Les resultats de la reparation en BFUP sont tres 

impressionnants, surtout lorsque Ton considere l'ecart avec la reparation en BRF qui 

avait pourtant donne d'excellents resultats dans une etude precedente (Vachon, 2004). 

En consequence, les resultats obtenus par les specimens repares de BFUP sont encore 

plus impressionnants. En plus de procurer une augmentation tres importante de la charge 

de rupture, la reparation en BFUP permet une certaine ductilite comme on a pu le 

constater sur les graphiques des ouvertures de fissures de fendage. La fissure devait 

s'ouvrir de plusieurs millimetres sur toute sa longueur avant de pouvoir entrainer la 

rupture. Ce comportement contraste avec celui des specimens de references et des 

specimens repares avec du BRF puisque la rupture de ces derniers survenait rapidement 

apres l'apparition de la fissure. 

On doit cependant apporter une mise en garde importante par rapport aux resultats des 

essais d'arrachement. Les valeurs numeriques ont ete rapportees pour verifier la 

presence d'une tendance positive apportee par les reparations et tenter d'en saisir 
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l'efficacite relative. II ne serait pas approprie d'utiliser ces resultats numeriques pour 

tirer des conclusions precises visant 1'amelioration de la charge de rupture puisque les 

essais n'ont pas ete concus en ce sens. En effet, l'absence ou la faible repetitivite dans 

les essais ne permet pas d'affirmer qu'une reparation en BFUP apportera une 

augmentation de la charge de rupture de 90 % pour un essai d'arrachement. Un nombre 

important d'essais identiques suivis d'une etude statistique serait necessaire pour 

atteindre une telle conclusion. Par contre, lorsque Ton utilise les resultats numeriques 

afin de verifier si la reparation est efficace et que Ton combine les resultats des 

specimens FUP2, FUP2A et FUP3 qui abondent tous dans le meme sens et sont sans 

equivoque, il devient possible de pretendre qu'une reparation en BFUP permet 

d'ameliorer significativement la charge de rupture et le comportement general d'un 

specimen soumis a du fendage severe. 

En s'attardant au type de rupture obtenu dans le cadre de ces essais et de la position du 

plan de rupture, il est possible d'emettre des hypotheses sur le cheminement de la 

rupture et ainsi determiner l'origine de l'efficacite des reparations. Dans le cas des 

specimens de reference, la rupture est facilement explicable puisqu'elle concorde assez 

bien avec ce que Ton retrouve dans la litterature, tel qu'expose au deuxieme chapitre. La 

traction dans les barres entraine la fissuration radiale du beton d'enrobage jusqu'au 

developpement de la fissure principale qui fend le specimen transversalement. La 

presence de la barre passive transversale a permis de reprendre les efforts de traction 

dans le beton vers la face avant du specimen. L'absence de fissures de fendage sur la 

face avant semble confirmer l'hypothese de l'efficacite des barres transversales pour 

ralentir la fissuration de fendage. Pour les specimens rehabilites, puisque la rupture s'est 

produite au joint froid de reparation, les gains de resistance proviennent de trois 

phenomenes distincts. Premierement, la fissure doit cheminer dans le beton de 

reparation de maniere a atteindre le plan de faiblesse, le joint froid. Puisque les betons 

de reparation sont renforces de fibres, une energie plus importante doit etre deployee de 

maniere a permettre la microfissuration du beton et atteindre le joint de reparation. 
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Deuxiemement, une fois que la fissure a atteint le joint de reparation, elle doit separer 

les deux materiaux et l'ancrage entre les deux betons permet de ralentir ce clivage. 

Puisque les materiaux de reparation ont une plus grande teneur en particules fines, un 

meilleur ancrage entre les surfaces est possible, puisque ces grains microscopiques vont 

s'hydrater dans les cavites de la paroi du beton original et permettent un entrelacement 

des betons. En tenant compte de ces facteurs, on comprend rapidement pourquoi la 

performance du BFUP est a ce point plus elevee que celle du BRF plus traditionnel. En 

effet, le BFUP resiste, dans un premier temps, tres bien a la fissuration en raison de la 

grande quantite de petites fibres et la densite de sa matrice. Dans un deuxieme temps, 

l'absence de gros granulats et le grand nombre de particules fines reactives permettent 

au BFUP de s'ancrer dans toutes les asperites geometriques de la surface. C'est pour 

cette raison que la fissure etait largement ouverte lors de la rupture du specimen FUP3 et 

que la charge de rupture continuait d'augmenter malgre la longueur et l'ouverture de 

cette fissure critique. La troisieme explication permettant de justifier le gain de 

resistance et de ductilite apporte par le BFUP est reliee a l'adherence de se dernier sur 

les barres. L'ancrage par adherence du BFUP sur les barres permet aux efforts de 

transiter dans la reparation malgre le fait que le BFUP n'enrobe pas completement la 

barre interieure. 

L'autre point a traiter concerne les ancrages mecaniques. Malheureusement, vu 

l'excellente performance du BFUP, la combinaison de ce materiau avec des ancrages 

mecaniques n'a pas pu etre evaluee. II reste neanmoins que l'ajout d'ancrages 

mecaniques a une reparation en BRF a augmente la charge de rupture pour le cas de 

deux chevauchements et que la position du plan de rupture permet aux ancrages 

mecaniques d'etre efficaces. Bien qu'il ne soit pas possible d'avoir une aussi grande 

confiance face a cette conclusion qu'envers l'efficacite d'une reparation en BFUP, il 

apparait tout de meme que la presence d'ancrages mecaniques entre les deux betons 

permet une augmentation de la charge de rupture. 
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4.11 Conclusion 

La poursuite de ce projet de recherche passait par le choix d'un materiau de reparation 

qui allait permettre de passer a l'etape suivante et rehabiliter une pile rectangulaire de 

grande dimension soumise a un chargement statique-cyclique simulant un seisme. Suite 

aux resultats des essais d'arrachement, le choix du BFUP s'est impose naturellement. 

Les reparations en BFUP ont permis l'atteinte de la plastification des barres dans l'essai 

a deux chevauchements et ont permis d'augmenter la charge de rupture de 90 % pour 

l'essai a trois chevauchements en plus d'apporter une certaine ductilite au specimen. La 

reparation en BRF a apporte des gains par rapport aux specimens de reference, mais ils 

etaient presque negligeables comparativement aux gains qu'apportaient le BFUP. De 

plus, bien que Ton ait conclu a rinfluence positive des ancrages mecaniques, ils ne sont 

pas retenus pour la suite du projet. La performance de la reparation en BFUP semble 

suffisante pour ameliorer le comportement d'un pilier et cela permet d'isoler l'effet du 

chemisage en BFUP. L'objectif de depart de cette partie de la recherche semble done 

avoir ete atteint alors que la prochaine etape doit permettre de conclure ce projet de 

recherche. 
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CHAPITRE 5 

Essais sur piles de grande dimension 

5.1 Introduction 

Les essais d'arrachement sur des specimens de petite dimension ont permis de mieux 

comprendre certains parametres influencant la refection d'une rupture par fendage. Suite 

aux resultats encourageants des essais d'arrachement, on esperait que la technique de 

rehabilitation proposee soit efficace pour des piliers rectangulaires de grande dimension. 

II etait done important de soumettre cette reparation a des essais sur des modeles a 

grande echelle dont la sollicitation est plus representative de la problematique sismique 

soulevee au debut de ce memoire. Cette section sur la reparation a l'aide d'un chemisage 

en BFUP d'un pilier rectangulaire soumis a un essai de flexion statique-cyclique permet 

d'en evaluer le potentiel sous chargement sismique. 

Au debut de ce chapitre, les objectifs et la methodologie experimental sont detailles. 

Ensuite, la conception et la construction des specimens sont expliquees et une 

description du montage experimental ainsi que du protocole de chargement suivent. Ces 

etapes permettent de retracer le cheminement menant a la mise en charge des specimens 

dont les donnees sont analysees en detail par la suite. 

5.2 Objectifs et description du programme experimental 

Ce chapitre est en fait l'aboutissement des parties precedentes du projet de recherche. 

Toutes les etapes ont ete realisees dans le but d'en arriver a verifier une technique de 
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refection innovante et efficace pour des piliers rectangulaires a grande echelle. 

L'objectif principal etait done de verifier l'efficacite presumee du renforcement par 

chemisage en BFUP pour des piliers soumis a des efforts sismiques. Pour ce faire, deux 

piliers rectangulaires ont ete concus selon les regies prevalant dans les annees 1970 -

1990. lis ont ensuite ete construits dans le laboratoire de structures de l'Ecole 

Polytechnique de Montreal et l'un d'eux a ete rehabilite selon la technique definie dans 

le cadre de ce projet de recherche. Une etude comparative suit la realisation d'un essai 

de flexion statique-cyclique. 

Suite a cette partie de 1'etude il devrait etre possible de qualifier et de quantifier 

l'efficacite de la reparation pour des piliers rectangulaires, d'evaluer la methodologie de 

la reparation et statuer sur la faisabilite de celle-ci dans le cadre d'un chantier reel. Une 

technique facile a reproduire en chantier est done utilisee pour la reparation du pilier. 

5.3 Conception et description des specimens 

La conception des specimens a premierement ete basee sur les observations de differents 

ponts qui n'ont pas bien resiste a des episodes sismiques historiques. Certains auteurs 

ont repertorie les defauts conceptuels qui ont mene a la mine certaines structures lors de 

tremblements de terre recents. Des plans et devis d'ouvrages realises au Quebec au 

cours des decennies 60, 70 et 80 ont ete consultes afin de voir si les defauts soulignes 

pouvaient etre retrouves dans nos constructions. Le code des ponts S6-66 a aussi ete 

consulte de maniere a savoir quelles etaient les normes et regies de conception de 

l'epoque. Ces differentes sources ont permis de creer une conception realiste typique de 

pilier de ponts de ces annees mais aussi d'integrer certains defauts conceptuels 

caracteristiques et problematiques comme une longueur de chevauchement trop courte, 

une epaisseur de recouvrement trop faible et un type d'etrier inadequat. Comme il s'agit 

d'un projet de rehabilitation, il est souhaitable d'etudier des piliers de ponts ayant encore 
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plusieurs annees de service mais qui ne sont malheureusement pas adequats quant a leur 

comportement sismique. 

5.3.1 Semelles de fondation 

II est habituel en laboratoire d'eviter la construction de semelles pour les essais de 

colonnes. Des moyens detournes sont utilises pour simuler l'encastrement dans une 

fondation d'une structure a etudier afin d'economiser du temps et des couts inutiles. Par 

contre, dans le cadre de ce projet, un des objectifs etait de reproduire le comportement 

du joint de chevauchement et verifier la possibility de reproduire une telle rehabilitation 

en chantier. Pour ce faire, de veritables semelles ont done ete concues et construites. De 

cette maniere, les piliers en laboratoires etaient tres semblables a ceux des ponts 

existants et la reparation a ete effectuee en presence de la semelle et des interactions 

qu'elle pourrait apporter. 

D'autre part, la conception des semelles devait assurer une resistance suffisante pour ne 

pas qu'elle soit la cause de la rupture et/ou ne vienne interferer dans le comportement du 

pilier. Les fondations peuvent causer certains soucis mais leur evaluation et leur 

rehabilitation n'est pas abordee dans le cadre de ce projet. La semelle a ete concue a 

l'aide du code S6-06 ce qui lui permet de soutenir des cycles de deformation repetitifs 

sans se desagreger, tout en procurant un ancrage suffisant au niveau des barres avec 

crochets de la semelle qui sont chevauchees dans le pilier. Les details de conception sont 

exposes succinctement puisqu'une etude detaillant leur conception, construction et 

comportement sera incluse dans le memoire de Louis-Philippe Chartrand, etudiant a la 

maitrise a l'Ecole Polytechnique de Montreal. 

II est toutefois important de mentionner que cette semelle a ete ancree dans la dalle 

d'essais du laboratoire de structures et que la conception devait tenir compte des efforts 
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induits par cette precontrainte par post-tension. De plus, la grande quantite d'etriers au 

niveau des barres d'ancrage avec crochets provient du design sismique du code S6-06. 

Du beton ordinaire specific a 40 MPa a ete utilise pour les semelles. La figure 5.1 

permet de voir les details de conception alors que la figure 5.2 illustre les etapes de la 

construction. 
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Figure 5.1 : Conception des semelles en plan avec coupes en elevation [mm] 
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a) Barres d'ancrage et armatures inferieures de la semelle 

b) Armatures superieures de la semelle 

c) Semelles terminees 

Figure 5.2 : Photos des etapes de la construction des deux semelles 
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Comme il est possible de le constater sur les figures precedentes, il s'agit de semelles de 

dimension importante : 2,0 m x 2,5 m x 0,75 m. Les barres d'ancrage a crochets, qui 

permettent le transfert des efforts vers la semelle dans la zone de chevauchement, 

depassent de la semelle et seront attachees aux barres continues du pilier. Des jauges de 

deformation ont ete installees sur certaines barres d'ancrage, juste sous la surface 

superieure de la semelle. Ce point sera approfondi a la sous-section 5.5.3 portant sur 

1'instrumentation des essais. Des barres d'armatures 10M ont ete pliees et installees par 

paires aux quatre coins des semelles pour permettre leur manutention. 

5.3.2 Piliers rectangulaires 

Une attention particuliere a ete portee a la conception des piliers rectangulaires. La 

methodologie utilisee pour realiser la conception a ete soulignee au debut de la section 

5.3. Il fallait effectuer le dimensionnement de maniere a assurer un comportement 

adequat. Des essais similaires sur une colonne carree avaient ete realises a l'Ecole 

Polytechnique par Vachon en 2004. Dans ce projet de recherche, la colonne carree 

representait une section centrale d'un pilier rectangulaire typique. Les essais cycliques 

sur le specimen de reference ont amene une rupture par fendage. La figure 5.3 montre la 

conception du specimen. 
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Figure 5.3 : Coupe transversale de la colonne de Vachon (2004) 
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Ce design a ete utilise comme point de depart pour la conception. Dans le cadre de la 

presente etude, le pilier devait etre de forme rectangulaire avec un rapport b/h egal a 4. 

Pour simplifier les dimensions, la profondeur a ete fixee a 500 mm ce qui necessitait une 

largeur de 2000 mm. Ces dimensions choisies sont interessantes puisqu'elles peuvent 

representer l'echelle reelle dans un ouvrage plus modeste ou bien representer une 

echelle reduite d'un ouvrage de tres grande dimension. Les specimens de Vachon 

avaient une epaisseur de recouvrement de 30 mm, des barres de longitudinales 25M et 

des etriers « U » ayant un espacement vertical de 300 mm. Ces details de conception 

ont tous ete conserves dans le design du pilier de grande dimension puisqu'ils 

correspondent aux conceptions des annees sur lesquelles la conception est basee. Done 

en se basant sur le specimen de Vachon et sur les observations mentionnees 

precedemment, on a decide d'utiliser la conception presentee a la figure 5.4. 
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Figure 5.4 : Coupe transversale du pilier rectangulaire dans le chevauchement 

Le pilier est arme de barres longitudinales 25M avec une limite plastique specifiee de 

400 MPa et d'etriers 10M. L'espacement centre a centre des aciers longitudinaux est de 

170 mm sur les grands cotes et de 200 mm sur les petits cotes, ce qui procure un ratio 

d'armature de 1.3%. Autre remarque importante, les etriers sont presents en plus grand 

nombre comparativement au design de Vachon. Ce resultat est le produit des calculs de 
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flexion afm d'avoir une resistance suffisante au cisaillement dans la direction 

longitudinale. 

Le choix de la hauteur du pilier est base premierement sur la faisabilite de l'essai dans le 

laboratoire. L'Ecole Polytechnique possede un laboratoire a la fine pointe de la 

technologie qui permet de tester en flexion des colonnes de dix metres de hauteur grace 

a un mur de reaction de cette dimension. Par contre, pour cet essai, une hauteur plus 

modeste a ete choisie. Le pilier sera de 4.5 metres de haut a partir du dessus de la 

semelle. Cela permet d'avoir un bras de levier d'environ 4,17 m entre le centre 

d'application de la charge et le sommet de la semelle. La majorite des ponts ayant des 

piliers de dimension comparable, ont une hauteur de piles plus importante, surtout 

lorsque les semelles sont enterrees plus profondement. Malgre tout, une hauteur de 4,5 

m a ete retenue, d'autant plus qu'il est possible de trouver des piliers de ponts existants 

de cette envergure. La figure 5.5 presente la conception en elevation du pilier. 
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Figure 5.5 : Vue en elevation des armatures du pilier [mm] 

Cette figure permet de constater certains points importants. La conception des etriers est 

la meme sur toute la hauteur de la colonne et il n'y a aucune provision speciale pour la 

zone de la rotule plastique. Le premier etrier a ete place a la moitie de 1'espacement 

vertical typique. La longueur de chevauchement a ete fixee a 24 db, c'est-a-dire 600 mm 

pour des barres 25M. II n'y a done que deux rangs d'armatures transversales qui 

stabilisent les barres longitudinales sur la longueur de chevauchement. Toujours dans le 

but d'imiter les piliers existants, du beton de resistance nominale de 35 MPa a ete 

specific pour la coulee de la pile. Des tubes de PVC ont ete installes dans le haut du 

pilier pour permettre de faire traverser les barres qui serviront a l'ancrage des verins sur 

le pilier. 
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Du point de vue de la construction des piliers, elle a debute, comme il se doit, apres la 

construction des semelles. Les cages d'armatures ont ete commandees et sont arrivees 

deja montees. Pour les coffrages, on a decide d'utiliser des panneaux reutilisables avec 

des montants d'acier. Cela avait pour but d'atteindre une certaine rapidite et facilite de 

construction. Les figures 5.6 et 5.7 permettent de voir differentes etapes de la 

construction des piliers. 

Figure 5.6 : Cage d'armature couchee au sol Figure 5.7 : Armatures placees dans les 
coffrages 

Tout d'abord, on devait d'installer les premiers panneaux de coffrages pour ensuite 

installer la cage d'armature, montree a la figure 5.6, et la mettre en place comme 

demontree sur la figure 5.7. La seule difficulte rencontree lors de la construction du 

pilier fut de faire concorder correctement les barres de la semelle avec les barres du 

pilier et de s'assurer que les branches des etriers entourent bien le chevauchement, 
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comme le presente la figure 5.8. Une fois cette etape terminee, il ne restait plus qu'a 

refermer les coffrages. Toutefois, avant de poser les derniers panneaux du haut, il fallait 

installer le systeme de levage et les tuyaux qui allaient permettre de passer les tiges pour 

l'ancrage des verins, comme le presente la figure 5.9. Cette derniere etape demandait 

minutie et precision pour assurer un positionnement parfait des tuyaux de PVC. Pour ce 

qui est du systeme de levage, des cables flexibles de grues ont ete commandes et 

installes comme illustre sur la figure 5.9. Des aciers d'armature ont ete installes 

transversalement aux cables afin d'eviter le glissement de ces derniers. 
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Figure 5.9 : Cable de levage et tuyaux pour les trous d'ancrage 

Ensuite, on a installe une passerelle pour permettre la coulee du beton tel que le montre 

la figure 5.10. Cette coulee a ete effectuee a l'aide d'une pompe standard a ligne au sol. 

Le beton a ete vibre depuis le haut du pilier a l'aide d'une longue aiguille vibrante. 
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Figure 5.10 : Pilier pret pour la coulee 

La premiere coulee n'a pas ete aussi aisee que prevu car le beton n'avait pas la fluidite 

specifiee. II a tout de meme ete possible de la realiser et le produit fini etait acceptable. 

Une cure humide de sept jours a ete effectuee en laissant les coffrages sur le pilier et en 

posant du jute humide sur le dessus du pilier. La figure 5.11 permet de voir la pile suite 

au decoffrage. 
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Figure 5.11 : Pilier de reference apres le decoffrage 

La procedure a ensuite ete repetee pour le deuxieme pilier, celui sur lequel la reparation 

a ete ulterieurement realisee comme le presente la figure 5.12. Etant donne que le 

protocole de reparation pour le chemisage en BFUP implique d'enlever le beton de 

recouvrement a la base du pilier, on a prefere reduire la quantite de beton a etre enlevee 

dans le but d'economiser temps et argent. Pour se faire, des panneaux de polystyrene ont 

ete installes a l'interieur des coffrages comme soufflage. La figure 5.13 presente cette 

etape de la construction. 
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Figure 5.12 : Fabrication du deuxieme pilier identique au premier 

fill 

Figure 5.13 : Panneau de polystyrene pour le soufflage des coffrages 
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Pour ce deuxieme pilier, la coulee a eu lieu de maniere identique au pilier de reference. 

Toutefois, le beton est arrive au laboratoire plus fluide que pour le premier pilier. Ceci 

pourrait etre considere comme un aspect positif pour l'aisance de la coulee, mais comme 

il s'agit du meme melange que pour le pilier de reference et que les temps de livraison 

ont ete semblables, il y a lieu de se questionner sur l'origine de cette fluidite. Sur les 

chantiers, il peut arriver que de l'eau soit ajoutee au camion malaxeur avant Pajout du 

superplastifiant et c'est vraisemblablement ce qui c'est produit au moment de la coulee 

du deuxieme pilier. Les caracteristiques et proprietes des materiaux peuvent etre 

retrouvees au tableau 5.2. Une cure humide identique a la premiere pile a ete realisee. 

Une fois les coffrages retires, il a ensuite fallu enlever les morceaux de polystyrene, 

enlever l'excedent de beton de recouvrement, construire les coffrages et couler le BFUP 

de reparation. La section 5.4 explique en details la realisation de la reparation. 

5.4 Reparation par chemisage en BFUP 

II importe d'expliquer en details la reparation par un chemisage en BFUP. La 

philosophie et le principe de fonctionnement ont bien ete expliques prealablement dans 

ce memoire. L'application a une structure de dimension reelle doit cependant etre 

presentee. Le beton de reparation permet d'ameliorer significativement la force 

d'ancrage des barres d'armatures et ainsi d'augmenter l'efficacite du transfert des efforts 

vers la semelle. II s'agit du principe de base tel que demontre lors des essais 

d'arrachement. 

Avant de realiser la reparation sur les piliers de dimension reelle, plusieurs points 

meritaient une attention speciale. Parmi ceux-ci, il faut souligner la profondeur et la 

hauteur de la reparation, la methode a utiliser pour la demolition, la presence d'une 

surepaisseur dans la zone reparee et la presence d'ancrages. Lors des essais 

d'arrachement, la profondeur de reparation coincidait avec le plan d'assise de la barre 
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avec crochet de la semelle, celle localisee le plus au centre de la colonne. Suite aux 

explications du gain de resistance et de ductilite, il apparait evident qu'une plus grande 

profondeur de reparation permettrait un gain significatif de resistance puisque la 

fissuration devra traverser une plus grande epaisseur de BFUP ce qui demande une tres 

grande energie. Par contre, comme ce projet de recherche desire etre le plus 

integralement applicable en condition reelle, il est important de considerer une structure 

reelle soumise a des charges normales. En effet, une profondeur de reparation trop 

importante affaiblirait le pilier et reduirait significativement sa resistance aux charges 

gravitaires. Etant donne que le reseau routier est pour le moins charge, il n'est pas tres 

economique de fermer un pont ou en reduire Faeces de maniere prolongee ou 

importante pour effectuer la reparation. La solution la plus efficace serait done de 

trouver le juste milieu entre la performance de la rehabilitation et la perte de capacite 

portante pendant la reparation. En ce sens, un des avantages du BFUP est qu'il atteint 

une resistance elevee tres rapidement ce qui reduit significativement l'attente et permet 

de retrouver la resistance initiale du pilier tres rapidement. Etant donne qu'il s'agit d'une 

premiere utilisation d'un tel renforcement, il s'agirait dans un cas reel de prendre une 

decision basee sur les points mentionnes precedemment. Dans cet etat d'esprit et en 

ayant en tete les grandes performances du BFUP lors des essais precedents, on a decide 

d'effectuer une rehabilitation semblable a celle des essais d'arrachement, e'est-a-dire de 

detruire le beton d'enrobage jusque derriere la barre interne du pilier. Par contre, de 

maniere a augmenter le niveau de performance de la reparation, chaque chevauchement 

a ete libere de son beton d'enrobage sur une profondeur radiale de 25 mm environ. Cette 

pratique nous assurait d'obtenir un maximum de force d'ancrage au niveau du 

chevauchement tout en reduisant l'endommagement du coeur de la colonne par rapport a 

un plan de reparation plus droit au point le plus profond. C'etait le plan d'attaque pour 

effectuer la reparation. La figure 5.14 permet de voir un schema de la reparation tel que 

planifiee. II faut noter que les etriers ne sont pas presentes sur l'image et ce, dans le but 

d'avoir une image claire des surfaces. 
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Figure 5.14 : Dessin en coupe du pilier suite a la destruction a l'aide d'un marteau piqueur 

En regardant la figure precedente, on constate rapidement qu'une quantite importante de 

beton a ete enlevee. Par contre, si Ton se concentre sur le cceur de la colonne, c'est-a-

dire le beton a l'interieur des armatures, la perte est moins significative. Cette perte 

structurale est estimee a environ 15 % en termes de section efficace. Par contre, cette 

valeur devrait etre majoree en raison de la fissuration et de rendommagement engendre 

par l'utilisation d'un marteau piqueur. En effet, il a ete demontre (Habel, 2004) que 

l'utilisation d'un marteau piqueur engendre une fissuration importante de quelques 

millimetres de profondeur dans le beton. En ce sens, l'utilisation en chantier de l'hydro-

demolition pour les derniers millimetres de l'enlevement du beton d'enrobage pourrait 

s'averer benefique mais dans un laboratoire de recherche, cette solution n'etait pas 

ideale en raison l'environnement particulier d'un tel laboratoire. C'est une notion qui 

devra etre etudiee plus attentivement pour s'assurer de connaitre la capacite portante en 

compression d'un pilier abime par une demolition au marteau piqueur. Toutefois, dans 

un contexte de travail et d'application de la technique, une diminution de la resistance 

aux charges normales n'est pas dramatique si cette situation ne perdure trop longtemps. 

Une fois la pile reparee, la capacite axiale devrait etre superieure avec la reparation en 

BFUP. 

Si cette diminution de capacite axiale pendant la reparation etait trop importante pour un 

ouvrage specifique, il pourrait etre possible de proceder par etape. Par exemple, en 
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detruisant le beton de recouvrement sur les cotes et couler le BFUP a ces endroits avant 

de proceder aux faces longues. Cette observation pourrait aussi servir si on souhaitait 

demolir le beton existant plus profondement. 

Maintenant, il faut s'attarder au choix de la hauteur de la reparation. Cette hauteur doit, 

bien entendu, etre au moins aussi grande que la longueur du chevauchement, soit 600 

mm. Toutefois on considere qu'il y a des avantages a effectuer une reparation sur une 

longueur plus importante que seulement celle du chevauchement. Premierement, etant 

donne que la fin du chevauchement represente deja une zone nevralgique puisque c'est 

l'extremite du cheminement des efforts de traction, il est preferable de ne pas creer un 

autre joint froid au meme endroit. Cette longueur etant deja tres courte, ce n'est 

vraisemblablement pas souhaitable. La hauteur de reparation a done ete fixee a 750 mm 

mesure a partir de la base. On peut voir sur la figure 5.15 la hauteur de reparation apres 

avoir enleve les panneaux de polystyrene mais avant la demolition a l'aide du marteau 

piqueur. La figure 5.16 presente les dimensions de la zone reparee alors que la figure 

5.17 montre la pile une fois le beton enleve. 

Figure 5.15 : Photo du pilier suite au retrait des panneaux de polystyrene 
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Figure 5.16 : Schema en coupe de la reparation 

La prochaine etape de la reparation etait de concevoir des coffrages permettant de couler 

le BFUP de reparation jusqu'au haut de la reparation. Comme il est demontre sur la 

figure 5.16, il a ete decide de ne pas utiliser de surepaisseur dans la zone reparee. II 

aurait ete beaucoup plus facile pour la realisation des coffrages et de la coulee d'utiliser 

une surepaisseur et d'un point de vue performance, cette epaisseur de recouvrement 

supplemental pourrait etre benefique. Par contre, quelques facteurs ont fait pencher la 

balance en faveur d'un design de la meme epaisseur que le specimen de reference. 

Premierement, une epaisseur identique assure une comparaison directe et non biaisee 

avec le specimen de reference. Deuxiemement, il faut remarquer qu'une surepaisseur 

aurait augmente l'inertie. Or, sous l'effet d'un seisme, l'augmentation de l'inertie 

diminue la periode, ce qui conduit a une augmentation des efforts sismiques. 

Finalement, les performances prealables observees pour le BFUP ont ete assez 

convaincantes pour penser qu'une surepaisseur serait peut-etre superflue d'un point de 

vue des performances recherchees. 
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Tel que mentionne precedemment, cette reparation de meme epaisseur a entraine 

quelques complications. Afin d'assurer une coulee uniforme et pour bien remplir 

l'espace, des chutes a beton inclinees, montrees a la figure 5.18, ont ete utilisees autour 

du pilier. En remplissant ces chutes lors de la coulee et en vibrant les coffrages, on a pu 

s'assurer, grace a la gravite, que la cavite etait remplie. 

Figure 5.17 : Zone a reparer une fois la demolition terminee 
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•MP 
Figure 5.18 : Vue de deux chutes a beton sur line des facades du pilier 

La fabrication des coffrages pour le deuxieme pilier a ete facilitee par la reutilisation des 

coffrages de semelles. Toutefois, on a du leur ajouter des chutes a beton, afin de rendre 

possible la coulee. L'ensemble des coffrages est presente a la figure 5.19. A la fin de la 

coulee, une plaque en metal mince tel que presente sur la figure 5.20 a ete descendue 

dans le beton remplissant la chute pour la couper Pexcedent et assurer une finition 

acceptable. 
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Figure 5.19 : Montage final des coffrages pour la coulee 

Figure 5.20 : Chute a beton avec la tranche pour la finition 
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Quant au beton de reparation, le melange utilise est celui presente au troisieme chapitre 

de ce memoire, soit le BFUP de 130 MPa. Le melange a ete realise dans le malaxeur du 

laboratoire de beton de l'Ecole Polytechnique de Montreal. Ce malaxeur Eirich R09T de 

0,15 m3, presente a la figure 5.21, permet de faire des melanges de 100 litres de BFUP, 

c'est-a-dire 0,1 m3. Etant donne que le volume de beton a couler a ete estime a 425 litres 

en incluant les pertes et que des cylindres de caracterisation ont ete preleves a chaque 

melange, cinq gachees de 100 litres se sont averees necessaires. 

Figure 5.21 : Malaxeur R09T 

Etant donne que le pilier et le malaxeur etaient situes dans des salles differentes, il a 

fallu trouver une methode efficace pour recuperer le beton fluide du malaxeur et le 

couler dans les coffrages. La methode choisie permettait un nombre restreint de 

manipulations et une facilite de realisation. Pour ce faire, on devait vider le contenu du 
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malaxeur dans des seaux de 15 litres et les transporter sur des chariots roulants jusqu'au 

pilier ou les seaux ont servi a verser le beton dans les coffrages. La figure 5.22 presente 

le remplissage des coffrages. La fluidite intrinseque du materiau assurait un placement 

uniforme dans les coffrages. Par mesure de precaution, deux vibrateurs externes ont ete 

installes sur les grandes faces du pilier, tel que presente a la figure 5.23. 

'is 
Figure 5.22 : Le BFUP est mis en place a I'aide de la chute a beton 
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Figure 5.23 : Vibrateur externe installe sur le coffrage 

L'utilisation d'un malaxeur de 100 litres a entraine un inconvenient non negligeable : la 

necessite de proc6der a plusieurs coulees successives et done d'avoir quelques periodes 

d'attente. Pour reduire 1'impact de ces moments d'attente, la coulee a ete effectu^e 

strategiquement en versant le contenu d'un seau dans une chute avant de passer a 1'autre 

chute pour y deverser un autre seau. De cette facon, on assurait une certaine uniformite 

lors de la coulee. Aussi, les materiaux constitutifs des melanges avaient ete prepares 

prealablement afin de reduite le temps d'attente. Malgre ces precautions, les temps de 

malaxage et de preparation etaient plus importants que le temps de mise en place si bien 

qu'il y a eu entre chaque coulee une vingtaine de minutes d'attente. 

La coulee s'est toutefois tres bien deroulee et le tout s'est termine en trois heures. Cinq 

gachees ont ete preparees, mises en place et des cylindres de caracterisation ont ete 

preleves dans chacun d'eux. Une cure humide a ete effectuee. Les coffrages ont ete 

laisses en place durant 7 jours pendant lesquels ils ont ete arroses. Cette cure n'a 

cependant pas ete optimale puisque la coulee s'etant deroule un jeudi, les coffrages 

n'ont pas ete humidifies le deuxieme et le troisieme jour, le laboratoire etant ferme les 
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samedis et dimanches. C'est une periode cruciale pour la formation du retrait de sechage 

et ce manque s'est reflete lors du decoffrage. 

Ainsi, au moment du decoffrage, la premiere constatation, presentee a la figure 5.24, 

etait que le beton s'etait bien reparti et que Ton ne retrouvait pas de vides apparents ou 

des endroits non betonnes. Par contre, des fissures de retrait assez importantes ont ete 

vite reperees comme on le voit sur la figure 5.25. 

Figure 5.24 : Chemisage en BFUP suite au decoffrage 
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Figure 5.25 : Fissures de retrait tracees en rouge 

Lors du retrait des coffrages, on a pu observer quatre fissures de retrait horizontales, 

egalement espacees, sur chacune des faces du pilier. Elles correspondent aux joints entre 

les differentes coulees, puisque le temps d'attente a entraine le durcissement de la 

couche superieure du BFUP. II n'y a pas de fissures de retrait verticales, si ce n'est que 

de deux fissures tres fines dans le haut de la reparation. II est aussi probable que la cure 

non optimale ait joue un role aggravant, mais ce n'est certainement pas la raison 

determinante. Le meme raisonnement peut etre applique au niveau du melange lui-

meme qui, tel que discute au troisieme chapitre, aurait pu etre mieux adapte pour 

presenter moins de retrait. 

Malgre la presence de ces fissures, la qualite de la reparation est jugee satisfaisante. La 

cavite a reparer semble avoir ete bien remplie. Afin d'ameliorer l'esthetique de la 

reparation, une meule a ete passee sur les coins. II est done maintenant possible 

d'affirmer qu'une telle reparation peut s'effectuer en chantier. D'autant plus, qu'avec un 

camion malaxeur contenant tout le BFUP de reparation, il serait possible de minimiser 

les fissures associees aux joints de coulees. Le pilier complete est presente a la figure 

5.26. 
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5.5 Montage et protocole experimental 

5.5.1 Protocole experimental 

Les deux piliers ont ete soumis a un protocole de chargement statique-cyclique identique 

qui permet une comparaison des resultats. Le principe de l'essai statique-cyclique est de 

simuler un seisme a l'aide de solicitations cycliques tres lentes, d'amplirudes fixees 

mais croissantes. Cette technique permet de porter une attention particuliere au 

comportement non-lineaire du pilier etant donne la lenteur des mouvements et la 

possibilite d'arreter l'essai a tout moment sans en modifier le resultat. Ce type d'essai 

comporte toutefois 1'inconvenient de ne pas representer une sollicitation sismique reelle. 

Une sollicitation sismique est caracterisee, entre autres, par une tres grande vitesse de 

chargement. En effet, un seisme ne dure que quelques secondes alors qu'un essai 
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statique-cyclique s'etend sur plusieurs heures, voire plusieurs jours. Cette difference 

peut certainement influencer les resultats si les materiaux sont plutot sensibles aux effets 

dynamiques ou differes. Le beton arme est un materiau qui, bien qu'il n'y soit pas 

insensible, n'est que legerement influence par les vitesses de chargements variables. 

L'objectif d'un tel type d'essai est d'amener graduellement les piliers etudies dans le 

domaine non-lineaire jusqu'a la rupture ou la fin du protocole de chargement. L'aspect 

cyclique, pour sa part, modifie la reponse de l'element stimule en fonction de 

rendommagement cumulatif. 

Dans le cadre de ce memoire, le protocole de chargement utilise pour realiser les essais a 

ete etabli dans le but premier de mieux simuler les seismes de Test de l'Amerique du 

Nord. Plusieurs cycles a faibles deplacements ont done ete realises avant d'en arriver 

aux plus grandes deformations qui sont beaucoup moins frequentes dans Test en raison 

de la geologie et de la nature sismique de cette region. Ce protocole de chargement se 

base sur la ductilite en deplacement, tel qu'explique au deuxieme chapitre. Le 

chargement cyclique est presente a la figure 5.27. 
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Figure 5.27 : Protocole de chargement cyclique utilise pour les essais 

Le chargement est divise en trois etapes. 

1. Les premiers cycles, realises a vitesse tres faible de 0,1 mm/s, permettent de voir 

facilement sur la courbe force deplacement, la rigidite elastique de la structure et 

de la comparer avec les resultats theoriques. En effet, a la fin de cette etape, le 

deplacement au point de chargement a plastification, correspondant a u = 1,0, est 

determine. La vitesse est exagerement lente et elle a ete choisie pour permettre 

de faire des ajustements, si necessaire, au protocole de chargement. 

2. La deuxieme etape debute a la fin du quatrieme cycle, c'est-a-dire apres le 

premier cycle au deplacement de plastification. Cette etape permet ainsi de 

repeter deux autres cycles au deplacement de plastification avant de realiser trois 

cycles a j^ = 1,5, \i = 2,0 et \i = 3,0. Cette etape se deroule a une vitesse un peu 

plus importante, soit 0,5 mm/s. Ces cycles sont le cceur du protocole de 
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recherche, puisque, tel que mentionne precedemment, ces ductilites sont plus 

frequentes et plus a risque pour Test du Canada. 

3. La derniere etape a pour but de pousser la structure vers de grands deplacements 

avec deux cycles pour chacune des ductilites |u = 4,0 et (x = 5,0. Cette fois, la 

vitesse est quadrupled et passe a 2 mm/s. Cette etape permet la comparaison des 

resultats avec des piliers testes un peu partout dans le monde. 

En observant le graphique du protocole de chargement a la figure 5.27, on remarque la 

grande quantite de cycles successifs. Sachant qu'a chaque cycle, particulierement dans 

le domaine non-lineaire, la structure est abimee, on peut s'attendre a ce qu'il y ait une 

perte de capacite portante et de rigidite a chaque cycle. Tous les chargements sont 

controles en deplacement ce qui assure une securite accrue advenant une rupture fragile. 

C'est pourquoi il importe de bien determiner le deplacement au point de chargement 

permettant d'atteindre la limite elastique du systeme. Ce point est approfondi a la 

section 5.6. 

II est important de noter qu'un avantage substantiel d'un essai statique est la possibilite 

de faire une pause pour faire des observations. Deux fois par cycle, soit a chaque 

deplacement maximal absolu, le chargement est arrete et le pilier est observe. C'est a ce 

moment que les fissures sont tracees directement sur le pilier, a l'aide d'un crayon 

feutre, et leur ouverture mesuree. Durant cette pause, des photos sont prises sur la face 

en traction. Ces photos permettent ensuite de visualiser le cheminement de la fissuration. 

5.5.2 Montage experimental 

Cet essai est realise a l'aide de deux verins MTS 1000 kN d'une course totale de 500 

mm. Deux verins ont ete utilises pour les essais afin d'eliminer les problemes de rotation 

des piliers lorsque mis en charge. Les deux verins seront controles en utilisant la 
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moyenne de leur deplacement respectif. La charge totale dans la structure equivaut alors 

a la somme de la charge des deux verins, pas necessairement identique, surtout lorsque 

la structure aura atteint le domaine plastique. 

Les deux verins sont ancres dans le mur de reaction a l'aide de deux barres Dywidag 

precontraintes par post tension a 300 kN par barre comme le presente la figure 5.28. 

Cette precontrainte assure le maintient d'une force de compression pour eviter que les 

verins ne decollent du mur et, par le fait meme, viennent modifier les deplacements. 

Ainsi, la force totale de precontrainte dans les barres est superieure a la force maximale 

appliquee au pilier. La semelle du pilier est attachee a la dalle selon le meme principe, 

mais cette fois, huit barres Dywidag permettent l'ancrage de la semelle. Les verins ayant 

des rotules aux deux extremites, il a fallu apporter du support au corps des verins, aim 

qu'ils se maintiennent a l'horizontal. Une chaine placee a angle et ancree dans le mur de 

reaction a permis de soutenir le verin une fois la rotule liberee. Ce montage est presente 

a la figure 5.28. 

Figure 5.28 : Ancrage et support des verins 
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Dans le but d'optimiser la course du verin au maximum et d'assurer un deplacement 

identique aux deux extremites d'un cycle, il fallait debuter l'essai a mi-course des 

verins. Pour y arriver, il a fallu installer une cale permettant d'eloigner le verin du mur 

de reaction. Cette cale a ete fabriquee a l'aide de deux HSS soudes a deux plaques tel 

que presente a la figure 5.29. 

Figure 5.29 : Cale permettant de debuter l'essai a mi-course 

La derniere etape importante du montage experimental etait d'attacher les verins au 

pilier (figure 5.30). Pour realiser cet ancrage, des trous ont ete fabriques pendant la 

coulee des specimens a l'aide de tuyaux de PVC permettant de faire passer les barres 

Dywidag a travers le pilier. Les verins ont done ete mis en contact avec la surface du 

pilier, les barres, installees et une plaque de metal, mise sur l'autre face afin de 

permettre aux verins de tirer sur le pilier. Les barres ont une fois de plus ete mises en 

tension avec une force superieure a la force appliquee par les verins. 
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Figure 5.30 : Un des verins est attache au pilier 

Une fois ces etapes terminees, le pilier etait en place, bien ancre dans la dalle et les 

verins, installes et fonctionnels. II fallait maintenant concevoir et installer 

1'instrumentation et les systemes d'acquisitions. 

5.5.3 Instrumentation 

Dans le but de suivre le comportement du pilier pendant le chargement, notamment 

mesurer les forces, les deplacements et les deformations, differents appareils de mesure 

ont ete installes sur les specimens. Les deux principaux instruments utilises pour 

mesurer ces inconnus sont les jauges electriques de deformation ainsi que les LVDT ou 

les potentiometres. 

Lors de la fabrication des semelles, six barres d'ancrage avec crochets avaient ete 

instrumentees a l'aide de jauges electriques de deformation. Deux jauges ont ete 

installees par barre suivant une procedure standardised afin d'assurer une bonne 

adherence entre la jauge et l'acier de la barre. Ce detail est primordial puisque c'est la 
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deformation du circuit electrique de la jauge qui permet de lire une deformation. La 

jauge doit done etre parfaitement solidaire de la barre d'armature. Des fils electriques 

sont ensuite soudes au terminal des jauges pour rejoindre l'ordinateur d'acquisition qui 

convertit le signal electrique. II y a done six barres instrumentees par semelle, trois pour 

chaque facade. Dans la presentation des resultats, seulement la moyenne des 

deformations des barres sera presentee. Un tel agencement permet de verifier 

Puniformite des efforts et d'avoir de la redondance advenant la perte d'une ou de 

plusieurs jauges. Les barres 1, 2 et 3 sont localisees sur une longue face alors que les 

barres 4, 5 et 6 sont localisees sur l'autre face. 

Les potentiometres et LVDT sont des instruments de mesure electrique qui permettent 

de transformer une mesure de deplacement mecanique en un signal electrique pouvant 

etre lu et reconverti par l'ordinateur. C'est la mesure de la variation de la resistivite 

electrique de l'instrument qui permet de connaitre precisement le deplacement. Plusieurs 

mesures de deplacement necessitaient l'utilisation de LVDT dans le cadre de ce projet. 

On peut regrouper ces mesures en quelques categories : les mesures de la fissuration, les 

mesures de la courbure, les mesures de la fleche et les mesures des mouvements 

verticaux. Le tableau 5.1 presente les instruments utilises pour chaque mesure, ainsi que 

leur nom respectif. 
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Tableau 5.1 : Instrumentations pour les piliers 
Mesures 

Fleches 

Fissuration verticale 

Courbure 

Mouvement Verticaux 

Instrumentations 
Potentiometre a corde 630 mm 
LVDT 5 mm 

LVDT 15 mm 

LVDT 5 mm 

LVDT 15 mm 

LVDT 15 mm 

Noms 
Fleche 
Mouvement semelle 
FNB - Fissures Nord Bas 
FSB - Fissures Sud Bas 
FEB - Fissures Est Bas 
FOB - Fissures Ouest Bas 
FNM - Fissures Nord Milieu 
FNH - Fissures Nord Haut 
FSM - Fissures Sud Milieu 
FSH - Fissures Sud Haut 
FEM - Fissures Est Milieu 
FEH - Fissures Est Haut 
FOM - Fissures Ouest Milieu 
FOH - Fissures Ouest Haut 
CN - Courbure Nord 
CS - Courbure Sud 
ZN - Zero Nord 
ZS - Zero Sud 

Au premier coup d'oeil, il est possible de constater qu'il y a plusieurs instruments de 

mesure, dont une douzaine seulement pour la fissuration verticale. L'objectif vise par 

ces douze LVDT est de mesurer la fissuration de fendage sur chaque face, et ce, a trois 

hauteurs differentes. Sur une face, le LVDT pose le plus bas, ayant une course de 15 

mm, est installe horizontalement a une distance de 50 mm de la semelle. Les deux autres 

LVDT installes sur cette meme face, qui mesurent eux aussi rouverture des fissures de 

fendage, ont des plages de mesure de 5 mm et sont poses respectivement a 300 mm et 

550 mm de la semelle. Etant donne la longueur importante a couvrir pour mesurer la 

deformation sur les faces du pilier, des cordes ont ete attachees au bout des LVDT a 

l'aide de pieces en U de maniere a rejoindre l'autre extremite de la face. Des supports en 

plastique ont ete fabriques pour tenir les LVDT et ancrer les cordes. La figure 5.31 

presente ces installations. 
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Figure 5.31 : Instrumentation installee sur le pilier 

Sur cette figure, on distingue facilement six LVDT mesurant la fissuration de fendage, 

soit ceux des cotes nord et est. On remarque aussi la presence des cordes et des supports 

en plastique blancs. Au haut de la photo, entre les deux affiches, on retrouve le LVDT 

permettant de mesurer la courbure du cote nord, CN, et plus bas, le LVDT du zero 

vertical, ZN. Les supports dans les coins sont attaches au pilier a l'aide d'ancrage dans 

le beton et de tiges filetees alors que ceux pour CN et ZN sont colles a la paroi. Des 

instruments identiques ont ete installes sur les faces sud et ouest. 

5.5.4 Traitement des donnees 

L'instrumentation installee sur les piliers a pour but d'obtenir des donnees precises et 

permettre la comparaison des deux piliers. Les deux donnees les plus importantes a 

analyser, la charge et le deplacement au point d'application de la charge, ont ete 

compilees directement a partir des donnees des verins. Ces deux mesures ont permis de 

tracer l'hysteresis de la force necessaire pour obtenir un deplacement. Ce graphique est 
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l'element le plus important de cette recherche puisqu'il permet de voir en un coup d'oeil 

la performance relative des deux piliers. II est anticipe que les premiers cycles, avant la 

plastification, devraient etre tres semblables entre les deux piliers, alors que pour les 

deplacements non-lineaires, des differences importantes devraient apparaitre. 

Des donnees importantes proviennent aussi des observations visuelles de la fissuration. 

Les photos prises durant l'essai, combinees au marquage des fissures et aux 

observations, sont primordiales a 1'interpretation des resultats numeriques. Grace aux 

photographies, le cheminement de la fissuration et de Pintegralite du couvert de beton a 

pu etre suivi. Les LVDT permettent de connaitre precisement l'ouverture totale des 

fissures sur les faces du pilier. 

5.5.5 Proprietes des materiaux utilises 

De maniere a retrouver aisement les caracteristiques et proprietes des differents 

materiaux utilises dans la construction des piliers, elles ont ete rassemblees au tableau 

5.2. Pour les betons, les proprietes ont ete mesurees a 28 jours sauf lorsqu'il y a une 

indication contraire. 

Tableau 5.2 : Recapitulatif des proprietes des materiaux 
Materiaux 
Beton du pilier 

Beton de reparation 

Armatures d'ancrage 
de la semelle 
Beton de la semelle 

Proprietes 
f c TMPal 
E TMPa] 
f e FMPal 
E [MPal 
Etalement [mm] 
fJMPal 
E TMPal 
f c TMPal 
E fMPal 

Pilier reference SI 
39,3 a 53 jours 
28 260 a 53 jours 
N/A 
N/A 
N/A 

Pilier rehabilite S2 
31,0 
24 940 
127,8 
33 400 
700 

535 
205 840 

43,0 a 105 jours (date de l'essai) 
24 820 
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On remarque premierement, dans le tableau 5.2, la difference entre le beton des piliers. 

Tel que mentionne precedemment, le beton de ces deux gachees auraient du etre tres 

similaire puisqu'il s'agit du meme melange. Toutefois, lors des coulees il etait evident 

que les proprietes seraient differentes en raison de la grande difference de fluidite des 

materiaux. II faut remarquer aussi que les resultats de ce beton pour le pilier SI ont ete 

mesures a 53 jours et non a 28 jours comme ceux du pilier S2. Bien que cela ait 

probablement permis au beton d'atteindre une resistance un peu plus elevee, ce gain 

n'est pas du meme ordre de grandeur que l'ecart entre les deux betons. Pour le BFUP de 

reparation, les resultats sont tres similaires aux gachees realisees lors des etapes de 

caracterisation du materiau presentees au chapitre 3. Ceci demontre une matrice stable et 

un comportement rheologique facile a reproduire. Les donnees pour les semelles sont 

identiques puisqu'elles ont ete realisees en meme temps, a l'aide des memes materiaux. 

La figure 5.32 permet d'observer la courbe de caracterisation contraintes-deformations 

de l'acier d'armature des semelles en traction. II est possible d'y voir clairement le 

plateau de plastification correspondant a fy. La deformation correspondant au debut de la 

plastification est d'environ 2750 [is, ce qui n'est pas trop eloigne de la valeur theorique 

donnee par la relation o = eE, soit 2600 u£. La pente de la droite elastique represente le 

module elastique du materiau, E. 
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Figure 5.32 : Courbe contraintes-deformations pour l'acier d' armature instruments des semelles 

5.6 Calculs theoriques de resistance 

5.6.1 Resistance en flexion 

Lors de la conception de la pile, il a fallu faire des calculs de flexion d'une poutre 

encastree pour avoir une idee des resistances et des fleches. A mesure que le design du 

pilier evoluait, des calculs rapides etaient faits de maniere a assurer une conception 

adequate. C'est a l'aide d'un simple calcul de flexion que la quantite d'etriers a poser a 

ete determinee. Etant donne que le bras de levier entre les armatures d'ancrage de la 

semelle est plus faible, ces barres plastifient en premier. Ce sont dans ces dernieres que 

la concentration des efforts est maximale. Ainsi, le calcul de la resistance flexionnelle a 

l'ultime doit s'effectuer a l'aide des barres chevauchees provenant de la semelle. II est 
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aussi important de tenir compte des barres au milieu des cotes du pilier. L'application 

des regies de la norme canadienne de beton A23.3 sur les structures en beton (CSA, 

2004) permet de calculer la resistance flexionnelle d'une pile rectangulaire avec 

armatures tendues et comprimees a l'aide de la formule 5-1. La figure 5.4 peut etre 

consultee pour un aper9u des bras de levier utilises. 

ou 

a 

fs = 

Mr = £F sd s - Cc -

Cc = (frcCc-Lf'cba 

*s = QsAsJs 

(ds — c) 
7 0 0 ^ - ^ < / y ; > -fy 

a = ptc 

(5-D 

(5-2) 

(5-3) 

(5-4) 

(5-5) 

Ou 

As = A'g = 12 x 500 = 6000 

Ascentre = 2x 500 =1000 

Qcentre Zj\J 

d = 

h = 

d' 

fy = 

= 422,5 

= 500 

= 77,5 

= 535 

fc = 37 

: Aire des aciers d'armatures (mm ) 

: Aire des aciers d'armatures au centre sur les cotes 

(mm2) 

: Distance des aciers d'une grande face aux aciers du 

centre (mm) 

: Profondeur des aciers comprimes (mm) 

: Largeur du specimen (mm) 

: h - d 

: Limite elastique des barres d'ancrage de la semelle 

(MPa) 

: Limite elastique du beton de la pile en compression 

(MPa) 
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Le but de ce calcul etant de determiner la resistance ultime du pilier (moment nominal), 

les facteurs de tenue de l'acier, <t>s, et du beton, (j)c, ont ete pris egaux a 1,0. Le resultat du 

calcul manuel de resistance flexionnelle est done : 

Muit =1366 kNm 

5.6.2 Resistance en cisaillement 

Le moment ultime calcule precedemment est ensuite utilise pour determiner la quantite 

d'etriers necessaire a une resistance adequate en cisaillement. La conception finale a 

deja ete presentee a la section 5.3.2 et les raisons de ce dimensionnement ont ete 

exposees. II a done fallu calculer l'espacement vertical des rangs d'etriers. La valeur de 

300 mm couramment utilisee dans les structures existantes avait ete choisie et le calcul 

suivant permet de verifier ce nombre. II faut aussi noter que le moment nominal calcule 

precedemment a ete multiplie par un facteur 1,3 pour obtenir le moment probable, qui 

tient compte de l'ecrouissage des barres d'armatures et apporte un facteur de securite 

additionnel. Puisqu'il s'agit d'essais cycliques, il n'est pas securitaire d'inclure la 

composante de la resistance du beton en cisaillement, Vc, puisque ce dernier sera 

grandement fissure pendant l'essai. La hauteur d'application de la charge mesuree sur le 

dessus de la semelle est de 4,17 metres. La resistance a l'effort tranchant, Vr, doit etre 

superieure a Vf selon : 

l,3Mutt (5-8) 
Vr>Vf= -—— r f 4,17 

Vf = 426 kN 

Puisque Ton ne tient pas compte de l'apport de resistance du beton dans le calcul, il faut 

que les etriers reprennent tout l'effort tranchant. 
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4>sAvfydv (5-9) 

OU 

fy = 400 : Limite elastique des aciers transversaux (MPa) 

Av = 12 x 100 = 1200 : Aire des etriers - douze barres 10M qui traversent le 

pilier (mm2), voir figure 5.4. 

d = 420 : Profondeur des aciers tendus (mm) 

dv = 0,9d - 378 : Profondeur efficace des etriers (mm) 

s = a calculer : Espacement vertical entre les etriers (mm) 

0S = 0,9 : Facteur de ponderation de l'acier 

cf)sAvfydv (5-10) 
s < -— 

" Vf 

s < 383 mm 

Ainsi, la valeur de 300 mm choisie precedemment permet de resister adequatement a 

1'effort tranchant. 

5.6.3 Verification a l 'aide du logiciel RESPONSE 2000 

La moderation du pilier a l'aide de RESPONSE 2000 (Bentz, 1996) avait pour but de 

determiner le deplacement a l'atteinte de la limite elastique et la rigidite de la pile. Ces 

resultats allaient ensuite servir a orienter le protocole de chargement et programmer les 

verins pour realiser l'essai. Ce logiciel, cree a l'Universite de Toronto, permet d'obtenir 

les resultats de la modelisation d'un essai de flexion monotonique. II requiert les 

proprietes usuelles des materiaux (f c, fy, E, etc.), les dimensions de la section et la 

specification des conditions d'appui. Pour simuler cet essai, une poutre en flexion, 

encastree a une extremite, a ete utilisee et les memes proprietes que pour les calculs 
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manuels, c'est-a-dire celles correspondant aux armatures ancrees dans la semelle, ont ete 

entrees dans le logiciel. La figure 5.33 presente le graphique du comportement du pilier 

SI selonRESPONSE 2000. 

4 0 0 | i I 

3 5 0 P - -••• - - -
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Z 
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ie 

O 150 
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0* ' 

0 50 100 150 

Deplacement [mm] 
Figure 5.33 : Modelisation du comportement en flexion monotonique de SI selon RESPONSE 2000 

Le graphique de la figure 5.33 a ete utilise pour estimer le deplacement causant la 

plastification, soit u = 1,0. L'intersection de la tangente de la rigidite fissuree et celle du 

plateau de plastification permet d'obtenir approximativement 57 mm. La figure 5.34 

presente cette approximation graphique. Ce deplacement correspond a un chargement 

horizontal de 320 kN. Le moment a la base cree par ce chargement correspond a 1335 

kNm. Ce moment correspond bien a celui calcule manuellement en 5.6.1, soit 1366 

kNm. 
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Figure 5.34 : Demonstration du choix du deplacement pour ji = 1,0 

La valeur du deplacement a plastification determinee peut toujours etre modifiee si les 

premiers cycles presentent un comportement different que celui presente par cette 

courbe. II faut toutefois prendre en consideration que la sollicitation cyclique de l'essai 

entraine de l'endommagement interne plus important qu'un simple essai monotonique. 

De plus, la rigidite non-fissuree qui correspond au tout debut de la courbe, la partie la 

plus inclinee, n'apparait seulement que lors du premier cycle puisque le deplacement 

specifie est suffisant pour engendrer la fissuration en flexion du specimen. Ainsi, les 

cycles precedant l'atteinte de la plastification devraient avoir une pente similaire a celle 

de l'inertie fissuree modelisee a l'aide de RESPONSE 2000. 
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5.7 Realisation des essais 

5.7.1 Pilier de reference (SI) 

Le premier essai a ete realise sur le pilier de reference. Cet essai sert dans un premier 

temps a etablir un comparatif pour le pilier rehabilite mais, dans un deuxieme temps, les 

resultats pourraient permettre de porter un jugement sur les performances sismiques 

attendues des piliers des ponts existants. 

L'essai debute lentement avec des cycles complets a u = 0,25, a u = 0,5 et a u = 0,75. 

Au cours de ces faibles sollicitations, les fissures de flexion apparaissent sur toute la 

hauteur du specimen. La charge necessaire pour atteindre chacun des deplacements 

specifies correspondait bien a la prediction du logiciel RESPONSE 2000. Cette 

correlation nous a permis d'utiliser une valeur du deplacement a plastification qui 

s'approche de celle donnee par le logiciel. Le chargement s'est done poursuivi jusqu'a la 

plastification d'une premiere barre d'ancrage de la semelle, soit a un deplacement au 

niveau des verins de 53 mm. La charge atteint alors 280 kN. Ce deplacement sera done 

utilise comme valeur de Ay pour les deux specimens. La figure 5.35 montre le graphique 

force-deplacement de l'essai apres trois cycles complets a u = 1,0. Quant a la figure 

5.36, elle presente l'etat de.la face sud au meme moment. Les fissures de flexion, 

horizontales, ont ete marquees en rouge alors que les fissures de fendage, verticales, sont 

en noir. Pour faciliter la visualisation de ces fissures sur la photo, des fleches pointent 

perpendiculairement aux fissures principales. Ainsi, une fissure verticale, de fendage, est 

identifiee a l'aide d'une fleche horizontale. 
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Figure 5.35 : Graphique force-deplacement apres le 3e cycle a fi = 1,0 

Figure 5.36 : Fissuration du cote sud du pilier SI au troisieme cycle de u = 1,0 
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Sur la figure precedente, en plus de la fissuration de flexion normale et previsible, il est 

possible de voir quelques fissures de fendage surtout sur les extremites de la face. 

L'ouverture de ces dernieres est toutefois minime, a un maximum d'environ 0,15 mm. 

La poursuite du chargement vers u = 1,5, c'est-a-dire A = 79,5 mm, est un moment 

nevralgique puisque Ton passe dans le domaine non-lineaire. Les trois cycles se 

succedent et abiment grandement le pilier, et pas seulement de maniere esthetique. En 

observant le graphique de la figure 5.37, on s'apercoit que la charge, apres avoir 

augmente jusqu'a environ 305 kN, diminue significativement lors des cycles 

subsequents pour terminer a 240 kN. A 1'autre extremite du cycle, on observe 

sensiblement le meme comportement sauf que la force appliquee est un peu moindre. 

Toutefois, comme la perte de charge est inferieure, a la fin du troisieme cycle, les forces 

a appliquer pour obtenir un meme deplacement, dans une direction ou l'autre, sont 

semblables. Ce meme graphique permet aussi de voir le plateau caracteristique du 

domaine non-lineaire. D'apres cette courbe, l'estimation du deplacement a plastification 

etait done pres de la realite. 
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Figure 5.37 : Graphique charge-deplacement de SI apres trois cycles de ju = 1,5 

En observant la photographie de la face nord apres le troisieme cycle a ce deplacement 

sur la figure 5.38, on voit clairement 1'augmentation du nombre et de l'ouverture des 

fissures de fendage. Deja, a ce moment, il apparait clair que les deux fissures aux 

extremites de la face seront critiques. Leur ouverture atteint deja 0,6 mm a certains 

endroits. 
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Figure 5.38 : Fissuration du cote nord du pilier SI au troisieme cycle de fi = 1,5 

Le chargement est poursuivi jusqu'au prochain point d'arret, n = 2,0. Lors du premier 

cycle, le trace de la courbe semble suivre celui des deux derniers cycles du plateau 

precedent et la charge atteint sensiblement le meme maximum que le deuxieme cycle de 

la sollicitation |u = 1,5. Cette observation est aussi valide a l'oppose du cycle. Les 

deuxiemes et troisiemes cycles viennent prouver la faiblesse de cette conception lorsque 

sollicitee cycliquement et repetitivement puisqu'il y a une perte considerable de capacite 

portante. La pente de la courbe, qui represente la rigidite du specimen, s'affaisse 

grandement et la force necessaire a obtenir un deplacement specifique diminue. Elle 

passe de 250 kN a 138 kN, du premier cycle au troisieme cycle, ce qui correspond a une 

perte approximative de 40 %. La figure 5.39 presente le graphique charge-deplacement a 

ce point. 
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Figure 5.39 : Graphique charge-deplacement apres trois cycles de fi = 2,0 

L'observation des photographies prises aux deplacements maximums sur les faces du 

pilier permet de comprendre rapidement d'ou provient cette perte de capacite portante. 

Comme il est possible de constater sur les figures 5.40 et 5.41, il y a de nombreuses 

fissures de fendage et ces fissures sont considerables pres des coins du pilier. Ces 

derniers ont deja commence a s'effriter et par le fait meme, a liberer certaines barres 

d'armature de leur ancrage. La figure 5.42 montre l'etat du beton de recouvrement au 

meme moment. Le cote ouest est en tres mauvais etat: la combinaison des fissures de 

fendage, de flexion et de cisaillement fait eclater le beton de recouvrement. Le cote est 

subit le meme sort, mais la severite de la degradation est moindre. 
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Figure 5.40 : Fissuration du cote nord du pilier SI au troisieme cycle de fi = 2,0 

Figure 5.41: Fissuration du cote sud du pilier SI au troisieme cycle de u = 2,0 



183 

a) Cote ouest b) Cote est 
Figure 5.42 : Fissuration des cotes 

Deja a ce stade, il est evident que le pilier n'offre pas un comportement acceptable lors 

de sollicitations cycliques repetees. Toutefois, l'essai est loin d'etre termine et le 

protocole de chargement stipule d'amener le pilier a une ductilite en deplacement de 3,0, 

pour trois cycles, avant d'effectuer deux cycles pour les deux dernieres ductilites, 4.0 et 

5,0. Le graphique de la figure 5.43 montre l'hysterese finale du chargement et les 

resultats ne laissent aucun doute quant a la performance sismique d'un tel pilier. 
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Figure 5.43 : Graphique charge-deplacement du pilier SI a la fin de I'essai 

Chaque nouveau cycle amene une perte de capacite portante significative. Par contre, a 

partir du troisieme cycle de \i = 3,0, et pour les cycles subsequents, la force se stabilise 

entre 50 kN et 60 kN. Le pilier n'offre alors plus de rigidite tel que le demontre la figure 

5.43 puisque la courbe est majoritairement horizontale pour les grandes ductilites. Cela 

signifie qu'une tres faible charge est suffisante pour induire de tres grands deplacements 

au pilier. Les figures 5.44 et 5.45 montrent l'etat des faces du pilier a la fin de I'essai. 



185 

Figure 5.44 : Fissuration du cote nord du pilier SI a la fin de l'essai 

Figure 5.45 : Fissuration du cote sud a la fin de l'essai 

En observant ces deux dernieres images et en les comparant avec les figures 5.40 et 

5.41, on constate que l'etat du couvert de beton et de la fissuration n'a pas tellement 

empire si on le compare a ce qu'il etait lors du dernier cycle a \i = 2,0. D'autre part, on 

voit clairement le soulevement plus important du pilier par rapport a la semelle. Ces 
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deux observations, combinees a 1'observation du graphique charge-deplacement de la 

figure 5.43, amenent a penser que les barres d'armatures ont surtout glisse dans le beton 

a partir de u = 3,0. En effet, la capacite portante chutait dramatiquement mais le couvert 

de beton ne s'abimait plus aussi rapidement, ni aussi dramatiquement. La perte 

d'ancrage interne etait done probablement initiee et de maniere critique puisque le pilier 

n'offrait presque plus de resistance. 

Aussi, l'observation de l'etat des cotes a la fin de l'essai en dit long sur la resistance du 

couvert de beton. Le cote ouest a perdu une grande partie du beton de recouvrement et il 

est clair que l'endommagement n'est pas seulement superficiel. Encore une fois, le cote 

est, bien que tres abime, ne Test pas autant que le cote ouest. Apres avoir mesure 

l'epaisseur de recouvrement de la cage d'armature sur les cotes, il a ete constate que la 

cage d'armature n'etait pas parfaitement centree et que le cote est beneficiait, au 

detriment de l'autre, d'une plus grande epaisseur de recouvrement. Ainsi en observant 

ces deux figures, il est clair qu'il n'y a plus beaucoup de materiau assez sain pour 

procurer un ancrage significatif aux barres d'armatures. La conclusion est done 

evidente, il s'agit d'une rupture par perte d'ancrage des barres d'armature suite au 

fendage du beton d'enrobage. Ce premier essai est un succes puisqu'il procure de 

bonnes donnees, qui serviront de comparaison avec l'autre essai et qu'il confirme 

Phypothese de la problematique de depart. 
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a) Cote Ouest b) Cote est 
Figure 5.46 : Fissuration des cotes du pilier SI a la fin de l'essai 

5.7.2 Pilier repare (S2) 

L'essai sur le pilier repare avait pour but de verifier l'hypothese de depart selon laquelle 

le renforcement a l'aide d'un chemisage en BFUP est efficace pour rehabiliter un pilier 

rectangulaire soumis a des sollicitations cycliques successives. Le montage experimental 
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et le protocole de chargement sont evidemment identiques en tout point a celui du pilier 

SI. La figure 5.47 presente le pilier S2 juste avant le debut de l'essai. 

Figure 5.47 : Montage du pilier S2 pret pour l'essai 

Les fissures de retrait horizontales dont il a ete question precedemment ont ete marquees 

a l'aide d'un feutre vert pour qu'il soit possible de les distinguer des fissures de flexion 

pendant l'essai. Comme pour le pilier SI, les fissures de flexion principales apparaissent 

des le premier deplacement a \i = 0,25. En fait, failure du pilier et de la courbe charge-

deformation est sensiblement la meme apres le premier cycle a la limite elastique 

comme le demontre la figure 5.48. 
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Figure 5.48 : Graphique charge-deplacement apres les 3 cycles de ji = 1,0 

Figure 5.49 : Fissuration du pilier au troisieme cycle de fi = 1,0 



190 

Les fissures de retrait sont moins visibles sur l'image puisqu'elles sont en vert, mais ce 

sont les seules fissures horizontales apparaissant sur la zone reparee de chaque face. 

Elles sont identifiees par la pointe des fieches verticales sur la figure 5.49. Le beton n'a 

pas fissure ailleurs en flexion dans la zone reparee, on peut done penser que les fissures 

de retrait se sont ouvertes legerement. De plus, quelques tres fines fissures verticales 

apparaissent dans le haut de la reparation, dans les zones des chutes a beton. Elles sont 

probablement plus liees aux contraintes internes decoulant de la coulee qu'au fendage. 

La figure 5.50 demontre la flexion dans le pilier lorsqu'il est soumis a un deplacement 

en tete de 245 mm ce qui correspond a u. = 4,6. C'est la course maximale possible des 

verins, c'est done le plus pres de \i = 5,0 que Ton pouvait atteindre. Dans le but de 

simplifier la presentation, ce deplacement sera tout de meme presente comme |x = 5,0. 
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Figure 5.50 : Pilier S2 soumis a un emplacement de 245mm soit pres de ji = 5,0 

La figure 5.51 montre la condition finale de la face sud apres la realisation de tout le 

protocole de chargement. Cette image est presentee des maintenant puisqu'en faisant 

abstraction du soulevement du pilier par rapport a la semelle, la zone reparee est 

pratiquement identique a ce qu'elle etait a (x = 1,0. II est done superflu de presenter les 

images de chaque ductilite alors qu'aucune nouvelle fissure n'a fait son apparition. La 

seule modification est le soulevement du joint. 
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Ainsi, mis a part les quatre ou cinq petites fissures de fendage peu ouvertes et des 

fissures de retrait originales qui se sont elargies quelque peu, la zone reparee a l'aide du 

BFUP semble presque intacte. Les coins sont non seulement encore solidaires, mais non 

fissures. En fait, seule l'ouverture des fissures de flexion en haut de la reparation et le 

soulevement de la base temoigne de la severite du chargement. L'etat du recouvrement 

des cotes du pilier est tout aussi intact alors que pratiquement aucune fissure de fendage 

n'est visible. La figure 5.52 presente l'etat du cote ouest. 
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Figure 5.52 : Etat du cote ouest a la fin de 1'essai 

La figure 5.53 presente le graphique de l'hysterese charge-deplacement du protocole de 

chargement au complet. On constate que la performance structurale de la reparation est 

aussi spectaculaire que le resultat esthetique et visuel. 
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Figure 5.53 : Graphique charge-deplacement du pilier S2 a la fin de l'essai 

Cette figure repond a l'hypothese de depart et permet d'affirmer que cette methode de 

rehabilitation procure des resultats excellents. En effet, la reparation procure un ancrage 

assez efficace pour permettre l'ecrouissage de l'acier d'armature qui est souligne par 

1'augmentation de la force necessaire aux deplacements de plus en plus importants. 

Cette observation tres importante est reliee au comportement ecrouissant du BFUP. En 

effet, la barre d'armature s'allonge lorsqu'elle quitte le domaine elastique. Cette 

deformation est done transmise au BFUP d'enrobage puisque les deux materiaux sont 

solidaires. Ainsi, le BFUP doit etre en mesure de soutenir des efforts de traction 

importants tout en subissant l'allongement de la barre. C'est possible grace a la portion 

ecrouissante de la courbe de resistance en traction du BFUP retrouve a la figure 2.23. II 

importe de noter que la courbe du graphique force-deplacement ne devient pas aplatie, 

pres d'une force nulle, contrairement a l'hysterese charge-deplacement du pilier SI, 
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figure 5.43. Ceci indique que le specimen a conserve pratiquement toute sa rigidite tout 

au long de l'essai. Aussi, une caracteristique importante en genie parasismique est la 

capacite d'une structure a dissiper l'energie induite par un tremblement de terre. Cet 

aspect peut etre verifie en calculant l'aire interne des hystereses. Cet aspect est traite a la 

section 5.8 pour particulierement aux figure 5.81 et 5.82. Toutefois, juste a Failure des 

courbes, il est evident que le pilier S2, grace a ces courbes ouvertes et larges, permet de 

dissiper une energie grandement superieure au specimen de reference. On doit souligner 

que la force requise pour amener ce pilier a de tres grands deplacements est superieure a 

celle requise pour atteindre la limite elastique. Ce fait est encore plus impressionnant 

lorsque Ton considere tous les cycles auxquels ce specimen a ete soumis auparavant. 

5.7.3 Essai flexion monotonique sur le pilier S2 

Maintenant qu'il est clair que la reparation par chemisage en BFUP permet d'enrayer la 

rupture par perte d'ancrage des barres chevauchees, il serait interessant de connaitre la 

limite de cette reparation. En effet, malgre les cycles successifs et les grands 

deplacements, le pilier a encore une excellente capacite portante et ne montre aucun 

signe de faiblesse. On a done decide de tenter de pousser le pilier vers des ductilites en 

deplacement superieures de maniere a voir si Ton peut obtenir la rupture du specimen 

ou, a tout le moins, le voir faiblir. 

Etant donne que le verin tel qu'installe ne peut permettre d'obtenir une plus grande 

fleche, il a fallu installer une cale entre le verin et le pilier de maniere a gagner de la 

course. La figure 5.54 montre les cales noires installees. 
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Figure 5.54 : Verins et cales installed pour l'essai ultime 

Pour realiser l'essai, on a conserve la meme vitesse de chargement que pour |i = 4,0 et |i 

= 5,0, c'est-a-dire 2 mm/s. Une rapide pause etait effectuee a chaque multiple du 

deplacement a plastification a partir de |u = 5,0. Selon la course du verin, il etait possible 

d'atteindre u = 8,5 en deplacement. Par contre, l'essai a ete arrete autour de 370 mm, 

soit a n = 7,0, puisque la grande fleche entraine une rotation importante du pilier qui se 

reflete sur la tete du verin. Ainsi, Pinclinaison de la tete du verin est devenue 

problematique lorsque les barres d'ancrage inferieures sont venues a faire contact avec 

le verin et ainsi risquer d'abimer celui-ci. La figure 5.55 presente la courbe des resultats. 
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Figure 5.55 : Graphique charge-deplacement de l'essai ultime en flexion monotonique 

Le comportement du specimen jusqu'a une ductilite de 7,0 illustre encore la 

performance de la reparation. La charge a continue d'augmenter du a l'ecrouissage des 

armatures rendue possible grace au comportement ecrouissant du BFUP d'enrobage. On 

note cependant un premier changement de pente brusque a un deplacement de 230 mm 

probablement en raison de l'endommagement interne du beton. Une hypothese plausible 

pouvant expliquer cette chute de charge est une rupture d'interface au joint froid entre le 

BFUP et le beton original. La figure 5.76 permet d'observer l'ouverture du joint froid 

suite a une coupe transversale du pilier. Cette hypothese est aussi appuyee par le 

changement de pente de la courbe apres la chute de charge. Cette diminution de la 

rigidite est consequente avec une rupture d'interface. Ensuite vers 270 mm et 320 mm, 

on observe des chutes brusques de charge clairement reliees a la rupture d'une barre 

d'armature a ces deux instants. Le bruit que produit une barre d'armature lorsqu'elle se 

rompt ne laisse aucun doute. Cette rupture entraine une perte de charge seulement 
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temporaire, puisque la charge retrouve son niveau d'avant la rupture de la barre. Cette 

observation indique qu'il y a probablement eu une redistribution des efforts vers les 

autres barres en ecrouissage grace a la capacite du BFUP qui agit ici comme element de 

transfert. Autre observation interessante, a la suite de la rupture des barres, la rigidite du 

pilier semble etre diminuee legerement ce qui est observable a la reduction fine de la 

pente de la courbe a la suite des deux ruptures. Ceci vient confirmer la rupture de barres 

d'armature longitudinales. Ainsi, dans un pilier concu selon les normes de l'epoque et 

rappelant ceux presents sur nos routes, il a ete possible de sectionner deux barres 

d'armature lors d'un essai de flexion sans meme que le beton d'enrobage ne soit 

endommage grace au renforcement en BFUP. Cette conclusion depasse les attentes. La 

figure 5.56 montre l'ampleur du deplacement du pilier a la fin de l'essai. 
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5.8 Analyse des resultats 

5.8.1 Fissuration 

Plusieurs instruments de mesure avaient ete installes sur les piliers pendant les essais 

cycliques. Malgre que les resultats obtenus par les piliers soient diametralement opposes 

et que les conclusions soient faciles a tirer, il est toutefois important que les principaux 

resultats soient passes en revue et expliques brievement. 

Dans un premier temps, il est pertinent de jeter un ceil aux resultats des LVDT installes 

de maniere a lire l'ouverture des fissures de fendage. Les mesures des instruments 

viennent appuyer les photos et explications fournies a la section precedente. La legende 

des figures 5.57 et 5.58 portant sur la fissuration de fendage peuvent etre mieux 

comprise en se referant au tableau 5.1. Les lettres FS se rapportent a la face sud alors 

que les lettres H, M, et B refere aux positions des LVDT, respectivement haut, milieu et 

bas. 
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Figure 5.57 : Fendage cote sud du pilier SI jusqu'a fi = 2,0 
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Figure 5.58 : Fendage cote sud du pilier S2 jusqu'a n = 5,0 
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En observant ces graphiques, il faut porter une attention particuliere car les echelles 

different. La figure 5.58 porte sur le pilier repare (S2) et montre tout le protocole de 

chargement alors que la figure 5.57 portant sur SI ne montre seulement que les cycles 

de depart jusqu'a [i = 2,0, puisque la fissuration excessive a fait decrocher les supports a 

LVDT. D'un cote, l'ouverture cumulative de toutes les fissures de fendage totalise au 

maximum 0,6 mm alors que pour le specimen SI on atteint plus de 15 mm et ce a u = 

2,0. L'efficacite du BFUP pour minimiser la fissuration est tres nette. 

Les deux figures suivantes, 5.59 et 5.60, presentent des graphiques identiques aux deux 

precedents, mais ceux-ci traitent du fendage sur les cotes du pilier. Les lettres FE se 

rapportent a la face est alors que les lettres FO se rapportent a la face ouest. Les memes 

mises en garde concernant les echelles sont valides et les memes conclusions que celles 

tirees de la face sud peuvent etre constatees. 
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Figure 5.59 : Fendage cote ouest de SI jusqu'a fi = 2,0 
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Figure 5.60 : Fendage cote est de S2 jusqu'a u = 5,0 

Des conclusions identiques a celles tirees des figures 5.57 et 5.58 peuvent etre etablies 

pour les deux figures precedentes. En effet, la somme des ouvertures de fendage atteint 

13 mm pour un deplacement correspondant a \i = 2,0 pour SI alors que pour S2, 

l'ouverture cumulative des fissures de fendage n'atteint pas 0,3 a u = 5,0. 

5.8.2 Deformations des armatures 

Des jauges de deformation avaient aussi ete installees sur certaines barres avec crochets 

des semelles. Le monitoring des jauges pendant l'essai, ou a tout le moins au debut de 

l'essai, a permis de s'assurer d'un comportement adequat et de surveiller l'atteinte de la 

limite elastique. Malheureusement, durant la demolition du beton a l'aide du marteau 

piqueur, quelques jauges ont ete abimees ce qui explique pourquoi le comportement de 

certaines barres pour le pilier S2 n'est pas presente. Sur la figure 5.61, seuls les cycles 

jusqu'a u. = 1,0 sont presentes, puisqu'ils permettent de voir la repartition des efforts 
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internes du pilier SI. C'est la moyenne des deux jauges sur chaque barre qui est 

presentee de maniere a obtenir la deformation veritable et eliminer les effets de la 

flexion locale. La figure 5.62 presente les jauges de S2 pour n = 1,0. Certaines barres 

n'apparaissent pas sur les figures car leurs jauges n'etaient plus fonctionnelles a ce 

point. 
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Figure 5.61 : Moyenne des deformations des armatures de SI pour u = 1,0 
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Figure 5.62 : Moyenne des deformations des armatures de S2 pour fi = 1,0 

Les figures 5.61 et 5.62 permettent de constater que le comportement des barres 

d'ancrage de la semelle est presque identique pour les deux piliers jusqu'a une ductilite 

de u = 1,0. Ce resultat n'est pas tellement surprenant puisque le comportent elastique 

des deux piliers est tres semblable. Les figures 5.63 et 5.64 presentent le comportement 

des barres jusqu'a u = 1,5 pour les piliers SI et S2 respectivement. 



205 

2 104 

1.5 104 

w 
c 
,o 
| 1 104 

£ 
•a g 

5000 

0 

-100 -50 0 50 100 

D6placement[mm] 

Figure 5.63 : Moyenne des deformations des armatures de SI pour ju = 1,5 

Sur cette figure, il est possible de constater que les barres ont toutes plastifiees puisqu'il 

y a une deformation residuelle lorsque le deplacement du pilier revient a zero. De plus, 

les deformations se maintiennent a plus de 3000 |ie et les barres 2 et 5 a plus de 5000 |xs. 

Les jauges de la barre 1 et de la barre 6 ont ete perdues, c'est-a-dire que leurs resultats 

n'etaient plus coherents. Certaines jauges ont probablement ete decollees ou bien leur 

neutralite a ete affectee. 
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Figure 5.64 : Moyenne des deformations des armatures de S2 pour u = 1,5 

La figure 5.64 qui presente la deformation des barres du pilier S2 jusqu'a une ductilite u 

= 1,5 permet de constater que les mesures pour quatre barres sont encore valides et que 

mise a part le pic d'une des courbes vers 15000 us, les deformations sont concentrees 

sous les 5000 us. Ceci contraste avec le comportement de deux barres du specimen SI a 

la meme ductilite comme on peut le constater sur la figure 5.63. Ce pic pourrait toutefois 

etre le resultat d'un probleme electrique ponctuel ou etre relie a l'environnement 

immediat de la jauge. Par exemple, un granulat qui s'appuie sur la jauge peut causer une 

fausse lecture. 

Les figures suivantes, 5.65 et 5.66, presentent les deformations dans les barres jusqu'a u 

= 2,0 pour les piliers SI et S2 respectivement. On observe premierement que le 

comportement de certaines barres n'est plus visible et ce, encore une fois, en raison des 

resultats non-coherents rendus par les jauges. Pour la pile SI, figure 5.65, on remarque 

qu'une barre est deformee a environ 5000 us alors que l'autre, bien que les resultats 



207 

soient plus disperses, se maintient aux environs de 10 000 \ie. Pour la pile S2, figure 

5.66, le comportement est tres semblable a la celui retrouve a \i = 1,5. 
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Figure 5.65 : Moyenne des deformations des armatures de SI pour fi = 2,0 
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Figure 5.66 : Moyenne des deformations des armatures de S2 pour \i = 2,0 

Les figures5.67 et 5.68 presentent l'etat des deformations dans les barres a fj, = 3,0 pour 

SI et S2. Sur la figure 5.67, on remarque qu'il ne reste qu'une seule barre pour le pilier 

SI tandis qu'il en reste trois pour la pile S2. La barre de la pile SI se comporte de 

maniere anticipee, c'est-a-dire que les deformations sont tres elevees et assez constantes. 

Bien qu'a ce moment de l'essai la charge du pilier SI etait plus faible que la charge de 

plastification, l'endommagement du beton d'enrobage amene certainement une plus 

forte concentration d'efforts dans les barres. En s'attardant a la figure 5.68, on remarque 

que la barre 3 et la barre 5 sont tres peu deformees. En effet, leur comportement est 

caracteristique de celui d'une barre plastifiee, mais selon la lecture des jauges leur 

deformation n'atteint qu'environ 1200 ue. 
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Figure 5.67 : Moyenne des deformations des armatures de SI pour (i = 3,0 
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Figure 5.68 : Moyenne des deformations des armatures de S2 pour ji = 3,0 

Les deux dernieres figures, 5.69 et 5.70, concemant la deformation des barres portent 

sur le comportement des piliers jusqu'a |x = 4,0. 
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Figure 5.69 : Moyenne des deformations des armatures de SI pour fi = 4,0 
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Figure 5.70 : Moyenne des deformations des armatures de S2 pour ji = 4,0 
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Des remarques similaires aux precedentes en regard a la faible deformation d'une des 

barres du pilier S2 a la figure 5.70 peuvent etre soulevees. De plus, en observant les 

figures precedentes, il semble qu'apres avoir atteint un maximum au niveau des 

deformations, les differentes barres semblent se stabiliser a un certain niveau de 

deformations et y demeurer. Cette affirmation semble logique pour le pilier SI puisque 

l'endommagement important du beton empeche la transmission des efforts dans la zone 

de chevauchement. Ainsi, la barre reste a un niveau constant de deformations puisque le 

chevauchement est incapable de transferer les efforts vers la semelle. La fleche du pilier 

augmenterait alors graduellement de maniere importante a mesure que les barres de la 

semelle ne reprennent plus d'effort. Lors de l'essai de la pile SI, c'est la charge qui a 

diminue drastiquement puisque l'essai etait controle selon la fleche. Cette theorie n'est 

toutefois pas valide pour le pilier S2 puisque le beton d'enrobage n'a pas ete 

endommage et surtout que la charge a continue d'augmenter tout au long de l'essai. Les 

barres devaient done reprendre des efforts de traction importants. Par contre, leur niveau 

de deformation est constant, comme si elles n'etaient plus sollicitees. Cette contradiction 

laisse supposer que les jauges ont peut-etre plastifie ce qui a fixe leur deformation a une 

certaine valeur. Cette derniere hypothese pourrait aussi etre applicable au pilier SI. La 

plastification des jauges pourrait etre la raison du plateau de deformation et ainsi n'avoir 

rien a voir avec la reprise d'efforts par la barre. II n'est pas toutefois pas possible de 

statuer. 

5.8.3 Etude des coupes 

Une fois les essais termines et les observations recueillies, les piliers ont ete scies 

transversalement dans la zone de chevauchement, a 100 mm du dessus de la semelle. 

Cette coupe de chacun des piliers a permis d'observer la fissuration interne et les plans 

de rupture dans la zone de chevauchement. Les informations recueillies grace a ces 

coupes sont tres interessantes et sont rapportees aux paragraphes suivants. 
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Dans un premier temps, le specimen SI a ete scie. La figure 5.71 permet d'apprecier la 

hauteur de la coupe et presente l'endommagement de la base du pilier. 

Figure 5.71 : Hauteur de la coupe de SI 

Cette figure permet de constater encore une fois l'endommagement tres important des 

coins de la structure. La figure 5.72 permet d'observer la fissuration interne entre les 

barres chevauchees qui s'est developpee tout au long de l'essai. 
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Figure 5.72 : Vue de la face inferieure de la coupe de SI 

On remarque tout d'abord sur cette figure que la face en haut de 1'image est plus 

endommagee, le beton de recouvrement et les barres du pilier n'etant plus presents. 

Toutefois, cette observation ne porte pas un grand interet puisque cet endommagement 

resulte des manipulations effectuees pour realiser les coupes. A l'oppose, la portion 

inferieure de la figure permet d'observer le plan de fissuration transversal qui relie les 

barres d'ancrage de la semelle. Les barres du pilier, surlignees d'un point sur la figure 

5.72, sont encore presentes sur cette face, tout comme le beton de recouvrement. Le plan 

de fissuration semble passer entre les barres chevauchees pour ensuite penetrer un peu 

plus profondement dans le pilier et s'aligner sur le centre de la barre de la semelle. 

L'analyse du plan de rupture des specimens de reference des essais d'arrachement faisait 

ressortir des observations similaires. 

On note de plus qu'une seule fissure de fendage a travers le beton de recouvrement vers 

la face exterieure est visible sur la photo et elle est marquee a l'aide de la fleche sur la 

figure 5.72. C'est done dire que la combinaison des etriers et du beton de recouvrement 

a permis de bien reprendre les efforts de traction vers les surfaces exterieures, mais que 
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les efforts internes de traction ont aisement fait Assurer le beton entre les 

chevauchements. II semble possible d'affirmer que le plan de fissuration s'est installe 

rapidement si Ton observe les hystereses de l'essai et la chute rapide de capacite 

portante. 

La figure 5.73, permet d'observer une fissuration differente de celle de la figure 5.72. II 

s'agit toujours de la meme vue de la coupe du pilier SI, mais cette fois, il semble y avoir 

deux plans de fissuration de fendage paralleles. 

Figure 5.73 : Fissuration de fendage sur deux plans paralleles dans le pilier SI 

II y a lieu de se questionner sur l'origine d'un second plan de fissuration parallele. II faut 

aussi souligner que cette fissuration n'est pas retrouvee tout le long du plan de rupture 

mais bien a certains endroits seulement. Un de ces endroits est indique sur la figure 5.74 

ou les fissures ont ete surlignees de maniere a mieux les observer. II n'est pas evident 

d'expliquer ce phenomene. Une des hypotheses plausible serait que le plan de 

fissuration secondaire, celui le plus rapproche de la face externe, aurait ete cree et ouvert 
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par le glissement important des barres. L'appui des crenelures de la barre aurait detruit 

le beton d'enrobage ce qui aurait entraine le glissement et l'ouverture de la fissuration. 

La figure 5.74 permet aussi d'observer une fissure importante soulignee a l'aide de 

fleche qui traverse le pilier en passant par une barre du petit cote. Cette fissure entre 

dans le cceur de la colonne ce qui est tres dommageable pour l'integrite structurale de la 

pile. L'explication de ce phenomene provient vraisemblablement de la disintegration 

rapide du couvert de beton sur ce cote qui n'a pas permis aux barres de conserver leur 

ancrage tres longtemps. Ainsi l'endommagement successif du beton a fait penetrer les 

plans de fissuration vers l'interieur de la pile et eventuellement, ces derniers ont rejoint 

les plans de fissuration transversaux des faces longues. 

Figure 5.74 : Vue du cote superieur de la coupe de SI 

Cette coupe du specimen SI a done permis d'apprecier l'endommagement interne qu'a 

cause l'essai cyclique sur le beton. Le plan de rupture est visible et laisse planer aucun 

doute sur l'orientation des efforts internes pendant l'essai. 
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Une coupe similaire a aussi etc effectuee dans le pilier repare, S2. La figure 5.75 montre 

la hauteur de la coupe et l'integrite du BFUP d'enrobage. La figure 5.76 permet de voir 

de plus pres une partie de la face inferieure de la coupe. 

Figure 5.75 : Coupe du specimen S2 
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Figure 5.76 : Face inferieure de la coupe de S2 

Ce qui est frappant en observant les figures 5.75 et 5.76 en comparaison avec celles de 

SI est l'integralite du beton d'enrobage et l'absence presque totale de fissuration 

interne. II est possible de voir que le joint froid semble s'etre ouvert de quelques 

millimetres. C'est cette observation qui a permis d'emettre Phypothese d'une rupture 

d'interface, relatee a la section 5.7, lors de l'essai de flexion monotonique. II est possible 

d'observer quelques petites fissures pres de la barre d'ancrage de la semelle se dirigeant 

vers le joint froid a certains endroits. Cette observation etait attendue puisqu'elle avait 

deja ete soulignee lors des essais d'arrachement du chapitre 4. II faut toutefois noter que 

ces petites fissures sont generalement pres des barres dont le recouvrement arriere en 

BFUP etait moins important en raison d'une demolition moins profonde. Cette coupe a 

permis de renforcer les conclusions tirees des resultats de l'essai cyclique. Les 

nombreux cycles effectues et les grands deplacements atteints n'ont pas suffit a 

desagreger le BFUP d'enrobage. II est demeure presque parfaitement intact et ainsi pu 

conserver sa capacite a transferer les efforts d'une barre a l'autre. 
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5.8.4 Comportement global 

Le comportement global des structures est aisement identifiable grace aux graphiques 

hysteretiques. Les paragraphes suivants presentent done les hystereses des deux essais 

cycliques ainsi que differents graphiques decomposant les resultats. Dans le but de 

comparer visuellement et rapidement les comportements hysteretiques des deux essais, 

les hystereses de chacun des essais ont ete placees sur un meme graphique. La figure 

5.77 presente ces graphiques. 
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Figure 5.77 : Hysterese des deux piliers 

Afin d'obtenir une meilleure visibilite de la difference significative dans le 

comportement des deux piliers, un graphique des deplacements maximums a ete traces 
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pour chaque pilier. Dans un premier temps, les figures 5.78 et 5.79 presentent les 

charges maximales atteintes a chaque cycle pour les emplacements specifies dans le 

protocole d'essai. Ces graphiques permettent de comparer la perte de capacite portante 

pour un meme deplacement lors du cycle suivant. Les deux derniers deplacements 

specifies, u = 4,0 et u = 5,0, ne comportent que deux cycles. II faut noter que les 

echelles des graphiques sont les memes de maniere a permettre une comparaison facile. 

Ces deux graphes ont ete mis ensemble et le resultat est presente a la figure 5.80. 
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Figure 5.78 : Comparaison des cycles pour chacun des cycles de deplacements du specimen SI 
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Figure 5.79 : Comparaison des cycles pour chacun des cycles de deplacements du specimen S2 
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Figure 5.80 : Comparaison des cycles des deux piliers 

II s'agit des memes donnees que celles utilisees pour realiser les courbes hysteresis, 

mais cette fois arrangees differemment. Cela permet de voir un comportement 

ecrouissant pour un specimen alors que l'autre subit une deterioration rapide de sa 

capacite portante. Une observation interessante est reliee a la perte de chargement des 
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cycles additionnels pour un emplacement donne. Si Ton prend un deplacement de 160 

mm, soit u = 3,0, on remarque que la perte de charge entre les deux premiers cycles est 

d'environ 40 kN pour les deux piliers. Ensuite, la perte de charge entre le deuxieme 

cycle et le troisieme est plus faible a environ 10 kN pour les deux specimens. II faut 

toutefois observer que ce n'est pas le cas a pour les ductilites de 1,5 et 2,0 ou la perte de 

charge est plus importante pour le specimen S1. 

Lorsque Ton tente d'analyser la performance d'une structure a resister a un tremblement 

de terre, une des variables importantes a considerer est sa capacite a dissiper de 

l'energie, sa ductilite. Tel que Ton a mentionne precedemment, la quantite d'energie 

dissipee correspond a la sommation des aires internes des hystereses de chaque cycle. 

L'unite utilise pour le calcul de l'energie est le Joule [J] ou [J] = [N] [m]. La figure 5.81 

presente le graphique comparatif de l'energie dissipee par cycle pour chacun des piliers. 

Puisque que pour chaque ductilite plusieurs cycles, trois ou deux, ont ete realises, la 

valeur de la dissipation d'energie represente la moyenne des cycles pour un meme 

deplacement. 
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Figure 5.81 : Energie dissipee par cycle pour chacun des piliers. 

La figure 5.81 permet d'observer quelques points interessants. Premierement, on 

remarque que la dissipation d'energie pour u = 1,0 est sensiblement egale. Jusqu'a ce 

point, le pilier demeure en mode elastique et le renforcement n'a que tres peu d'effet sur 

le comportement. On remarque aussi qu'a ce point l'energie dissipee est tres faible a 

environ 3,5 kJ. Ensuite, l'entree dans le domaine inelastique est marquee par un 

changement de pente des courbes qui sont toujours superposees. II faut rappeler que 

c'est a partir de ce point dans l'essai que des differences importantes sont survenues 

dans le comportement des piliers. Ceci se reflete sur l'energie dissipee des ductilites 

superieures. Le pilier S2 presente une courbe fortement ascendante qui temoigne d'une 

dissipation d'energie proportionnelle a 1'augmentation de la ductilite dans le domaine 

non-lineaire. C'est ce comportement qui est a la base des conceptions parasismiques des 

codes S6-00 et S6-06. Un element ductile peut dissiper une tres grande quantite 

d'energie tandis qu'une structure entierement elastique ne dissipe que tres peu d'energie. 

Le pilier SI dissipe un maximum d'energie a une ductilite de 2,0 avant de voir sa 
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capacite a le faire diminuer graduellement. Pour demontrer la difference tres importante 

entre les deux comportements, on peut souligner qu'a chaque cycle de ductilite egale a 

5,0, le pilier S2 dissipe dix fois plus d'energie que le pilier SI. La figure 5.82 presente 

l'energie dissipee cumulee a chaque ductilite pour les deux essais. 
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Figure 5.82 : Energie dissipee cumulative pour les deux specimens 

Cette figure vient confirmer et renforcer les affirmations reliees a la figure 5.81. II est 

done possible d'observer qu'a la fin des essais, le specimen S2 a dissipe 750 kJ tandis 

que le specimen SI a dissipe 212 kJ. Une augmentation du nombre de cycles ou du 

deplacement maximal n'aurait fait qu'agrandir cet ecart deja important. 

Des LVDT, ZN et ZS, avaient ete places pour mesurer le soulevement des piles par 

rapport au dessus des semelles. Les figures 5.83 et 5.84 presentent ces mesures pour les 

specimens SI et S2 respectivement. Les premieres constatations sont que le 

comportement du pilier S1 semble assez symetrique et que le soulevement est important. 
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II n'est toutefois pas possible de mesurer le soulevement final puisque la limite de la 

course du LVDT a ete atteinte comme en temoigne le plateau present autour de 20 mm 

pour chaque courbe. Le pilier S2 presente seulement une courbe adequate puisque le 

LVDT du cote sud n'a pas mesure correctement le soulevement. 
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Figure 5.83 : Mouvement vertical du pilier SI par rapport a la semelle 
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Figure 5.84 : Mouvement vertical du pilier S2 par rapport a la semelle 

De maniere a comparer plus aisement les deux specimens, la courbe du cote nord de S2 

et la courbe du cote sud de SI ont ete tracees sur un meme graphique. La figure 5.85 

presente ces courbes. Premierement, on note que le comportement est similaire et que le 

cote en compression des piles a un comportement presque identique. Au niveau du cote 

en traction le maximum semble etre different. Toutefois, il a ete mentionne que les 

LVDT du pilier SI ont atteint leur course maximale avant la fin de l'essai. Le LVDT de 

la face nord du specimen S2 semble aussi etre en bout de course. Si la valeur maximale 

n'est pas identique pour les deux LVDT c'est en raison du positionnement initial de 

l'appareil au debut de chacun des essais. II n'est done pas possible de conclure sur le 

soulevement maximal des piliers. On peut d'affirmer que le soulevement du specimen 

S1 vient en partie du glissement des barres et en partie de la deformation inelastique des 

armatures alors que pour le specimen S2 le soulevement provient majoritairement de la 

deformation inelastique des armatures car l'ancrage procure par le BFUP aux armatures 

a grandement diminue le glissement. 
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Figure 5.85 : Comparaison des mouvements verticaux des deux piles 

5.9 Discussions 

A la suite de toutes ces analyses, la comparaison la plus pertinente provient des 

hystereses charge-deplacement et de l'observation de la fissuration. Plusieurs 

instruments de mesure avaient ete installes de maniere a bien capter les differences et 

pouvoir effectuer une comparaison efficace entre les piliers. Ces mesures ont perdu de 

leur importance en raison de l'ecart tres important entre le comportement des deux 

piliers. L'analyse fine des resultats n'implique plus la comparaison des donnees des 

LVDT en raison du grand ecart mais surtout de l'observation des hystereses et des 

photographies. Les instruments de mesures permettent de valider et de prouver les 

conclusions tirees des observations. Dans le cas du pilier de reference, cet essai a permis 

de confirmer l'hypothese de depart selon laquelle les piliers concus avec les regies 

anterieures a celles introduites dans les codes S6-88 et S6-00 n'ont pas la capacite de 
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resister a un tremblement de terre important necessitant un comportement ductile. La 

perte rapide de rigidite et de capacite portante les mettrait rapidement a risque de mine 

ou de dommages tres importants. A 1'oppose, le pilier S2 presente un comportement 

exemplaire car il conserve sa rigidite, sa capacite portante et presente meme un 

comportement ecrouissant. 

Ensuite, lors du test monotonique vers Pultime, realise apres les essais cycliques, les 

resistances du beton et du pilier etaient si grandes que deux barres d'armature ont ete 

amenees a la rupture. Et ce, sans que le beton d'enrobage, c'est-a-dire le BFUP de 

reparation, ne soit abime. La reparation a su conferer au pilier repare les proprietes 

attendues pour permettre un comportement ductile lors de sollicitations cycliques 

successives. 

En conclusion, le developpement experimental et l'analyse des resultats a permis 

d'atteindre les objectifs de cette partie de la recherche. Dans un premier temps, la 

reparation a aisement ete effectuee ce qui assure une reproductibilite possible en 

chantier. Dans un deuxieme temps, le comportement problematique des structures 

existantes a ete mis a jour et demontre et la performance de la rehabilitation a surpasse 

les attentes. 
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CHAPITRE 6 

Conclusions 

6.1 Rappel des objectifs 

L'objectif principal de cette etude etait d'ameliorer le comportement des piliers 

rectangulaires presentant une deficience au niveau de la conception du joint de 

chevauchement menant a la perte d'ancrage des barres longitudinales et la rupture du 

pilier. De maniere a atteindre cet objectif, le projet a ete divise en quatre parties 

distinctes. Dans un premier temps, il fallait d'abord faire une recherche litteraire de 

maniere a situer les derniers developpements sur le sujet et permettre de jeter les bases 

d'une philosophie et d'une technique de rehabilitation. II a ainsi ete determine au tout 

debut du projet que le renforcement etudie allait etre constitue d'un BRF de reparation 

remplacant le beton de recouvrement original. La seconde partie de l'etude portait sur la 

formulation et 1'optimisation de BRF permettant de repondre aux criteres fixes par la 

technique de reparation. La troisieme etape consistait a evaluer les deux BRF, un BRF 

traditionnel et un BFUP, dans le cadre d'un essai d'arrachement stimulant une rupture 

par fendage. Les conclusions de cette etape ont ensuite permis de rehabiliter un pilier 

rectangulaire de grande dimension et de le soumettre a un essai cyclique. Le present 

chapitre resume les idees principales du projet, retrace les principales conclusions et 

presente des recommandations pour les etudes futures sur le sujet. 
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6.2 Comportement des piliers de ponts soumis a des efforts sismiques 

Tout d'abord, les risques sismiques du Quebec ont ete presentes et cela a permis de 

constater que l'alea sismique est important au Quebec. Le present memoire a mis 

l'emphase sur l'importance de rehabiliter les piliers de ponts de conceptions anterieures 

a celle de CSA S6-88 en raison des deficiences sismiques mises en evidence lors de 

tremblements de terre historiques. De plus, les observations et recherches sur le sujet ont 

clairement indique que les conceptions de ces annees ne permettaient pas de resister 

adequatement a des efforts sismiques, les principaux problemes etant: 

• une resistance en flexion insuffisante; 

• un manque de confinement au niveau du chevauchement d'armature; 

• un manque de ductilite au niveau de la rotule plastique; 

• la perte rapide de la rigidite et de la capacite portante des structures. 

Ces conclusions ont ete confirmees lors d'essais sur les grands piliers effectues dans le 

cadre de cette recherche et rapportes au chapitre cinq de ce memoire. L'utilisation des 

normes de conceptions datant des annees soixante-dix a clairement mis en evidence les 

lacunes soulignees dans la litterature. Ainsi, puisque plusieurs constructions du pare 

d'ouvrages d'art quebecois datent de ces annees, il est primordial d'effectuer des 

rehabilitations permettant d'ameliorer le comportement des ponts soumis a des efforts 

sismiques. 

L'approche retenue pour realiser la rehabilitation de ce type de pilier combine les 

proprietes intrinseques des BRF et 1'augmentation du confinement au niveau du 

chevauchement. Le remplacement du beton d'enrobage au niveau du chevauchement par 

un BRF de reparation devait permettre d'augmenter la force d'ancrage au niveau des 

barres d'armatures, reduire la fissuration de fendage et confiner les coins du pilier. 
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6.3 Developpement des BRF autonivelants 

Le troisieme chapitre de ce memoire portait sur le developpement et 1'optimisation de 

BRF fluides. Deux melanges tres differents ont ete optimises de maniere a comparer leur 

efficacite. Dans un premier temps, un BRF de 55 MPa de rheologie traditionnel a ete 

optimise a l'aide de la methode Baron-Lesage en utilisant 1 % volumique de fibres de 

35 mm. Le melange de base a ete facile a realiser mais on devait atteindre un niveau de 

fluidite plus important que celui retrouve dans la majorite des BRF de ce type. Pour y 

arriver plusieurs melanges ont ete realises de maniere a ajuster la quantite de 

superplastifiant et d'agent viscosant pour l'atteinte d'un optimum alliant fluidite et 

cohesion. Le melange final presentait des caracteristiques mecaniques interessantes en 

plus d'un etalement satisfaisant de 530 mm. 

Dans un deuxieme temps, un BFUP, fabrique a l'aide de materiaux locaux, a ete modifie 

et optimise. Ce melange se devait d'etre facilement realisable de maniere a pouvoir le 

reproduire en industrie. La quantite de fibres a done ete diminuee a 3 % ce qui est 

inferieur aux melanges de Braike (2007), utilisant 5 a 8 % de fibres, precedemment 

developpes a l'Ecole Polytechnique de Montreal. Ce melange est parfaitement 

autonivelant et permet d'atteindre une resistance en compression de 129 MPa. De plus, 

sa resistance a la fissuration, determinee a l'aide d'essais de flexion, est de 25.6 MPa, 

soit de trois a quatre fois plus eleve qu'un BRF standard. 

Ces melanges repondaient done aux criteres de fluidite poses au debut du 

developpement de maniere a permettre une mise en place facile dans les coffrages. De 

plus, ces melanges sont faciles a realiser et il est possible de les reproduire en usine. 
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6.4 Essais d'arrachement 

L'objectif de ces essais etait principalement de comparer l'efficacite des deux BRF de 

reparation et evaluer lew capacite de freiner une rupture par fendage. Le montage 

experimental avait done ete cree de maniere a stimuler cette rupture. Des specimens de 

reference, non repares, etaient done compares a ceux restaures a l'aide de BRF ou de 

BFUP. Certaines colonnes possedaient trois chevauchements alors que d'autres en 

possedaient deux. 

Les tests ont ete concluants et les resultats sans equivoques. Les renforcements en BRF 

standard permettaient des gains au niveau de la charge de rupture de 15 a 20 % alors 

qu'un renforcement en BFUP a permis d'augmenter de 90 % la charge de rupture pour 

une colonne. L'etude se voulant qualitative et non quantitative, les resultats numeriques 

ne doivent pas etre utilises comme etant des valeurs exactes puisqu'il n'y a pas eu de 

repetitivite suffisante dans les essais et de validation statistique. Par contre, la tendance 

des resultats et l'observation de la fissuration durant les essais ont permis de conclure a 

la tres grande efficacite du BFUP d'autant plus lorsque Ton tient compte du fait que le 

design a ete realise de maniere a creer une rupture par fendage et perte d'ancrage 

rapidement. II ne fait aucun doute qu'une reparation de ce type permettrait d'ameliorer 

le comportement d'un pilier soumis a des efforts de flexion. Cela a ete verifie lors de la 

derniere etape experimentale rapportee au chapitre cinq. 

L'efficacite d'ancrages mecaniques n'a pas ete aussi concluant, et ce partiellement en 

raison de l'efficacite du BFUP qui a permis de plastifier les barres avant d'atteindre la 

rupture. La combinaison des ancrages mecaniques et d'une reparation en BFUP n'a 

done pas pu etre verifiee, la charge maximale ayant ete atteinte sans ancrages. Toutefois, 

en presence de BRF, les ancrages ont permis d'ameliorer la charge de rupture de 18 %. 
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II est done possible d'affirmer a l'aide de ce resultat et du principe d'action des ancrages 

que ces derniers pourraient etre efficaces pour ralentir la progression d'une fissure de 

fendage. lis n'avaient toutefois pas ete retenus pour la suite du projet experimental en 

raison de la grande confiance envers les capacites du BFUP. De plus, des etriers en 

quantite suffisante permettent de solidariser la couche de BFUP avec le coeur du pilier 

grace aux branches des etriers qui y sont ancrees. 

6.5 Essais sur piliers de grande dimension 

Cette derniere etape experimental a permis l'aboutissement de ce projet de recherche. 

L'objectif etait tout d'abord de verifier la reponse d'un pilier de conception anterieure a 

1988 lors d'un essai statique-cyclique permettant d'en deduire le comportement lors 

d'un seisme. Le protocole de chargement statique avait comme objectif de permettre 

revaluation de la capacite des piliers a repondre a des chargements cycliques. Plusieurs 

cycles a faibles deplacements ont ete realises de maniere a simuler le type d'ondes 

sismiques se produisant dans Test de l'Amerique du Nord. Par la suite, de plus grands 

deplacements etaient introduits. 

L'essai realise sur le specimen de reference, SI, a permis de valider les inquietudes face 

au comportement des piles de ponts de conception anterieure a 1988. La reponse du 

specimen s'est averee mediocre. II a subi une perte de capacite portante rapide associee 

a une perte de rigidite en raison de la disintegration du couvert de beton cause par des 

fissures de fendage et de flexion. Le meme protocole de chargement a ensuite ete 

applique au specimen repare, S2. Les resultats ont ete completement opposes a ceux du 

pilier SI. Le pilier a demontre un comportement ecrouissant ce qui a force une 

augmentation de la charge pour atteindre des deplacements plus importants. II convient 

de rappeler que la reparation implique seulement de demolir le vieux beton d'enrobage, 

sur une hauteur de 800 mm et une profondeur variable d'environ 160 mm, et de couler 
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la quantite equivalente de BFUP comme beton de reparation. En procedant a cette 

rehabilitation, on passe d'un comportement cyclique mediocre a une reponse respectant 

les criteres etablis. La reparation est facile a realiser en chantier puisqu'elle reprend des 

techniques bien connues des entrepreneurs et des travailleurs. De plus, une reparation 

impliquant un materiau similaire a deja ete realisee en chantier. Un BFUP a ete utilise 

pour la refection d'un pont. Pour y parvenir, le melange avait ete fabrique a l'usine, 

transporte par camion et il a ete coule en chantier (Putallaz et Denarie, 2006). De plus, 

d'un point de vue economique, cette solution semble etre avantageuse. La demolition et 

les coffrages ne sont pas des travaux tres onereux mais la fabrication du BFUP peut 

l'etre. Par contre, pour reparer un pilier de deux metres de large, on a utilise seulement 

0,5 metre cube de beton. Meme si le cout d'un metre cube de BFUP est plus eleve, le 

cout de la reparation complete d'un pilier ou de plusieurs piliers est presque negligeable 

lorsque combinee a d'autres travaux. 

Le comportement ecrouissant du pilier S2 a permis une grande dissipation d'energie. En 

comparant les deux derniers cycles des deux piliers, on a observe une quantite d'energie 

dissipee dix fois superieure pour le pilier S2. La charge necessaire a atteindre le 

deplacement final specifie etait d'environ 365 kN pour le specimen S2 comparativement 

a une force de 45 kN pour le specimen SI. L'aspect exterieur des piliers a aussi ete 

observe attentivement. Pour le pilier SI, des le debut du domaine inelastique, 

d'importantes fissures de fendage sont apparues et ont desintegre les coins et les cotes 

du pilier. Les barres et les etriers ont ete mis a decouvert sur les cotes en raison de la 

disintegration du beton. L'etude de la coupe transversale du pilier SI a permis de 

distinguer clairement un plan de fissuration parallele aux faces. Les barres n'avaient 

plus l'ancrage necessaire pour la transmission des efforts vers la semelle. La capacite 

portante a ainsi chute dramatiquement. L'aspect exterieur du pilier S2 est reste presque 

inchange tout au long de l'essai. Aucune fissure importante de fendage n'est apparue et 

l'observation de la coupe transversale dans la zone de chevauchement a fait ressortir 
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l'absence presque complete de fissures dans le BFUP. Seul le joint froid entre les deux 

materiaux semble s'etre ouvert de quelques millimetres. 

A la suite de l'essai cyclique, le pilier S2 a subi un essai de flexion monotonique vers de 

plus grands deplacements. Le pilier a atteint une ductilite en deplacement de (x = 7,0 

avant que le montage des verins ne force l'arret de l'essai. A ce point, la pente de la 

courbe force-deplacement etait toujours positive. II est important de souligner que deux 

barres d'armature ont ete sectionnees pendant cette partie de l'essai. Le BFUP 

d'enrobage a done procure l'ancrage necessaire a l'atteinte de la resistance ultime des 

deux barres. Un renforcement sismique efficace, economique et simple a realiser a done 

ete developpe pour les piliers rectangulaires dont le dimensionnement de la zone de 

chevauchement n'est pas adequat. II convient de rappeler que cette refection est 

effectuee sans l'ajout de confinement passif externe qui est normalement a la base des 

techniques usuelles de rehabilitation sismique. La chemise de BFUP augmente 

probablement legerement le confinement des coins du pilier, mais ce confinement du 

materiau n'est pas la raison principale de la performance de la rehabilitation. II s'agit 

d'une avancee imposante dans ce domaine. 

6.6 Utilisation du BFUP 

Maintenant que la performance structurale a ete etablie, que Ton sait qu'il est possible 

de realiser la reparation en chantier a des couts avantageux, les qualites intrinseques du 

materiau de reparation, le BFUP, doivent etre soulignees. La grande quantite de liant, 

ciment et fumee de silice, et le peu d'eau utilise dans le melange rend l'hydratation de 

toutes les molecules impossibles. II y a done une tres grande quantite de liant qui n'a pas 

reagi, toutefois ces molecules demeurent reactives. Ainsi, lorsque des molecules d'eau 

penetrant dans la matrice, ils entrent en contact avec des molecules de ciment ou de 

fumee de silice non hydratees, alors le processus d'hydratation est initie. Cet aspect est 



235 

denomme autocicatrisation puisque le beton peut se proteger lui-meme et ainsi, pallier a 

la penetration d'eau. De plus, la matrice cimentaire du BFUP est si compacte et dense 

que le materiau, comparativement a du beton ordinaire, est quasi impenetrable (Charron 

et al., 2008). Done en combinant cette tres faible porosite avec les capacites 

d'autocicatrisation du beton, on s'assure que la penetration des ions chlores et la 

corrosion qui en resulte ne devienne pas un probleme. La duree des vies des 

infrastructures reparees avec du BFUP serait ainsi augmentee de maniere significative 

puisque la corrosion est un probleme important dans nos structures. Une des proprietes 

importantes du BFUP est sa capacite d'adherer a une surface, ce qui assure une 

integralite des zones reparees a long terme. Cette propriete a surtout ete mise de l'avant 

lors des essais d'arrachement du chapitre quatre, ou le plan de reparation etait tres 

prejudiciable pour la colonne. Malgre tout, le BFUP a permis d'atteindre des charges de 

rupture tres elevees en grande partie grace a l'ancrage avec le beton original. Un autre 

avantage important que possede le BFUP est la resistance a la fissuration comme il a ete 

possible de constater lors de l'essai du pilier S2. Cette resistance a la fissuration permet 

encore une fois d'assurer l'integrite structurale et esthetique de l'ouvrage. 

En conclusion, il est possible d'affirmer que les resultats des essais cycliques et de 

l'essai monotonique vers l'ultime sont tres prometteurs. Ainsi, il est d'avis de l'auteur 

que la combinaison des diverses proprietes intrinseques du materiau, le gain de 

performance structural et la facilite de realisation de la reparation assure a cette 

rehabilitation un avenir prometteur. II est possible de penser que ce type de reparation 

pourrait etre applique a plus large echelle, dans d'autres applications. Par exemple, 

certains piliers d'evacuateur de crue, des colonnes de batiments, des piliers de 

geometries differentes, des parements de tunnel, des parements esthetiques, etc. De plus, 

ce memoire portait sur la rehabilitation de structures existantes, mais rien n'empeche de 

faire le lien avec de nouvelles constructions. Lors de conception d'elements importants 

structuralement ou esthetiquement, il serait peut-etre interessant d'aj outer une couche 
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exteme de BFUP pour proteger les barres d'armature. L'etude de cette technique ne fait 

que debuter et deja il est possible d'entrevoir de grands developpements. 

6.7 Recommandations 

Ce projet de nature experimental amene un avancement certain du bagage de 

connaissances relie a la rehabilitation sismique de piles rectangulaires. II y a toutefois 

lieu de preciser les recommandations et les orientations futures de la recherche dans le 

domaine pour poursuivre le developpement de cette methode de rehabilitation. 

Dans un premier temps, il serait important d'ameliorer la comprehension du phenomene 

d'ancrage et de transfert des efforts dans la zone de chevauchement. La modelisation 

numerique de ces phenomenes permettraient de visualiser le comportement d'un joint de 

chevauchement soumis a de la traction. M. Emre Yildiz, doctorant a l'Ecole 

Polytechnique de Montreal sous la supervision de M. Bruno Massicotte, travaille 

d'ailleurs sur le sujet. L'objectif final de cette modelisation serait d'evaluer le diametre 

contributif a l'ancrage de la barre de maniere a connaitre l'enrobage necessaire en BFUP 

pour developper la capacite ultime des barres. Cette etape semble primordiale a 

l'etablissement de regies de calcul et de conception. Pour y parvenir, des essais 

d'arrachement standardises devront etre realises sur differents diametres de barres avec 

differents recouvrements. Le but de ces travaux serait la modelisation generate d'un 

pilier rectangulaire soumis a un seisme dans laquelle on peut observer les mecanismes 

internes de rupture. 

Au niveau du materiau utilise pour la rehabilitation, le BFUP, il serait important 

d'ajuster le melange de maniere a ce qu'il resiste adequatement aux effets du retrait. Des 

coulees test pourraient etre effectuees de maniere a verifier cet aspect. Par la suite, il 

serait interessant de travailler a la caracterisation de la resistance en traction pure du 
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BFUP et la relation avec la resistance a la fissuration. Cette etape est importante pour la 

modelisation de l'ancrage du chevauchement dans le BFUP. 

De maniere a ameliorer le realisme des essais sur les piliers de grande dimension, des 

essais dynamiques pourraient etre interessants. De plus, des chargements biaxiaux 

rendraient la simulation sismique encore plus veridique. 

D'un point de vue plus general, il apparait important d'ameliorer les techniques de 

renforcements sismiques pour les autres modes de rupture. II est evident que seulement 

un chemisage en BFUP dans la zone de chevauchement ne peut empecher une rupture 

en cisaillement, longitudinalement ou transversalement, plus haut dans le pilier. Les 

experimentations doivent etre poursuivies de maniere a renforcer les autres points 

faibles des conceptions anterieures a 1988. L'objectif est de connaitre le type ou la 

combinaison de renforcement la plus efficace pour rehabiliter certains piliers 

rectangulaires deficients. Une attention particuliere devrait aussi etre portee aux 

fondations et aux longueurs d'assises des culees. II ne faudrait pas effectuer une 

rehabilitation complete du pilier sans prealablement determiner si la fondation est 

adequate. 

L'avancement des connaissances sur le sujet ne fait qu'accroitre le desir de repousser la 

limite de la comprehension des phenomenes. Le sujet est loin d'etre clos. 
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ANNEXE I 

Autres resultats sur les piles de grande dimension 

Cette annexe presente des resultats sous forme graphique qui, bien que moins 

interessants pour l'analyse du present projet, pourraient servir lors de moderations 

futures. II s'agit des resultats fournis par les LVDT verticaux installes sur les grandes 

faces. Dans un premier temps, la figure A.l presente les valeurs des LVDT servant a 

mesurer la deformation de la corde le long du pilier SI. La figure A.2 presente les 

memes resultats mais cette fois pour le pilier S2. Sur ces figures, CN represente le cote 

nord alors que CS le cote sud. II est important de noter que les mouvements captes par 

les LVDT sont nets, c'est-a-dire qu'ils n'incluent pas le soulevement de la pile par 

rapport a la semelle. Les valeurs de CS pour SI n'ont pas ete mesurees adequatement, 

elles ne sont done pas presentees. 
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Figure A.l : Deformation de la corde nord du specimen SI 
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Figure A.2 : Deformation des cordes du pilier S2 

II est a noter que le LVDT de chaque face etait positionne a 10 mm de la surface. Ainsi, 

la distance entre les LVDT CS et CN etait done de 520 mm. Une ficelle avait ete 

attachee au bout de ces LVDT de maniere a leur permettre de lire le mouvement de la 

fibre extreme des piliers sur 800 mm de long. Le taux de deformation est done 

determine en divisant la mesure du LVDT par la longueur qu'il couvre, 800 mm. 


