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Préface

La structure porteuse des batiments & moyenne et grande hauteur est souvent réalisée avec
des planchers-dalles en béton armé soutenus par des colonnes en béton préfabriqué a haute
résistance. De ce fait, les colonnes transmettent des charges importantes, qui peuvent dé-
passer largement la résistance a la compression uniaxiale du béton de la dalle. En outre, la
transmission des efforts des colonnes est effectuée dans la région d’appui de la dalle, déja
fortement sollicitée a la flexion et a ’effort tranchant.

Le comportement mécanique et l'interaction entre les charges appliquées a la dalle et aux
colonnes ont déja été étudiés dans le passé par rapport a la résistance des colonnes coulées
« in situ ». Cependant, pour des colonnes préfabriquées, des études sur I'influence des charges
des colonnes sur la résistance au poinconnement et a la flexion du plancher n’ont pas en-
core été effectuées. De ce fait, des détails constructifs souvent compliqués et impliquant des
surcolits importants sont aujourd’hui disposés des que la charge transmise par les colonnes
préfabriquées dépasse la résistance a la compression uniaxiale du béton.

Afin d’approfondir les connaissances actuelles dans ce domaine, M. Guidotti a développé
une étude systématique et rigoureuse sur 'interaction entre les sollicitations provenant des
colonnes d’un batiment et les charges appliquées au plancher. L’étude, basée sur la théorie
de la plasticité et la théorie de la fissure critique, a permis d’établir un modele consistant
pour le dimensionnement de telles régions. Les résultats de ce modele ont été validés avec une
série importante d’essais effectués en laboratoire par M. Guidotti sur des éléments en vraie
grandeur. Ceci a permis de confirmer les hypothéses admises et a montré comment certains
phénomenes inconnus avant cette recherche permettent d’augmenter la résistance de ce type
de joints au dela des limites actuellement admises.

Le travail de M. Guidotti a en outre ouvert la porte & des recherches futures dans d’autres
problemes tels que la résistance au poingonnement des dalles précontraintes ou le traitement
unifié des phénomenes d’effort tranchant et poinconnement dans des planchers-dalles. Ega—
lement, des nouvelles possibilités se sont ouvertes a des applications pratiques ainsi que des
détails constructifs innovants pour des joints colonnes-dalle.

Lausanne, septembre 2010

Prof. Dr Aurelio Muttoni Dr Miguel Fernandez Ruiz
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Résumeé

Dans les batiments, les planchers-dalles constituent une solution constructive tres répandue
du fait qu’ils sont économiquement avantageux pour des éléments qui doivent résister a des
charges de moyenne intensité. Cet avantage provient de la simplicité et de la rapidité de réa-
lisation de la construction. Dans les batiments a plusieurs étages, afin de conserver ces carac-
téristiques, les colonnes qui soutiennent les planchers-dalles sont interrompues sur 1’épaisseur
de chaque dalle. De ce fait, la dalle, au droit des colonnes, est sollicitée par une contrainte
de compression transversale qui, dans les étages inférieurs, atteint de tres grandes intensités.
De plus, la région du joint colonnes-dalle est déja fortement sollicitée par la transmission des
charges appliquées sur la dalle, concentration des moments de flexion et de I'effort tranchant
(poingonnement) autour des colonnes. De ce fait, il existe une forte interaction entre les diffé-
rents efforts. Avant ce travail, des chercheurs ont étudié seulement les effets de la flexion de la
dalle sur la résistance a la compression des colonnes en béton armé. Toute autre interaction a
toujours été négligée dans la conception et dans le dimensionnement de ce type de structures.

Les essais en laboratoire, conduits dans le cadre de cette recherche, ont démontré que la
contrainte qui sollicite transversalement le béton de la dalle peut largement dépasser sa ré-
sistance a la compression simple. Ce résultat montre clairement qu’il n’est pas nécessaire de
mettre en place des dispositifs spéciaux, souvent utilisés dans la pratique pour la transmission
de la force entre les colonnes. De plus, les essais ou cette résistance a été dépassée ont mis en
évidence deux influences différentes de la force transmise entre les colonnes sur la résistance
de la dalle. La premiere concerne la résistance a la flexion de la dalle qui est réduite par
rapport au cas sans la force sur les colonnes. La deuxiéme interaction a été remarquée pour
la résistance au poingonnement qui, par contre, est augmentée par ’application de la force
sur les colonnes et, dans ces cas, le comportement de la dalle présente une meilleure ductilité.

Les modeles existants pour le calcul du comportement de la dalle ne sont pas applicables
dans le cas des joints avec la force sur les colonnes. De méme, le critere de rupture au
poingonnement de la théorie de la fissure critique, qui dans le cadre de cette recherche a
été validé de facon théorique, ne considere pas la force de compression. Dans cette theése, un
modele numérique de comportement de la dalle qui considere la force transversale est proposé.
La cinématique dérivée avec ce modele est directement utilisable pour le calcul de la résistance
au poingonnement en la combinant avec le critere de rupture généralisé. Ce nouveau critere
a été développé, en accord avec la théorie de la fissure critique, pour qu’il soit applicable
a toutes les possibles sollicitations d’un joint colonnes-dalle. Des modeles plastiques pour le
calcul de la résistance flexionnelle de la dalle ont aussi été proposés. Tous ces outils permettent
de calculer 'enveloppe des résistances du joint sollicité sur la dalle et sur les colonnes. Cette
enveloppe, qui consideére les deux ruptures qui peuvent se développer au niveau de la dalle
(formation du mécanisme de flexion ou rupture par poingonnement), peut étre représentée
dans un diagramme d’interaction force sur la dalle-force sur les colonnes.

L’application des modeles précédents nécessite de longs temps de calcul et pour cette raison
ne sont pas appropriés pour des applications pratiques. C’est pourquoi, des modeles et un
critere de rupture au poingonnement simplifiés ont été développés. Ces outils font partie
d’une méthode pour le dimensionnement et la vérification des joints des planchers-dalles des
batiments a plusieurs étages. De cette maniere, le diagramme d’interaction peut étre tracé de
fagon a le comparer avec I’historique de la mise en charge pour I’'élément a analyser.



Mots-clés : plancher-dalle, joint colonnes-dalle, béton armé, béton autocompactant, théo-
rie de la plasticité, théorie de la fissure critique, poingonnement, applications
pratiques
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Riassunto

Le solette piane rappresentano una soluzione molto diffusa per la realizzazione d’edifici in
quanto sono economicamente vantaggiose per dei solai che sopportano dei carichi di media
intensita. Questo vantaggio & dovuto alla loro semplicita e rapidita di realizzazione. Nell’in-
tento di mantenere queste caratteristiche le colonne degli edifici a piu piani sono interrotte
sullo spessore della soletta. Cid induce delle tensioni di compressione di forte intensita, sul-
la zona d’appoggio della soletta, necessarie per trasmettere lo sforzo normale delle colonne.
Questa zona e inoltre gia fortemente sollecitata dall’azione dei carichi applicati sulla soletta:
concentrazione del momento di flessione e dello sforzo di taglio attorno alle colonne (punzon-
amento). Questo fa presagire l'esistenza di forti interazioni tra queste differenti sollecitazioni.
Prima di questo studio, i ricercatori si sono interesseti al solo effetto della flessione della
soletta sulla resistenza alla compressione delle colonne in calcestruzzo armato. Nessun altro
tipo d’interazione € mai stato considerato nella concezione e nel dimensionamento di questo
tipo di strutture.

Le prove di laboratorio sui giunti colonne-soletta, condotte nell’ambito di questa ricerca, han-
no dimostrato che l'intensita della tensione trasversale sul calcestruzzo della soletta puo es-
sere largamente superiore alla resistenza alla compressione semplice. Questo risultato mostra
chiaramente che 1'utilizzo di dispositivi speciali per la trasmissione della forza tra le colonne,
spesso impiegati nella pratica, non € normalmente necessario. Le prove hanno evidenziato
due fenomeni che s’instaurano nel caso la tensione trasversale superi la resistenza alla com-
pressione semplice. Il primo ¢ la riduzione della resistenza alla flessione della soletta rispetto
a quella d'un giunto senza forza sulle colonne. L’altro fenomeno d’interazione riguarda la
forza di rottura per punzonamento che, al contrario di quella di flessione, aumenta. Questo
aumento di resistenza € inoltre accompagnato da un notevole miglioramento della duttilita
della soletta.

I modelli esistenti non possono essere utilizzati per il calcolo del comportamento delle solette
dei giunti con una forza applicata sulle colonne. Lo stesso vale per il criterio di rottura al
punzonamento della teoria della fessura critica che, nell’ambito di questa ricerca, € convalidato
seguendo un approccio teorico. Un criterio di rottura generalizzato, sempre in accordo con la
teoria della fessura critica, ed un modello numerico, che considera la forza trasversale, per il
comportamento della soletta sono proposti in questa tesi. Questi due strumenti permettono
il calcolo della forza di rottura per punzonamento ed inoltre il criterio di rottura ¢ applicabile
a tutte le possibili sollecitazioni su di un giunto colonne-soletta. Dei modelli per il calcolo
della forza di rottura per flessione della soletta, secondo la teoria della plasticita, sono pure
stati sviluppati. Tutti questi strumenti permettono di trovare l'inviluppo della resistenza di
un giunto, sollecitato sulla soletta e sulle colonne, considerando tutti i possibili tipi di rottura
(per formazione di un meccanismo di flessione o per punzonamento). L’inviluppo puo infine
essere rappresentato su di un diagramma d’interazione forza sulla soletta-forza sulla colonna.

L’applicazione dei modelli detti in precedenza richiede dei tempi di calcolo lunghi e, di con-
segeuenza, non sono applicabili per dei casi pratici. Alcuni modelli ed un criterio di rottura
al punzonamento semplificati sono quindi stati sviluppati e sono integrati in un metodo di
dimensionamento e verifica dei giunti di solette piane degli edifici a piu piani. Applicando
questo metodo, il diagramma d’interazione semplificato puo essere tracciato ed infine la ver-
ifica & eseguita comparando tale diagramma alla curva della storia di carico per ’elemento
strutturale analizato.
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zo autocompattante, teoria della plasticita, teoria della fessura critica,
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Summary

Flat slabs are commonly used in buildings due to their easiness of construction and economy.
In order to keep these advantages, columns are usually not continuous through the slabs in
multi-storey buildings. In these cases, the slabs are subjected to large compressive stresses
at the support area of the columns, which can exceed the uniaxial compressive strength of
the concrete of the slab. This critical zone is in addition subjected to large shear forces and
bending moments due to the loads applied on the slab. This leads to a series of potential failure
modes: crushing of the concrete of the slab between columns, flexural failures or punching
shear failures. Most research has previously focused on the influence of bending of the slab on
the column strength. However, no works have provided in-depth investigation of the strength
of the slab when large column loads are applied.

In this research, an extensive experimental programme has shown that the stresses applied
at the support area of the columns can be significantly larger than the uniaxial compressive
strength of concrete. The test results have clearly shown that no special confinement or load
transfer devices are required between columns for most cases (moderate column loads). In
addition, two phenomena have been observed. The first one is a reduction on the flexural
strength as column loads are applied. The second corresponds to a significant increase on the
punching shear strength and deformation capacity with column loading.

Existing theoretical approaches for flat slab behaviour and strength are shown not to be
directly applicable for slabs subjected to large column loading. In this research, the principles
of two general theories (the theory of plasticity and the critical shear crack theory) are thus
used to investigate such cases. The theory of plasticity allows calculating a plastic failure
envelope accounting for bending and column loading, whereas the critical shear crack theory,
which in this work as been further investigated theoretically, is used to derive a failure criterion
accounting for punching shear failure in presence of column loading. The results for both
theories are finally presented in terms of a single interaction diagram between column loading
and slab loading (bending and shear of the slab).

The theoretical approaches require however the help of rather refined numerical tools for
estimating the strength of a flat slab. In order to use the theoretical approaches for design, a
simplified approach has been developed, allowing to calculate the strength as well as the defor-
mation capacity of flat slabs. This tools were implemented in a design method for slab-column
joints in multi-storey building. This design approach allows to derive simplified interaction
diagrams that can be compared with the loading history of the structural element analysed.
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Keywords: flat slab, slab-column joint, reinforced concrete, self compacting concrete, con-
fined concrete, theory of plasticity, critical shear crack theory, punching, practical
applications
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Notations

Lettres latines majuscules

O QW =

SIS

L, I
et I3
J17 J2
et J3

aire
longueur de 1’élément de dalle
constante

diametre du granulat sur la coupe
de référence

diametre du granulat
module d’élasticité
force

énergie de fissuration

invariantes du tenseur des
contraintes

invariantes du tenseur des
contraintes déviatoriques

rigidité

portée

Lettres latines minuscules

Je

fct

constante, aire par unité de
longueur, portée de cisaillement de
la poutre

largeur, distance, hauteur de
confinement variable

dimension de la colonne carrée,
cohésion, hauteur de ’axe neutre
dans la phase élastique

hauteur statique moyenne de
I’armature de flexion

diametre maximal des granulats
enfoncement du granulat

résistance a la compression simple
du béton

résistance a la traction du béton
limite d’écoulement de ’armature
hauteur, épaisseur

constante, facteur d’échelle,
coeflicient d’augmentation de
résistance du béton confiné

XV

~

7o

longueur du porte-a-faux
moment de flexion

effort normal ; force transmise entre
les colonnes

force sur la colonne supérieure
correspondant & une contrainte sur
le béton de la dalle égale a sa
résistance a la compression simple

partie de la force transmise entre
les colonnes a travers le béton de la
dalle, respectivement a travers les
armatures

rayon du cylindre plastique

effort tranchant ; réaction verticale
de la colonne inférieure due aux
forces appliquées sur la dalle

longueur

moment de flexion par unité de
longueur

nombre, effort axial par unité de
longueur, rapport entre Fy et E,

rayon

distance entre le centre de la dalle
et la fissure de poinconnement au
niveau des armatures de flexion

coordonnée curviligne
distance entre deux fissures
hauteur de la zone plastique

périmetre de controle, déplacement
horizontal ou radial, ouverture de la
fissure

effort tranchant par unité de
longueur, déplacement horizontal
ou tangentiel

déplacement vertical



coordonnée horizontale, hauteur de
la zone de béton comprimé

coordonnée horizontale ; distance

Lettres grecques

o facteur, coordonnée angulaire, ligne
caractéristique

16} facteur, facteur de correction pour
nappes d’armature orthogonales,
ligne caractéristique

~y facteur, facteur partiel de sécurité,
angle de translation de la fissure
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1 Introduction

Le poingonnement est normalement le critere déterminant pour le choix de 1’épaisseur des

planchers-dalles. Il est caractérisé, comme montré a la figure 1.1, par la pénétration de la

colonne a travers la dalle et I’expulsion d’un cone de béton. Ce mode de rupture est un theme

complexe influencé par plusieurs phénomenes. Bien que les chercheurs I'étudient de fagon

intensive depuis les années ‘50, certains aspectes restent encore mal connus. Dans cette these,

un approfondissement de I’état de connaissance est poursuivi par rapport aux sujets suivants :

— l'influence de l'effort normal transmis entre les colonnes a travers le plancher sur la résis-
tance au poingonnement et a la flexion ;

— l'influence de la taille maximal des granulats et du type de béton (béton ordinaire vibré et
béton autocompactant) sur la résistance au poingonnement ;

— Deffet des efforts de compressions radiaux dans la zone d’appuis sur la résistance au poin-
connement et ;

— influence du comportement mécanique non-linéaire du béton (avec considération de 'effet
du confinement).
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|

Fig. 1.1: Rupture par poingonnement d’une plancher-dalle en béton
armeé

Ce travail s’inscrit dans les différentes recherches qui sont actuellement en cours au Labo-
ratoire de construction en béton (IBETON) de I’Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne
(EPFL) et donne suite aux précédentes [Gua06, Vaz07, Mut08a, Fer09].

Le travail principal porte sur la résistance des planchers-dalles dans les batiments & plusieurs
étages en considérant l'effet de l'effort normal transmis par les colonnes. Cet effet a été
jusqu’a présent completement négligé dans les normes et dans les recommandations pour
le dimensionnement, en imposant qu’aucune influence sur la résistance au poingonnement
est susceptible d’exister, par contre certaines études montrent une possible réduction de la
résistance a l’effort normal des joints due aux effets des forces appliquées sur la dalle. Pour
étudier cette interaction les cas limites ont dii aussi étre analysés, ce qui a permis de proposer
des modeles pour ces situations. Plus précisément la situation des joints colonnes-dalle chargés
exclusivement a l'effort normal est aussi étudiée dans les détails. De méme, la résistance au
poin¢onnement simple des dalles, déja étudiée par Guandalini [Gua06], est analysée pour des
cas spéciaux.



CHAPITRE 1

Il est important d’introduire depuis le début la nomenclature qui, avec la figure 1.2 représen-
tant les éléments décrits, permettra une lecture plus aisée.

Dalle — est un élément de structure capable de transmettre des
forces perpendiculaires a la surface ainsi que paralleles a son
plan. Sous 'action des forces externes des sollicitations flexion-
nelles ainsi que membranaires peuvent naitre.

Plancher-dalle — est un systeme constructif pour des batiments
composés d’une dalle soutenue par plusieurs colonnes et éven-
tuellement par des murs.

Elément de dalle — une partie de plancher-dalle identifié selon un
critere fixé. Dans la suite, sauf indications contraires, un élé-
ment de dalle se réfere a une portion de plancher-dalle autour
d’une colonne centrale dont le bord représente la ligne des mo-
ments radiaux nuls sur le systeme d’origine.

Joint colonne-dalle — est un élément de dalle soutenu par une
colonne inférieure. Les forces externes au systéme sont appli-
quées exclusivement sur la surface de la dalle.

Joint colonnes-dalle — est un élément de dalle avec une colonne
inférieure et une colonne supérieure. Les forces externes au sys-
teme peuvent étre appliquées sur la dalle et sur la colonne su-
périeure.

1.1 Description du probleme

Dans la construction des batiments a plusieurs étages, comme celui montré en figure 1.3, les
dalles en béton armé sont souvent soutenues par des colonnes en béton a haute résistance
et fortement armées transmettant des efforts tres importants. Ceci est fondamentalement
motivé par la volonté de réduire la surface occupée par les colonnes, laquelle peut s’avérer
particulierement importante dans les étages inférieurs des batiments hauts. De plus, pour
des raisons constructives, les colonnes sont souvent interrompues au droit des dalles. De ce
fait, la partie de dalle entre les colonnes est fortement sollicitée par 'effort normal dans les
colonnes (V) et la contrainte verticale dans la dalle peut facilement dépasser la résistance a la
compression simple du béton. En outre, les forces appliquées sur le plancher (V') introduisent
des efforts de flexion et des efforts tranchants qui, autour de la surface d’appui, se concentrent
de maniere importante. Ces efforts tranchants peuvent déclencher des ruptures par poingon-
nement autour de la région d’appui et sont souvent déterminants pour le dimensionnement
du plancher. Le phénomene du poingonnement est fortement influencé par l'intensité des sol-
licitations flexionnelles qui accompagnent l'effort tranchant [Mut91, Mut08a] ainsi que par
Peffort normal [GuilOc]. Par conséquent, dans la région d’appui des colonnes, une interaction
se développe entre les trois efforts tres intenses (effort normal vertical N dans la colonne,
effort tranchant V' et moment de flexion M dans la dalle).
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Fig. 1.2: Eléments définis par la nomenclature donnée : (a) dalle;
(b) plancher-dalle; (c) élément de dalle isolé sur la ligne de moments
radiaux nuls; (d) joint colonne-dalle et ; (e) joint colonnes-dalle

L’interaction entre 'effort tranchant et le moment de flexion est depuis longtemps connue et
étudiée [Els56, Moe61, Kin60, Mut91, Mut03, Mut08a], et sera traitée dans la section 2.1.
Par rapport a l'interaction entre les forces appliquées sur la dalle et celle transmise entre
les colonnes d’un joint colonnes-dalle, Ospina et Alexander [Osp97] ont conduit des essais
et ils ont remarqué que la résistance a ’effort normal est affaiblie par la flexion de la dalle.
Malgré ce fait, il n’existe pas encore un modele qui permet de quantifier cette influence de
fagon précise. Plusieurs détails constructifs ont été développés, afin d’augmenter la résistance
de la dalle & D’effort normal des colonnes, et & présent sont appliqués dans la pratique. A la
section 2.7 les solutions les plus rependues sont décrites en détail et une solution alternative,
simple a réaliser et structurellement efficace, est proposée.

En 1998 Ospina et Alexander [Osp98| ont avancé I'hypotheése que, pour les joints colonnes-
dalle, un risque structural majeur est présenté par un événement de charge extréme sur la
dalle combiné & une charge de service sur la colonne. Entre autre ils ajoutent que des travaux
futurs devraient examiner des joints sous cette combinaison de charge. Mais ceci n’a pas été
fait jusqu’a présent et dans le dimensionnement des structures. L’influence de ’effort normal
sur la résistance au poingonnement, comme celle sur la résistance a la flexion de la dalle, a
donc toujours été négligée.

En résumant, il est nécessaire de distinguer entre les trois différentes ruptures suivantes
qui sont susceptibles d’apparaitre au niveau de la dalle (voir figure 1.4) : formation d’un
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Fig. 1.3: Exemple de batiment a plusieurs étages avec type de solli-
citation des joints colonnes-dalle & différents étages

mécanisme de flexion (figure 1.4(a)); rupture par écrasement du béton entre les colonnes
(figure 1.4(b)) et rupture par poingonnement (figure 1.4(c)). En outre, la résistance a la
compression de la base de la colonne est réduite par la déformation latérale imposée par la
flexion de la dalle et une rupture locale a la base de la colonne est susceptible de se manifes-
ter (figure 1.4(d)). Entre ces différents efforts il existe une forte interaction et elle doit étre
considérée dans les modeles de calcul des différentes résistances. Dans la suite de 1’étude il
sera démontré que, si une force est appliquée sur la dalle, la rupture par écrasement du béton
entre les colonnes est toujours accompagnée par la formation d’un mécanisme de flexion de
la dalle. Deux cas seront distingués : écrasement du béton entre les colonnes et mécanisme
avec écoulement des armatures supérieures (figure 1.4(a)) ou écrasement du béton entre les
colonnes et mécanisme avec écoulement des deux nappes d’armature (figure 1.4(b)).

1.2 Buts de la thése et domaine d’étude

Le but principal de la these est celui d’investiguer sur 'interaction entre les forces appliquées
sur la dalle V' et celle provenant de la colonne N. Pour ce faire, il est important de traiter
toutes les ruptures possibles dites préalablement. Ce travail vise I’étude d’un joint colonnes-
dalle sollicité comme indiqué en figure 1.5(a). Les outils développés permettent enfin de
simuler le comportement d’un plancher-dalle entier décomposé en éléments simples. Pour un
joint colonnes-dalle isolé, le résultat final doit étre donc représentable sous la forme d’un
diagramme d’interaction force sur la dalle - force sur les colonnes V-N. L’effet de la flexion,
que dans la réalité est donné par la distance d’application de la charge V sur la dalle, est
représenté, dans le diagramme d’interaction, par la position de la courbe. La figure 1.5(b)
montre ’allure d’un tel diagramme et les types de rupture qui gouvernent chaque troncon de
la courbe.

Plusieurs chercheurs [Osp98, Sha05] ont constaté que la flexion de la dalle peut réduire la
résistance a la compression de la colonne, en autres termes une interaction entre ces deux
efforts existe. La cause de ce phénomene est la déformation transversale imposée, par la
flexion de la dalle, au béton de la colonne. Ceci provoque des fissures verticales au pied de la
colonne qui réduisent localement la résistance du béton en causant la rupture prématurée de
cet élément [Rob68]. Ce probleme peut étre réduit en introduisant une plaque métallique dans
I'interface entre les deux éléments, des plaques minces sont normalement suffisantes. En effet
elles agissent comme interface rigide et en réduisant le frottement. Une autre possible solution



INTRODUCTION

V4N 1v+v
(a) (b)
g v

(c) (d)

Fig. 1.4: Types de rupture possibles pour un joint colonnes-dalle
chargé sur la dalle et sur les colonnes : (a) écrasement du béton entre
les colonnes et mécanisme de flexion avec écoulement des armatures
supérieures; (b) écrasement du béton entre les colonnes et mécanisme
de flexion avec écoulement des deux nappes d’armature; (c) rupture
par poingonnement de la dalle et; (d) rupture locale & la base de
la colonne affaiblie par la déformation transversale imposée par la
flexion de la dalle

est celle de disposer assez d’étriers aux extrémités des colonnes [Minl0] de facon & garantir
une contrainte de confinement, sur la partie interne de la section, qui rend le comportement
du béton moins susceptible aux déformations imposées.

1.3 Méthodologie et démarche

Une partie de la recherche a été consacrée au travail expérimental avec trois types d’essais.
Des essais de joints colonnes-dalle chargées par des forces sur la colonne en premier; en-
suite 'interaction entre la force appliquée a la dalle et celle transmise par les colonnes a été
investiguée. De plus, I'influence du type de béton (béton ordinaire vibré et béton autocompac-
tant) et de la taille maximale des granulats a été essayée sur des joints colonne-dalle chargés
exclusivement par des forces appliquées sur la dalle.

Le comportement et les résultats des essais de cette these ainsi que ceux de la littérature ont
servi a la compréhension des différents phénomenes qui reglent le comportement de ces types
d’éléments. Sur la base de ceci des modeles physiques capables de reproduire le comportement,
de fagon a pouvoir calculer les forces de rupture, ont été développés. Pour des applications
pratiques, ces modeles sont trop laborieux et donc des méthodes simplifiées ont aussi été
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Fig. 1.5: Joint colonnes-dalle avec plaques métalliques sollicité par

des forces appliquées sur la dalle V' et sur la colonne supérieure N :

(a) géométrie et forces appliquées et; (b) diagramme d’interaction
V-N avec les différents types de ruptures possibles

proposées. Enfin, les modeles et les méthodes simplifiées ont été validés sur la base des essais
expérimentaux.

Le document présent est structuré de fagon similaire. Dans le chapitre 2 les travaux théoriques
et expérimentaux existants pour les différents domaines traités sont décrits. Les différents
essais effectuées lors de cette these sont décrits au chapitre 3. Ici les principaux résultats
sont expliquez de facon a introduire les bases nécessaires aux développements théoriques
décrits dans les chapitres suivants. Le chapitre 4 présente les modeles physiques pour le
comportement des joints colonnes-dalle sollicitées par des forces appliquées a la dalle et aux
colonnes. Le critere de rupture par poingonnement développé pour ce type d’éléments est
décrit au chapitre 5. Par contre le chapitre 6 présente des modeles simplifiés pour I'analyse des
joints colonnes-dalle dans des cas pratiques. Enfin les comparaison des résultats des différents
modeles avec ceux des essais sont présentées dans la deuxieme partie du méme chapitre.

1.4 Contributions théoriques personnelles

Une liste exhaustive des contributions théoriques apportées par cette these est donnée par la

suite :

— proposition d’un modele de confinement compatible pour ’analyse des joints colonnes-dalle
sollicités seulement sur les colonnes;

— extension de la loi constitutive du béton a la compression simple proposée par Fernandez
Ruiz et al. [Fer07] au cas du béton confiné;

— loi simplifiée du comportement de ’anneau en béton armé soumis a une pression interne;

— solution plastique d’un cylindre haut, considérant le critere de plasticité Mohr-Coulomb,
confiné par une contrainte variable sur la hauteur

— introduction du comportement mécanique non linéaire du béton et des effets membranaires
dans le modele numérique pour le calcul du comportement des éléments de dalle proposé
par Guandalini [Gua06] nécessaire pour le comportement des joints colonnes-dalles avec
forces appliquées sur la dalle et sur les colonnes;

— adaptation du modele d’engrénement des granulats proposé par Walraven [Wal80] a la
cinématique de rupture par poinconnement de la dalle;

— validation et dérivation théorique du critere de rupture au poingconnement de la théorie de
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la fissure critique [Mut08al ;

— proposition d’une formulation généralisée du critére de rupture au poingonnement en accord
avec la théorie de la fissure critique [Mut91, Mut08b] ;

— méthode de dérivation du diagramme d’interaction V-N pour les joints colonnes-dalle (par-
tie plastique et rupture par poingonnement);

— modeles simplifiés de vérification des joints colonnes-dalle applicables aux cas pratiques
(rupture par écrasement, formation d’un mécanisme de flexion et rupture par poingonne-
ment des dalles sans armature d’effort tranchant).






2 Etat des connaissances

La présente recherche vise a établir les connaissances nécessaires a I’'étude générale des joints
colonnes-dalle chargées sur les colonnes et sur la dalle. Ceci signifie que des différents méca-
nismes résistants peuvent étre mobilisés selon la géométrie, les propriétés ainsi que l'intensité
des forces appliquées. Ce chapitre est consacré a la description des travaux expérimentaux
et théoriques précédents qui ont servi durant les différentes phases de cette recherche et qui
ont conduits aux résultats décrits dans les chapitres qui suivent. Ils sont traités : des travaux
sur le poingonnement des joints colonne-dalle, ceux sur la résistance a I’écrasement des joints
colonnes-dalle sans plaques métalliques et des campagnes expérimentales sur le comportement
du béton en état triaxial de compression.

2.1 Modeéles théoriques existants pour le
poinconnement

Depuis les années ‘50 les chercheurs étudient, de fagon intense, la résistance au poingonnement
des planchers-dalles en béton armé. Plusieurs séries d’essais ont été conduites, une partie de
celles ci est décrite par Guandalini [Gua06] et donc, dans ce document, ne sont que résumées
a l’annexe A. Par contre ici, deux modeles théoriques de la résistance au poinconnement sont
décrits de facon exhaustive.

2.1.1 Modeéle de Kinnunen et Nylander et évolution de I'école
suédoise

En 1960, Kinnunen et Nylander [Kin60] ont proposé un modele physique pour 1’étude du
comportement d’un élément de dalle sur une colonne. Encore aujourd’hui ce modele est tres
utile pour comprendre le comportement d’un tel élément vis a vis de la rupture par poingon-
nement et constitue la base de certains approches théoriques. Un modele physique permettant
la dérivation du comportement de la dalle ainsi qu'un critére de rupture sont utilisés pour le
calcul de la charge de rupture par poingonnement. Le comportement de la dalle est exprimé
par une loi qui relie la charge V' a la rotation de la dalle ¥ en considérant un comportement
élastique linéaire - parfaitement plastique pour les aciers d’armature et élastique linéaire pour
le béton. Le critere de rupture est exprimé en limitant la déformation tangentielle du béton
de la dalle sur la face comprimée a une distance y du bord de la colonne comme montré
a la figure 2.1(a). Ce critere peut facilement étre transformé, selon les mémes hypotheses
utilisées pour la dérivation du comportement de la dalle, en une limitation de la rotation de
la dalle ¥g. La rupture est donc calculée en partant de cette rotation limite. Néanmoins, il
est nécessaire de passer par une procédure itérative afin de trouver la valeur de la hauteur de
la zone de béton comprimée y, montrée a la figure 2.1, au moment de la rupture. Malgré sa
simplicité la corrélation de ce modele avec les résultats d’essais est assez bonne.
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Fig. 2.1: Modele mécanique utilisé par Kinnunen et Nylan-

der [Kin60] : (a) géométrie et forces sur la section de 1'élément de

dalle; (b) équilibre d’un segment de dalle et; (c) détail de la coque
conique d’appui du segment de dalle

Le modele de comportement (courbe charge-rotation de la dalle V-1)) est dérivé par I’équilibre
du segment circulaire de dalle montré a la figure 2.1(b). Ce segment est délimité vers la
colonne par la fissure de poingonnement dont la racine se trouve au centre de rotation C'R, et
elle s’étend avec une inclinaison choisie pour arriver a I’armature supérieure a une distance
ro = r. + 1.8 d. De plus, des coupes verticales relient la racine et le sommet de la fissure
aux faces de la dalle. Pendant le chargement de la dalle le segment subit une rotation rigide
autour du centre préalablement indiqué en s’appuyant sur la coque conique indiquée a la
figure 2.1(c). Cette coque se trouve dans un état de contrainte triaxial et donc sa résistance
a la compression est accrue. La cinématique a été choisie sur la base des observations faites
par Kinnunen et Nylander pendant leur série d’essais et elle permet de calculer les efforts
suivants qui équilibrent le segment de dalle :

R, effort des armatures supérieures coupées le long de la section radiale;
Ry effort des armatures supérieures coupées par la fissure de poingonnement r = rg;
Ry effort du béton comprimé a l'extrados et ;

T réaction de la coque conique sur le segment circulaire, inclinée d’un angle o par rapport
a I’horizontal.

10
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Le critere de rupture proposé par Kinnunen et Nylander a été dérivé, de facon empirique, sur
la base des résultats de la série d’essais et il est formulé, en rotation limite, ci de suite :

0.0035 (1 0.4 %) (1 + T) si %C <1;
y
YR = (2.1)
Tc . Te
0.0019 <1 + > si—>1;
y d

ou le facteur 1 — 0.44 r./d considere 'effet d’élancement.

Kinnunen et Nylander proposent une méthode pour la modélisation des planchers-dalles avec
plusieurs champs carrés. Avec les hypotheses d’axisymétrie des moments autour de la colonne
et de comportement élastique linéaire il est possible de limiter I’étude & un élément de dalle
avec le bord libre de rayon r¢ = 0.22 L ou L est la distance entre colonnes du plancher-dalle.
En effet, ce rayon correspond a la distance moyenne entre le centre de la colonne et la ligne
de moments radiaux nuls dans le plancher-dalle, avec comportement élastique linéaire non
fissuré, comme montré a la figure 2.2.

Fig. 2.2: Moments radiaux m, dans un plancher-dalle avec champs
carrés de portée L (équimoment traitillé m, = 0) et élément de dalle
équivalent isolé

Plusieurs modifications du modele original ont été apportées par d’autres chercheurs afin
de considérer différentes situations comme par exemple la présence d’armature de poin-
connement [And63, Bro05], pour des dalles précontraintes, pour des bétons a haute résis-
tance [Hal96, Gom91] ou dans le cas d’armature non symétrique [She85]. Certains chercheurs
ont proposé des modifications de la déformation tangentielle limite qui définit le critere de
rupture en apportant différentes validations théoriques basées sur la mécanique de la rup-
ture [Bro90, Hal96, Bro05]. Les outils de la mécanique de la rupture ont permis d’introduire
de facon consistante et au niveau du critere de rupture ’effet d’échelle.

De plus, Broms [Bro90, Bro05] introduit un mécanisme de poingonnement supplémentaire
controlé par la rupture a la compression de la coque conique sur laquelle s’appuie tout I'effort

11
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de poinconnement. La coque comprimée considérée par Broms, montrée a la figure 2.3, differe
légerement par rapport a celui considérée par Kinnunen et Nylander en termes de géométrie
et d’état de contraintes (biaxial au lieu que triaxial). Le nouveau critére limite la contrainte
de compression a une valeur fonction du rapport entre le rayon de la colonne r. et la hauteur
de la zone comprimée y donnée de suite :

Oc,R = fc

2
0.6+ 0.9 (1 —0.007 Z) ] <12/, (2.2)

ou la limitation de 1.2 f. est introduite en raison du fait que cette contrainte ne peut pas
dépasser la résistance du béton en état biaxial de compression. Le rapport u/y est calculé

selon :
u 2r. 1 1
Z = 2.3
Yy ﬂ(y +tan2a+2tana) (2:3)
, or T}
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Fig. 2.3: Détail de la coque conique d’appui selon Broms [Bro05]

La valeur de l’inclinaison de la bielle, dans le cas des planchers-dalles sans armature de
poinconnement, est prise sur la base de celles mesurées lors des essais et elle vaut o = 25°.
Pour ce type d’éléments constructifs, ce mécanisme dévient déterminant seulement dans le
cas ol la dimension de la colonne 7. est petite par rapport a la hauteur statique des armatures
de la dalle d ou bien pour des planchers constituées de béton a faible résistance. Par contre ce
critere est souvent déterminant pour le poingconnement des radiers de fondation ou bien dans
le cas des dalles avec armature de poingonnement. Pour ce dernier cas 'inclinaison proposée
de la coque est de v = 45° [Bro05].

2.1.2 Bases et applications de la théorie de la fissure critique

Dans cette section la théorie de la fissure critique (Critical Shear Crack Theory — CSCT),
introduite par Muttoni et Schwartz en 1991 [Mut91], est présentée en partant des bases théo-
riques dérivées des observations expérimentales. Ceci est fait en analysant le comportement
d’une poutre en béton armé sans étriers soumise & un effort tranchant. Apres avoir donné le
critere de rupture pour les poutres, I'application de la théorie au cas du poinconnement des
planchers-dalles sera traitée.

Poutres sans étriers

La théorie de la fissure critique se base sur des observations expérimentales du comportement
et de la rupture de poutres en béton armé sans armature d’effort tranchant comme montré
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a la figure 2.4(b). Lors de ces essais, il a été remarqué que la rupture par effort tranchant
survient pour des forces largement inférieures a la force de ruine calculée sur la base de la
théorie de la plasticité selon le champ de contraintes montré a la figure 2.4(c). Ce champ est
une modification de celui développé par Drucker [Dru61] pour une poutre soumise & une force
concentrée placée a mi-portée montré a la figure 2.4(a). Les mesures expérimentales ont aussi
montré que I’écart entre la résistance mesurée et celle plastique calculée dépend fortement de
I’état de fissuration de la poutre dans la zone de la bielle inclinée. Ceci est expliqué par le
comportement d’une telle poutre qui peut étre décrit par les phases suivantes :

=
2Vl E
g% Jf
/
T ——
! L $
% v
(a)
A\
vl Y iv Vi FA
A T
S S O
1% a L—2a a %4 \‘_1
+ L JT_ VT
(b) (c)

Fig. 2.4: Poutre en béton armé sans armature d’effort tranchant : (a)

champs de contraintes rigide-plastique pour une poutre soumise a une

force concentrée & mi-portée selon Drucker [Dru61]; (b) géométrie des

essais de laboratoire et; (c) champ de contraintes en accord avec la
théorie de la plasticité

— Pour des charges faibles la poutre se trouve dans un état non fissurée et la transmission
des charges peut étre décrite par la théorie de 1’élasticité.

— Ensuite, des fissures presque verticales se forment en commencant par le centre de la poutre
a cause des efforts de tractions enduits par la flexion, sur la partie inférieure. Dans cette
nouvelle situation, les mécanismes qui permettent la transmission de I’effort tranchant en
direction des appuis sont (figures 2.5(b), (c) et (d)) : 'action en porte-a-faux, l’engréne-
ment des granulats et 'effet goujon. Ces mécanismes se développent en méme temps et ils
provoquent des contraintes de traction sur toute la hauteur de la poutre.

— Le successif incrément de force augmente les efforts de traction décrits préalablement jus-
qu’a propager les fissures de flexion en direction diagonale (fissure critique) et de plus des
nouvelles fissures, horizontales, peuvent s’ouvrir en correspondance de I’armature tendue
(figure 2.5(e)). Par conséquent, la capacité des trois mécanismes de résistance a ’effort
tranchant dans un élément fissuré est diminuée (engrenement des granulats) voir annulée
(action en porte-a-faux et effet goujon).

— Néanmoins, la rupture de la poutre ne se manifeste pas encore. En effet, des mécanismes
d’appuis direct peuvent encore s’instaurer comme il est montré aux figures 2.5(f) et (g).
Comme il a été anticipé, la présence de la fissure critique diminue la résistance de la bielle et
donc une partie de la force est déviée au dela de la fissure avec une zone conséquente tendue
a 'extrados de la bielle comprimée. La force maximale que ces deux mécanismes peuvent
supporter est donc inférieure a celle transmise par la bielle inclinée du mécanisme de flexion
(figure 2.4(c)), ce qui explique le fait que la force de plastification ne peut pas étre atteinte.
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Afin qu'un effort puisse traverser la fissure il est nécessaire de mobiliser ’engrénement des
granulats qui encore une fois joue un réle déterminant lors de la transmission de 'effort
tranchant.

(a) (b) (c) (d)
. 4\/: | o
,QIU *D:_ Yo /<>/ = :D:_
1 \;//l J ( S - = } 7T J — > IG* ’)‘O\juz Q\ ( -
4 } $
(e) () (g)

Fig. 2.5: Développement des fissures et mécanismes de transmission

des forces dans une poutre fissurée avant et apres la formation de

la fissure critique : (a) fissuration initiale de flexion; (b) action en

porte-a-faux; (c) engrénement des granulats; (d) effet goujon; (e)

fissuration a la rupture; (f) appui direct et; (g) appui direct avec
bielle déviée

La résistance a l’effort tranchant est donc controlée par trois parametres qui sont : la racine
carrée de la résistance a la compression du béton /f. (en accord avec les travaux de Moody
et al. [Moo54]), 'ouverture de la fissure critique u et la rugosité de cette fissure. Dans le cas
des bétons de résistance ordinaire (f. < 60 MPa), avec granulats suffisamment résistants, la
rugosité de la fissure est controlée par la taille maximale des granulats d, qui restent attachés
sur les levres de la fissure sans se casser [Wal80]. Sur la base de ces considérations, la résistance
(critere de rupture) selon la théorie de la fissure critique est définie de la fagon suivante :

v
£ = \/ﬁf(%dg) (24)

Muttoni [Mut03] propose de calculer l'ouverture comme étant proportionnelle au produit
entre la déformation longitudinale de référence € et la hauteur statique d et ainsi considérer
Ieffet de taille. Le point de référence, ou la déformation est calculée, se trouve & une hauteur
de 0.6 d depuis le bord comprimé de la poutre et, dans le cas des poutres soumises a des
forces concentrées, a une distance de 0.5 d du point d’introduction de la force comme montré
a la figure 2.6. La déformation est calculée en considérant le seul effet de la flexion et un
comportement de la poutre élastique linéaire fissuré avec I’hypotheése des sections planes de
Navier-Bernoulli. Enfin, le critére de rupture est formulé de la fagon suivante :

Vi 1/3

bdT.
vie 1+120

unités : MPa, mm (2.5)
dg +dgpo

ol dg est la taille du granulat de référence fixée a 16 mm. La dérivation de ce critere a été
faite par ajustement des mesures expérimentales comme il est montré a la figure 2.7 ol il est
possible de remarquer une tres bonne corrélation.
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Déformation
de référence e
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Fig. 2.6: Définition de la section critique et de la déformation de réfé-

rence selon la théorie de la fissure critique : (a) section critique selon

le type de chargement et; (b) calcul de la déformation de référence
€ a partir des efforts considérés M et N

0 cd 0.05
dg+dg

Fig. 2.7: Comparaison du critere de rupture a ’effort tranchant des
poutres sans étriers avec les essais

Dalles sans armatures transversales

A la différence des poutres, le suivi de I’évolution de la fissuration dans une dalle est difficile du
fait que les fissures se trouvent a 'intérieur de la dalle et que seulement celles de flexion sont
visibles sur la surface supérieure de la dalle lors de ’essai. Donc la fissure critique n’est visible
qu’apres la rupture par poingonnement, une fois que la dalle a été coupée, et se présente comme
celle montrée a la figure 2.8(d). Ceci augmente les difficultés rencontrées lors de 'étude du
probleme du poingonnement. Néanmoins, les mesures expérimentales permettent d’affirmer
qu’un comportement tres similaire a celui décrit préalablement pour les poutres se développe
aussi dans le poingconnement des dalles.

Les différentes phases qui caractérisent le comportement d’un élément de dalle lors du char-
gement sont décrites de suite :

— En premier le comportement de I’élément de dalle est élastique non fissuré jusqu’au moment
de la formation de la premiere fissure. cette fissure, tangentielle, apparait a I'extrados
quasiment sur la projection du périmetre de la colonne comme montré a la figure 2.8(a).

— La fissure tangentielle induit une redistribution des efforts entre la direction radiale et la
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16

V=V, V~09Vg

(a) (b) (c)

fissuration tangentielle

arrachement du
béton d’enroba.ge\

flexion locale de la zone/ fissuration avant rupture
de transfert de la (fissure critique)
compression radiale

fissuration a la rupture
sur la zone de transfert de
la compression radiale

(d)

Fig. 2.8: Fissuration d’un élément de dalle : (a), (b) et (c) évolution

de la fissuration visible sur la surface supérieure de la dalle lors du

chargement [Gua06] et; (d) fissuration sur la coupe au moment de
la rupture [Gua09]

tangentielle. Ceci porte, avec 'augmentation de la charge, a la formation d’une série de
fissures radiales qui s’étendent jusqu’au bord de I’élément de dalle (figure 2.8(b)). Pendant
cette phase, et jusqu’a la rupture, les parties de dalle délimitées par les fissures tournent
comme des corps rigides au tour du bord de la colonne et donc les moments radiaux restent
faibles.

Ensuite, d’autres fissures tangentielles se forment a I'extérieur de la premiere. Ces fissures
se développent dans 1’épaisseur de la dalle en direction du bord de la colonne. Une de
ces fissures devient critique du fait qu’elle traverse la bielle comprimée qui appuie la force
verticale sur la colonne comme montré a la figure 2.9(a) et, comme pour les poutres, la
compression est en partie déviée afin de soulager la transmission de D'effort a travers la
fissure [Mut91] (figure 2.9(b)). Ce nouveau mécanisme de transmission de I'effort tranchant
impose une diminution de la compression radiale sur la face inférieure dans la région de
la colonne. Plusieurs chercheurs ont remarqué une diminution de la déformation radiale,
mesurée sur la surface du béton au droit de la colonne, & partir d’une force V appliquée
d’environ 80-90% de la force de poingonnement (figure 2.9(c)). Ces mesures s’expliquent
avec la flexion locale de la zone comprimée a l'intrados selon la cinématique a la rupture
de la dalle montrée a la figure 2.8(d).

La rupture (figure 2.8(c)), qui survient brutalement, est caractérisée par 'extraction du cone
délimité par la fissure critique. C’est seulement a ce moment que la zone de transfert de la
compression radiale sur I'intrados est traversée par la fissure de poingonnement comme a la
figure 2.8(d). Sur le haut de I’élément de dalle, le cone est traversé par la nappe d’armature
qui est entrainée lors de la rupture. Ceci oblige 'arrachement du béton d’enrobage sur une
certaine distance fonction de la quantité ainsi que du diametre des barres d’armature. La
zone d’enrobage détachée du reste de la dalle délimite la partie de cone visible sur la surface
de la dalle qui donc apparait plus étendu qu’il ne ’est en réalité.
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Fig. 2.9: Mécanismes de transmission de la force apres la forma-

tion de la fissure critique selon Muttoni [Mut08a] sur la dalle d’essais

PG3 [Gua06] : (a) bielle comprimée & travers la fissure critique; (b)

modele avec bielle déviée et ; (¢) évolution de la déformation radiale

sur la face inférieure de la dalle mesurée en fonction de la force ap-
pliquée

Le comportement décrit indique clairement que la fissuration causée par la flexion de la
dalle joue un role important sur la résistance au poingonnement et une partie de la force,
au moment de la rupture, est transmise par des mécanismes d’engréenement des granulats.
Comme pour les poutres la théorie de la fissure critique (2.4) défini une section de controle
u, qui remplace b, ainsi que 'ouverture de la fissure w. Pour le poingonnement, la section
de controle est définie par un périmetre placé a une distance de d/2 du bord de la colonne
comme montré a la figure 2.10(a). Par contre, 'ouverture de la fissure est, dans ce cas, calculée
comme étant proportionnelle au produit ¥ d ou 9 est la rotation de la dalle a I’extérieur du
cone de poingonnement (voir figure 2.10(b)). Le critére de rupture par poingonnement est
donc formulé comme de suite :

Vi 3/4

dg—l-dgyo

unités : MPa, mm (2.6)

La figure 2.10(c) compare ce critere de rupture avec les résultats d’essais de plusieurs cam-
pagnes expérimentales ou une bonne corrélation peut étre observée. La rotation utilisée pour
la représentation des points de cette figure est, au contraire de la déformation utilisée pour
les points expérimentaux des poutres montrés a la figure 2.7, celle mesurée lors des essais.
Pour une bonne partie des essais, des mesures directes de la pente ne sont pas disponibles;
dans ces cas, la pente a été calculée par la mesure de la fleche de la dalle en supposant une
pente constante de 'intrados, a partir du bord de la colonne (voir figure 2.10(b)).

La proportionnalité de 'ouverture de la fissure critique dans les dalles n’est pas corrélée avec
la déformation calculée dans un point de controle comme pour les poutres. En effet, dans
le cas du poingonnement, la zone d’appuis présente des plastifications locales a la flexion
avec des fortes répartitions des moments en direction tangentielle. Ceci implique que la zone
plastique est en état de déformation imposé par compatibilité et de ce fait 'ouverture de la
fissure critique a été exprimée de fagon différente que pour les poutres.

Pour calculer la force de poinconnement d’une dalle il est nécessaire de connaitre son compor-
tement qui doit étre comparé avec le critere de rupture comme il est montré a la figure 2.11.
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Fig. 2.10: Critere de rupture au poingonnement selon la théorie de la

fissure critique [Mut03, Gua06, Mut08a] : (a) définition du périmetre

de contréle pour une colonne ronde et une carrée; (b) corrélation

entre louverture de la fissure critique et la rotation de la dalle (a

droite mesurée et a gauche extrapolée par la mesure de la fleche) et ;

(c) corrélation entre le critére de rupture et les résultats de 99 essais
de poingonnement

Ce comportement doit considérer la non-linéarité des sections en béton armé fléchies. Une pos-
sible approche est celui d’une analyse avec la méthode des éléments finis non linéaires [Vaz07].
Plusieurs chercheurs ont proposé des approches analytiques ou numériques applicables a des
cas simples. Pour un élément de dalle axisymétrique (ou symétriques en appliquant préala-
blement des transformations géométriques) une intégration numérique a été appliquée par
Guandalini [Gua06]. En introduisant une hypotheése supplémentaire, qui dit que les cour-
bures radiales sont concentrées dans une zone autour de la colonne de rayon r = rg, une loi
analytique du comportement peut étre intégrée [Mut08a).

\% ;V w;

‘/flez e 0

VRl D ¢

v \_courbe de comportement
“ de la dalle V-4

| ¥
%( R

Fig. 2.11: Procédure pour le calcul de la force de rupture au poin-
connement d’une dalle

Des mesures directes de 'ouverture de la fissure lors des essais sont impossibles et seulement
des mesures indirectes peuvent étre effectuées. Entre autre, la mesure du changement d’épais-
seur de la dalle au droit de la colonne donne des indications sur le développement de la fissure
critique. La figure 2.12 montre ces mesures effectuées sur deux essais [GuilOc| ainsi que la
position des instruments de mesure par rapport aux fissures relevées sur la coupe. Il est déja
possible de voir que la mesure est la somme des ouvertures de plusieurs fissures. Malgré cette
complication, ce type de mesure indique que pour des forces inférieures & environ 60% Vg,
I’augmentation d’épaisseur reste négligeable. Ceci peut-étre expliqué par le fait que la fissure

18



ETAT DES CONNAISSANCES

d’effort tranchant se développe a ce niveau de force, cette conclusion est en accord avec les
observations de Kinnunen et Nylander [Kin60]. Ensuite, comme le montre la courbe de la
figure 2.12 concernant la dalle PG24, cette fissure s’ouvre beaucoup plus rapidement a partir

d’une force d’environ 80% V.

PG23 PG24

Vr
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90% g Vi
=1
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Fig. 2.12: Résultats des mesures de changement d’épaisseur pour les

dalles PG23 et PG24 [GuilOc] (courbes pour V entre 60 et 100% de
Vg chaque 5%)

2.2 Modeéles empiriques pour le poinconnement

Plusieurs normes proposent des modeles empiriques pour ’estimation de la résistance au
poingonnement. Ces modeles permettent de calculer la résistance nominale vy sur la base
de plusieurs parametres comme : la résistance a la compression simple du béton f., le taux
d’armature p et la hauteur statique moyenne de la nappe d’armature supérieure d. Cette
résistance est ensuite comparée a un effort de cisaillement nominal vy calculé de la fagon

suivante :

[d
== 2.7
Vd u ( )

ol le périmetre de controle u est défini, comme montré a la figure 2.13, de fagon différente
pour chaque norme. La norme ACI [ACI318] utilise le méme périmetre que la théorie de la
fissure critique et donc & d/2 du bord de la colonne, par contre pour la norme EC [EC2] il
est placé a 2.0 d et pour la norme allemande DIN [DIN1045-1] a 1.5 d.

2.2.1 Modeéle européen : normes EC et DIN
Selon la norme EC [EC2], la vérification au poingonnement est faite de la fagon suivante :

0.18

c

VRd,e = k (100 p for)/® d+0.10 0y d > 0.035 k%2 f41/2 d +0.10 0y d (2.8)
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Fig. 2.13: Définition du périmetre de la section de controle selon les
différentes normes

fer  valeur caractéristique de la résistance a la compression du béton en MPa;

Y. = 1.5 coefficient partiel de résistance pour le béton;

k=14 1/200/d <2.0 avecden mm;
p=/Pzpy <0.02 taux d’armature avec adhérence;

o contrainte de compression normale a la section de controle en MPa.

L’équation précédente ainsi que la (2.7) sont des formules de dimensionnement et de ce fait
contiennent des facteurs partiels de résistance . et de charge (occultés en Vj). Lors des
comparaison avec les résultats expérimentaux le facteur 7. n’est pas a considérer (. = 1.0)
et la résistance du béton est prise a sa valeur moyenne f..

Une comparaison de ce modele avec les conclusions des essais au poingonnement, décrites
a la section 2.1.2, montre que certains parametres, qui semblent avoir une influence sur
la résistance sont négligés. En effet, le rayon de la dalle ry (effet d’élancement), qui est
lié & la portée d’un plancher-dalle réel L, ainsi que le diametre maximal des granulats d,
n’interviennent pas dans le modele. Par contre, l'effet de taille lié a la hauteur statique d est
considéré par le facteur k.

La norme DIN [DIN1045-1] propose un modele de résistance au poingonnement similaire. La
seule différence est représentée par le choix du périmetre de contréle qui, comme est indiqué
dans la figure 2.13, est placé plus proche a la colonne. Ceci implique des nouvelles valeurs
pour les constantes du modele et, enfin, la formulation est la suivante :

0.21
VR =~ k (100 p for)/2 d+ 012004 d (2.9)

Cc
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ou :
fer  valeur caractéristique de la résistance a la compression du béton en MPa ;
Y. = 1.5 coefficient partiel de résistance pour le béton;

m = 1.0 pour les bétons normaux ;

k=14 1/200/d <2.0 avecden mm;
p=/pz py <0.02 taux d’armature avec adhérence;

0q4 contrainte de compression normale a la section de contréle en MPa.

2.2.2 Modeéle américain : norme ACI

L’approche proposée par la norme ACI [ACI318] est encore plus simple que celle des normes
traitées préalablement. La résistance au poinconnement est calculée de la facon suivante :

4
(2+3)
VRd.e = 0.083 ¢ Min <asd N 2) M for d (2.10)

U

ou :
fer  résistance a la compression simple caractéristique du béton en MPa;
¢ =0.75 facteur de réduction de la résistance au poinconnement ;
A=1.0 pour les bétons normaux ;
B =1.0 pour les colonnes carrées;

as =40 pour les colonnes intérieures.

Il est déja possible de voir que ce modele néglige beaucoup de parametres. En effet, le taux
d’armature p, le rayon de la dalle rg, leffet de taille lié a la hauteur statique d ainsi que le
diametre maximal des granulats dg ne sont pas considérés par le modele.

2.3 Campagnes expérimentales sur les joints
colonnes-dalle

La littérature scientifique reporte plusieurs séries d’essais traitant des joints colonnes-dalle
chargés sur les colonnes comme montré a la figure 2.14(a), mais aucune d’entre elles s’attarde
sur la résistance au poingonnement de ces éléments. Pour étudier 'effet de la présence de
la dalle en béton de qualité inférieure a celui des colonnes, dans certaines séries traitants
des joints colonnes-dalle, 1’élément est testé simplement a l’effort normal qui provient des
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colonnes N. D’autres séries étudient ’effet des forces appliquées sur la dalle, qui introduisent
des moments de flexion sur la dalle dans la région des colonnes, sur la résistance a ’effort
normal, voir figure 2.14(b). Dans la suite de la section, le comportement de ces éléments
soumis aux différents efforts est analysé en éclaircissant les effets des diverses interactions.

T T
(@) (b)

Fig. 2.14: Principe des essais de la littérature sur des joints colonnes-
dalle : (a) joint chargé exclusivement sur les colonnes et ; (b) force

axiale sur les colonnes avec interaction d’un moment de flexion sur la
dalle

2.3.1 Joints colonnes-dalle avec force appliquée seulement sur les
colonnes

La premiere campagne expérimentale sur des joints colonnes-dalle a été conduite par Bianchini
et al. [Bia60]. Des joints colonnes-dalle intérieurs, de bord et d’angle ont été testés seulement
a Deffort normal. Ici, seulement les 11 joints intérieurs, montrés a la figure 2.15 et décrits
dans le tableau 2.1, seront analysés. Les parametres variés dans la série étaient la résistance
a la compression du béton de la dalle f. s (valeurs nominales 20.7, 17.2 et 13.8 MPa) et le
rapport entre la résistance du béton des colonnes et celui de la dalle f../fcs (3.0, 2.0 et 1.5).
Aucune variation du taux d’armature de la dalle n’a été étudiée (p = p' = 0.42%); ce qui
limite la representativité pour les cas réels de cette campagne expérimentale comme indiqué
dans la suite.
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Fig. 2.15: Essais de la série Bianchini et al. [Bia60] : (a) plan de la
colonne; (b) plan de la dalle; (c) section et; (d) principe de essai

Quatre phases de fissuration ont été relevées lors des essais. Pendant la premiere phase, des
fissures apparaissent sur le bord libre des dalles au droit des barres d’armature ; dans la phase
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suivante ces fissures se propagent, toujours en suivant les barres d’armature, en direction des
colonnes. Une fissure qui contourne la colonne se forme dans la troisieme phase et en phase
finale des fissures apparaissent sur la face latérale des colonnes en proximité de la dalle.
Toutes les ruptures finales se sont produites dans le béton d’une des colonnes affaibli par
les fissures provenant de la déformation imposée par la dalle. Les fissures formées pendant la
quatrieme phase affaiblissent le béton d’enrobage qui éclate avant d’avoir atteint sa résistance
a la compression. La figure 2.16 montre un joint colonnes-dalle aprés essais, ou il est possible
de voir la zone d’éclatement de l’enrobage avec les armatures longitudinales de la colonne
qui, laissées libres, peuvent flamber.

Fig. 2.16: Joint colonnes-dalle qui a développé une rupture dans le
béton de la colonne

Bianchini et al. ont discerné deux types de ruptures : une premiere qui se développe dans
le béton de la dalle « joint failure » et une deuxieme qui se manifeste dans le béton de la
colonne « column failure ». La rupture du joint est caractérisée par 1’écrasement du béton
de la dalle suivi par le détachement de I’enrobage de la colonne. Par contre, 'autre rupture
survient au niveau de la colonne sans avoir des grandes déformations dans la zone du joint.
Dans ce dernier cas la résistance du joint o.p est comparable a celle du béton de la colonne
fe,s- Sur la base des observations expérimentales, la limite entre une rupture et I'autre a été
fixée & une valeur de f../fcs = 1.5.

Essali : fc,s [MP&] fc,c [MPa] fc,c/.fc,s fs,c [MPa] NR [kN] UcR/fc,s

S90I3.0 17.1 51.0 2.98 323 3114 2.09
S7513.0 22.2 51.3 2.31 295 3287 1.73
S75I13.0 15.9 43.2 2.72 305 2891 2.09
S60I13.0 14.3 45.3 3.16 301 3069 2.47
S6012.0 23.6 45.6 1.93 313 3114 1.52
S5012.0 21.3 40.6 1.91 310 2580 1.36
S5012.0 15.2 34.4 2.26 299 2447 1.80
54012.0 17.0 25.9 1.53 311 1922 1.20
S4511.5 19.8 34.3 1.73 307 2669 1.52
S37I1.5 15.2 22.5 1.49 305 2002 1.42
S3011.5 13.4 25.6 1.91 298 1979 1.59

Tab. 2.1: Données des essais des joints colonnes-dalle intérieurs

conduits par Bianchini et al. (la résistance du béton des colonnes

fe,c montrée est la plus petite entre celle de la colonne inférieure et
de la supérieure)

Malgré les observations sur les types de rupture montrant clairement que la présence de la
dalle peut réduire la résistance de la colonne, il est intéressant de noter que le béton de la dalle
peut par contre résister a des contraintes qui dépassent sa résistance a la compression simple,
dans cette série jusqu’a 2.47 f. . Ce résultat avec le dessin des fissures indiquent clairement
qu’au niveau de la dalle, des contraintes radiales de compression se développent a cause du
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gonflement de la partie de béton entre les colonnes. Ces contraintes radiales sont équilibrées
de part et d’autre par les barres d’armature de la dalle qui sont tendues.

La résistance a ’écrasement du joint est calculée par (2.11) ou deux contributions différentes
sont additionnées : d’une coté il y a la force transmise a travers le béton au moment de la
rupture N.r et de 'autre celle transmise par 'armature qui traverse la colonne Ngp.

NR:NCR+N3R:UCR (AC_AS,C)+fs,c As,c (211)

Eventuellement la deuxieme contribution peut aussi considérer toutes les pieces métalliques
qui relient les deux colonnes. Sur la base de cette formule, la contrainte de compression
transversale sur le béton de la dalle o.r, utilisée dans la comparaison des essais, est calculée

de la fagon suivante :
_ NR - fs,c As,c

Oop = 4t J8C7sC

ot Ac - As,c
ot Np est la force de rupture appliquée a la colonne, f; . la limite d’écoulement des armatures
de la colonne, A, . la surface d’armature dans les colonnes et A. la surface de la colonne.

(2.12)
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20121 Ocr/fes 141 176
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Fig. 2.17: Essais de la série Gamble et Klinar [Gam91] : (a) plan de la
colonne; (b) plan de la dalle; (c) section et ; (d) données principales
des essais

En 1991 Gamble et Klinar [Gam91] conduisent des nouveaux essais sur des joints colonnes-
dalle intérieures et de bord avec le but principal de valider les conclusions et les principes de
vérification proposés par Bianchini et al. en 1960 sur des joints pourvus de colonnes plus
résistantes. En effet, les résistances des bétons utilisées au début des années ‘60 étaient
de f. =50 MPa et 30 ans plus tard la résistance des bétons utilisés pouvaient dépasser
les 120 MPa. Pour faire cette étude, 6 joints intérieurs avec des colonnes de résistance
fee =85 MPa et des dalles de résistance inférieure (le rapport f../f.s varie entre 2.0 et
5.0) ont été testées. Le comportement observé est le méme que celui relevé dans ’étude
précédente.

Les deux essais de la série de Gamble et al. [Gam91], décrits a la figure 2.17, montrent
clairement I'influence des armatures de la dalle sur la résistance du joint. En effet, les deux
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joints (C et D) sont de dimension égale, construits avec des matériaux similaires mais armés
différemment. Si le joint C présente seulement la nappe d’armature supérieure, ce n’est pas
le cas pour le D, dans lequel deux barres par direction ont été placées en nappe inférieure. La
résistance moindre du joint non armé en nappe inférieure au droit de la colonne est évidente,
et s’avere 78% moins résistant par rapport au joint avec deux nappes d’armature. Cette
différence est largement inférieure aux rapports de résistance des bétons des deux dalles (98%)
et des colonnes (92%). Ceci ne peut étre expliqué que par l'effet des armatures comme évoqué
auparavant. De méme, cette armature influence aussi la diminution de résistance du béton des
colonnes induite par la déformation imposée. En effet, le béton de la colonne est endommagé
par la propagation des fissures de la dalle et il a été démontré que la résistance effective a la
compression du béton diminue avec 'ouverture des fissures qui le traversent [Vec86]. D’autre
part, ouverture d’une fissure est controlée par le taux d’armature et, dans ce cas celui de la
dalle. Donc, ce parametre influence la résistance effective a la compression de la colonne.

La figure 2.18 montre le relevé des fissures de ’essai D ot I'importance de I’armature de la dalle
est encore une fois visible. En effet, la colonne supérieure ne présente aucune fissure. Par contre
celle inférieure, en contact avec le coté de la dalle moins armée, est tres endommagée. En téte
de la colonne inférieure il est possible de reconnaitre la zone de rupture avec 1’éclatement du
béton d’enrobage.

N

(a) (b) (c)

Fig. 2.18: Relevé des fissures en surface de lessais D de la série
Gamble et Klinar [Gam91] : (a) surface supérieure de la dalle; (b)
surface de la colonne et ; (c) surface inférieure de la dalle

2.3.2 Joints colonnes-dalle chargés sur la dalle et sur les colonnes

Ospina et Alexander [Osp97, Osp98] ont essayé plusieurs joints colonnes-dalle soumis simul-
tanément a des forces appliquées sur la dalle et sur les colonnes. Le but principal de cette série
est 'investigation de I'effet des forces appliquées sur la dalle sur la résistance a la compression
du joint. De plus, 'influence du rapport entre 1’épaisseur de la dalle h et la dimension de la
colonne ¢, négligé lors des deux séries précédentes, a été étudié et une certaine influence a été
observée. Ici, seulement 3 essais sont discutés, ces joints présentent les mémes dimensions, la
méme armature et des colonnes de résistance a la compression similaire. Par contre, ils dif-
ferent par le type de chargement : 1’essais B-4 n’est chargé que sur les colonnes; au contraire
les essais B-2 et B-6 sont aussi chargés sur la dalle (V' = 130 kN maintenu constant tout le
long des essais). De méme la résistance du béton de la dalle des joints B-2 et B-4 est majeure
par rapport a celle du B-6. La figure 2.19 donne plus d’informations sur ces essais.

Le premier effet de la force appliquée sur la dalle est la réduction sensible de la résistance
effective a la compression du joint. En outre, les fissures se forment pour des charges infé-
rieures, d’abord au bord de la colonne pour ensuite se propager en direction des bords libres
des dalles. En effet, ces fissures sont engendrées surtout par la flexion et seulement ensuite
elles sont ouvertes par le gonflement de la partie de dalle soumise a la contrainte verticale. Une
autre différence, par rapport au cas sans force sur la dalle, est que les fissures ne traversent
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Essai : fc,s [MP&] fc,c [MP&] fc,c/fc,s fs,c/fs,s [MP&] Vv [kN] NR [kN] U(:R/fc,s

B-2 42.0 104 2.48 424/400 130 5359 2.29

B-4 44.0 113 2.57 424/400 0 6298 2.59

B-6 15.0 95 6.33 424/400 130 3720 4.32
(g)

Fig. 2.19: Essais de la série Ospina et Alexander [Osp97] : (a) plan
de la colonne; (b) plan de la dalle; (c) section; (d) principe de
Pessai; (e) positions des jauges de déformation collées aux armatures
supérieures de la dalle ; (f) courbes charge-déformation des armatures
mesurées avec les jauges (N-g5; ¥ : les jauges ont été perdues, la suite
de la courbe est une estimation) et ; (g) données principales des essais

plus I’épaisseur de la dalle mais elles sont visibles quasi exclusivement sur la surface tendue.
Sur la face comprimée de la dalle, apres rupture, seulement quatre fissures diagonales se sont
ouvertes. La figure 2.20 montre le relevé des fissures apres rupture en surface de deux joints.

La figure 2.21 montre les courbes charge appliquée sur la colonne supérieure-changement
d’épaisseur de la dalle N-w, des joints de la série Ospina et Alexander ou il est possible de
distinguer les deux types de ruptures qui avaient déja été mises en évidence par Bianchini et
al. [Bia60]. Une premiere rupture qui se localise au niveau du béton de la colonne et une autre
ou c’est le béton au niveau de la dalle qui s’écrase. Dans tous les cas des fissures verticales se
forment jusqu’au début de la rupture sur la surface de la colonne supérieure ; dans le premier
cas, ces fissures affaiblissent le béton de la colonne qui finalement éclate en donnant lieu a
une rupture fragile, comme c’est le cas pour le joint B-4. Par contre, si la rupture est au
niveau de la dalle, comme dans le cas des joints B-2 et B-6, un comportement adoucissant a
été constaté.
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Fig. 2.20: Relevé des fissures en surface des essais B-2 et B-4 de la

série Ospina et Alexander [Osp97] : (a) surface supérieure de la dalle

B-2; (b) surface de la colonne B-2; (c) surface inférieure de la dalle

B-2; (d) surface supérieure de la dalle B-4; (e) surface de la colonne
B-4 et; (f) surface inférieure de la dalle B-4
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Fig. 2.21: Courbes charge appliquée a la colonne supérieure-
changement d’épaisseur N-w,. des joints colonnes-dalle de la série
Ospina et Alexander [Osp97]

2.3.3 Discussion des résultats des essais sur les joints colonnes-dalle

Les chercheurs qui ont étudié les joints colonnes-dalle ont défini deux types de rupture selon
la zone intéressée par le phénomene. Toutefois, a la vue des connaissances actuelles, il est
probable que les deux types de ruptures débutent au niveau de la dalle. En effet, comme
confirmé par les mesures de différentes jauges collées sur les armatures (voir figure 2.19(f)),
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les barres se trouvent a 1’état plastique et ne sont plus en mesure de garantir un confinement
supplémentaire. A partir de ce moment, le béton de la dalle entre les deux colonnes se dilate
sous charge constante et de facon incontrolée. Ceci engendre, par compatibilité cinématique,
la fissuration du béton des colonnes qui, selon le niveau de charge et & cause de la fissuration,
pourrait ne plus supporter la charge. Ce mécanisme de rupture explique aussi le caractere
fragile dans les cas ou I’éclatement du béton de la colonne a été observé.

Une confirmation de 'applicabilité de la théorie de la plasticité, en considérant le béton entre
les deux colonnes comme étant confiné par le reste de la dalle, pour I’étude de la résistance a
la compression des joints colonnes-dalle est donnée par la différence de résistance entre 1’essai
B-2 et le B-6. En effet, le seul parametre qui varie entre les deux essais est la résistance a la
compression du béton de la dalle. Cette différence a réduit de 1639 kN (31%) la résistance
mesurée lors des essais qui, en termes de contraintes sur le béton de la dalle, signifie une
sollicitation mineure du joint B-6 de 26.5 MPa. Selon la théorie de la plasticité, la résistance du
béton confiné est calculée comme la résistance a la compression simple augmentée en fonction
de la contrainte latérale. Comme il sera montré par la suite, la contrainte latérale est controlée
par armature de la dalle qui est la méme dans les cas analysés et donc cette contrainte résulte
aussi étre la méme pour les deux joints. Il en suit que la différence de résistance des joints
avec la méme armature est égale a la différence de résistance a la compression simple des
bétons. Dans le cas des joint B-2 et B-6 cette différence vaut 27.0 MPa (~ 26.5 MPa) et donc
le résultat est en accord avec la théorie de la plasticité.

2.4 Approches empiriques de la résistance a
I’écrasement des joints colonnes-dalle

Depuis le début de I'utilisation des bétons a moyenne résistance pour la confection des co-
lonnes des batiments hauts, pendant les années ‘50, les ingénieurs ont eu besoin d’outils
nécessaires a la vérification des joints colonnes-dalle vis & vis de I’écrasement. Ceci a poussé
les chercheurs a proposer des modeles simples qui pouvaient étre introduits directement dans
les normatives. Etant donnée la complexité de 1’état de contraintes, des modeles empiriques
basés sur les résultats des essais ont été proposés. Ces modeles sont des droites calées sur
les résultats des essais expérimentaux a disposition. Les différents modeles se différencient
seulement au niveau des constantes proposées et des parametres considérés.

Ces modeles permettent de calculer une résistance effective du joint f..rr qui est une ré-
duction de la résistance du béton des colonnes f. . causée par la présence de la dalle. Il faut
considérer que ces modeles ont été dérivés en considérant que la plastification des armatures
est atteinte en phase adoucissante du béton. Ceci implique que la contrainte a ’écrasement
calculée selon (2.12) équivaut & o, g = « fecfs, ol le facteur o = 0.85, proposé par Bianchini
et al. [Bia60] et repris par les normes [ACI318, CSA-A23.3] ainsi que par d’autres cher-
cheurs [Gam91, McHOOb], considére le comportement non parfaitement plastique du béton.

Dans la suite ces modeles sont brievement expliqués et commentés. Par souci d’uniformité,
les modeles sont donnés en terme de o, g, calculé comme expliqué préalablement, malgré que
les formulations originales sont données en f..r;. La comparaison des modeles avec certains
résultats d’essais est aussi traitée. Enfin, une discussion des différents modeles ainsi que de
leur applicabilité au probleme étudié est faite.
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2.4.1 Bianchini et al. 1960

Il a déja été expliqué que Bianchini et al. [Bia60] ont constaté que si le rapport fc./fes
est inférieur a 1.5, la rupture du joint se développe dans la colonne quand la contrainte est
approximativement égale a la résistance a la compression simple du béton de la colonne. Par
contre, une réduction de résistance a été remarquée quand ce rapport augment au dela de
cette limite. Sur la base de ces considérations, la formule suivante, valable exclusivement pour
des joints colonnes-dalle intérieurs, a été proposée (voir figure 2.22) :

0.85 fc,c si fc,c/fc,s < 1.5,
0.64 fec+0.32 fe s si 1.5 < fee/fes < 3.0.
5
K| @ I : . |
= P
i T (Bia60] = |
0! =3 [Gam91] »
— ™,
0 1 L 1 1 1
0 fc,c 7
fes

Fig. 2.22: Comparaison du modele proposé par Bianchini et
al. [Bia60] avec les résultats des essais

Ce modele a été repris, avec certaines modifications, par la norme ACI 318 [ACI318]. Les
modifications apportées sont : une premiere conservatrice en mettant la limite entre les deux
ruptures a 1.4 au lieu de 1.5 et la deuxieme, a priori non conservatrice, consiste dans la
suppression de la limite supérieure d’applicabilité du modeéle.

2.4.2 Gamble et Klinar 1991

Gamble et Klinar [Gam91] ont proposé un modele afin de couvrir les cas non considérés par
Bianchini et al. (fc/fc,s > 3.0). En effet, des nouveaux essais ont montré qu’au dela de cette

limite la formule introduite dans la norme ACI 318 porte a surestimer la résistance des joints.
Ce nouveau modele est exprimé de la fagon suivante (voir figure 2.23) :

(2.14)

0.85 fe,c si feeffe,s < 1.4,
Oc,R =
040 for+0.57 fo > 119 fors 81 for/fou > L4,

2.4.3 Ospina et Alexander 1998

Ces chercheurs ont proposé un modele qui, a la différence des précédents, considere le rapport
entre la hauteur de la dalle h et la dimension de la colonne c. En effet, leur série d’essais
a montré que ce parametre influence la résistance des joints. Plus la dalle est mince par
rapport a la colonne, plus la résistance du joint augmente. Le modele proposé par Ospina et
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Fig. 2.23: Comparaison du modele proposé par Gamble et Kli-
nar [Gam91] avec les résultats des essais

Alexander [Osp98] est formulé de la facon suivante :

0.85 fec si fee/ fes < 1.4,
Oc,R = 0.21 0.30 (2.15)
c,c 1.19 — c,s i c,c/ Je,s 1.4.
(3 ) oo (0= dos st

ou le rapport géométrique h/c ne doit pas étre inférieur a 1/3. En utilisant cette valeur,
la formule est égale a celle de la norme ACI [ACI318]. Par contre, cette formulation avec
h/c = 1.0 a été introduite dans la norme CSA [CSA-A23.3] (voir figure 2.24).

5 (— T T T T T T
= o [Osp97], h/c = 0.50 o [Osp97], h/c = 0.60
F « & [Osp97], h/c=0.75 . 4 [Osp97], h/c = 1.0 .
NN } h/C =0.50 N : o
L 28 . | 3 ACIT 318-08 hj/c=0.6
e | 8% A 3 h/c<1/3 R
N ! !
- ! é 7y h/C =0.75 ' ¥ -
! h/c=1.0
| 3 i CSA A23.3-04
< <
—! i
0 L | [ |
° Joe ! 0 fee 7
Jes fe,s
(a) (b)

Fig. 2.24: Comparaison du modele proposé par Ospina et al. [Osp98]
avec les résultats des essais : (a) effet de la force appliquée sur la dalle
V et; (b) effet du rapport géométrique h/c

Ce modele a été proposé afin de considérer 'effet négatif de la force appliquée directement
sur la dalle V' mis en évidence par les résultats des essais. Pour cette raison la formule a été
dérivée en considérant exclusivement les essais d’interaction entre la force sur la colonne et
celle appliquée a la dalle.

2.4.4 Shah et al. 2004

Shah et al. [Sha04, Sha05] proposent un modele empirique basée sur les résultats de plusieurs
séries d’essais qui considere, en plus du modele précédent, le taux d’armature de la dalle p.
Ce parametre influence seulement la partie liée a la résistance du béton de la dalle. En effet,
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c’est une fagon primitive de considérer la contrainte de confinement exercée par les armatures
de la dalle, déja discutée a la section 2.3. La formule est la suivante (voir figure 2.25) :

100 p + 2.72 ,
0.30 fee+ 043N | ———= | fes V=0,
Jee T (h/c+2.50>f’ .
el 100 p + 3.50 (2.16)
p+3. .
51 foe+ 046\ [ =200 p .
0.51 fuo +0.46 <h/c+1.47>f’ siV >0

ou le facteur A = 1.385, pour les colonnes

intérieures, a été calé sur la base des différents

essais.
5 (— T T L T T
sans V et p = 0.85% sans Vet h/c=0.5
L 1 h/e=0.50 ‘
e w | . h/e=0.75
NI
‘ ‘ [Osp97], p = 0.65% =
- ! [Osp97], h/c = 0.50 = ! [Gam91], p = 0.71% »
= [Osp97], h/c = 0.75 « = [Osp97], p = 0.85% ~
0 T | | | | L | | | |
(a) (b)
5 L T T [ T T
avec Vet p = 0.85% avec Vet h/c=0.60
p = 1.00%
| @
bU Q p= 053%
L 3 [0sp97], h/c = 0.50 o 3 [Sha04], p = 0.53 &
= [Osp97], h/c=0.75 & i [Sha04], p = 1.00 &
0 T | | | | L | | | |
0 Jee Jee !
fc,s fc,s
(c) (d)

Fig. 2.25: Comparaison du modele proposé par Shah et al. [Sha04]
avec les résultats des essais : (a) effet du rapport géométrique h/c
pour des joints chargés exclusivement sur les colonnes (V' = 0); (b)
effet du taux d’armature de la dalle p pour des joints chargés exclu-
sivement sur les colonnes (V = 0); (c) effet du rapport géométrique
h/c pour des joints chargés sur les colonnes et sur la dalle (V' > 0);
(d) effet du taux d’armature de la dalle p pour des joints chargés sur
les colonnes et sur la dalle (V' > 0)

2.4.5 Commentaire des modéles de résistance a I’écrasement

La comparaison des modeles avec les résultats d’essais (voir figure de 2.22 & 2.25) montre une
certaine dispersion des résultats pour les séries d’essais qui n’ont pas été utilisés lors de la
calibration du modele. Ceci démontre clairement que certains parametres qui jouent un role
important sur la résistance des joints ont été omis.

Ces modeles estiment la réduction de la résistance du béton de la colonne f.. a cause de
la présence de la dalle. Cette réduction est due au fait que les deux parties constituées par
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des bétons de qualité différente sont en contact direct et donc des déformations transversales
sont imposées aux extrémités des colonnes. Ces déformations ont deux origines différentes :
d’une co6té le gonflement du béton de la dalle soumis & la force N qui s’écrase pour des
charges assez faibles ; et d’autre part l'effet de la flexion introduite par la présence éventuelle
de la force appliquée sur la dalle V. Dans le cas ou les colonnes présentent des plaques
métalliques qui séparent le béton de la dalle de celui des colonnes, cette réduction n’est pas a
considérer. En effet, la rigidité des plaques ainsi que le glissement sur les interfaces béton-acier
réduisent fortement la dilatation des extrémités des colonnes. Donc, les modeles de résistance
a ’écrasement discutés dans cette section ne sont pas applicables quand un tel détail est
utilisé.

2.5 Modéeéles d’engrénement des granulats

La surface d’une fissure n’est jamais lisse mais présente toujours une rugosité formée par
les granulats qui dépassent le plan de fissure comme indiqué a la figure 2.26(a). Donc, si
un déplacement parallele & la fissure se produit, les deux surfaces entrent en contact sur
certaines zones (figure 2.26(b)). Ces contacts permettent la transmission d’une certaine force
qui plastifie la surface de la fissure en modifiant la géométrie. Ce changement, montré a la
figure 2.26(c), augmente 'aire de contact ainsi que la capacité de transmission de force d’une
coOté a I’autre de la fissure. Cette capacité de transmission de 'effort est appelée « engréenement
des granulats » (aggregate interlok).

\/\)C P

(a) (b)

Fig. 2.26: Action d’engrénement des granulats : (a) ouverture ini-

tiale de la fissure; (b) glissement le long de la fissure nécessaire pour

rétablir le contact et ; (c) glissement supplémentaire engendrant des
contraintes normales et de cisaillement

L’entité de la surface de contact entre les deux levres de la fissure est fonction de sa rugosité.
De plus, la rugosité est donnée par les granulats et par conséquent la taille, la distribution
granulométrique ainsi que la forme influencent fortement la force transmise par 'engrenement
des granulats. Leur résistance peut aussi jouer un réle en raison du fait que les granulats peu
résistants sont traversés par la fissure donnant lieu & une fissure moins rugueuse. Etant donné
que ce mécanisme est a la base de la transmission de l'effort tranchant dans les éléments
en béton sans armatures transversales et fissurés, tous ces parametres influencent aussi la
résistance des dalles au poingonnement. Dans le critére de rupture (2.6) ils sont considérées
seulement par la taille maximale du granulat d,. Ceci implique que les autres sont soit né-
gligés soit fonction de la taille maximale. En effet, pour des bétons ordinaires les courbes
granulométriques sont assez constantes et de plus les zones de contact sont faites sur les frac-
tions granulométriques les plus grandes. Par contre, pour d’autres types de bétons, comme
par exemple les bétons autocompactants, la courbe granulométrique est assez différente et
donc cette facon de procéder est a vérifier.
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Comme il a été décrit a la section 2.1.2, un role important dans la transmission de I'effort
tranchant dans les éléments en béton apres fissuration est fourni par ’engrénement des gra-
nulats. Ce mécanisme résistant avait déja été observé et décrit par Fenwick et Paulay [Fen68].
Parmi les modeles d’engréenement des granulats, celui qui est le plus général et complet a été
proposé par Walraven [Wal80, Wal81a] et il est brievement décrit dans la suite. Pour plus de
renseignement sur le développement et la formulation de ce modele le lecteur est renvoyé a la
section 5.1.4 ou le modele est repris comme base pour ’étendre a une nouvelle cinématique.
Le modele de Walraven permet de calculer les contraintes normales ¢ ainsi que tangentielles 7
développées le long d’une fissure avec une ouverture ug lors du déplacement v produit paral-
lelement au plan de la fissure comme montré a la figure 2.27(a). Cette cinématique considere
donc une ouverture de la fissure qui reste constante tout le long de la translation (u = ug).
Le modele est composé par deux parties distinctes :
— en premier une analyse statistique permet de dériver la structure des levres de la fissure
et;
— dans un deuxieme temps, les surfaces de contact entre les deux levres de la fissure sont
quantifiées, ce qui permet de calculer les contraintes par équilibre des réactions plastiques
qui se développent sur ces zones de contact entre la pate de ciment et les granulats.

0 dtol !

() (b) (©)

Fig. 2.27: Cheminement parcouru pour avoir un déplacements de la
fissure donné : (a) modele de Walraven ; (b) modele de Ulaga et ; (c)
comparaison entre les deux modeles

Les résultats du modele donnent des bonnes approximations des courbes expérimentales sur-
tout pour des essais de push-off. Ceci est dii au fait que dans ce type d’essais 'ouverture de
la fissure reste presque constante et donc cette cinématique est tres proche de celle considérée
par le modele. Par contre, la cinématique des levres de la fissure suivie dans d’autres phéno-
menes, comme par exemple la transmission de l'effort tranchant dans une dalle ou une poutre
en présence de flexion, est bien différente. Afin de reproduire au mieux ces autres situations,
la cinématique considérée par Walraven est a adapter. Ces changements se manifestent, au
niveau du modele, seulement sur la deuxieme partie en modifiant la surface de contact.

Déja Ulaga [Ula03] a proposé une cinématique différente de celle de Walraven. Il considére
une fissure qui au début est fermée ug = 0 et ensuite s’ouvre par une translation d;,; qui
forme un angle « avec le plan moyen de la fissure comme est montré a la figure 2.27(b). Cette
proposition a été appliquée afin de calculer la résistance de la couche de béton de surface
dans la zone d’ancrage des lamelles d’armature collées.

A la figure 2.28, une comparaison entre le modele de Walraven et celui de Ulaga est donnée
(fe = 30 MPa, dy = 16 mm, pu = 0.4 et p;, = 0.75). La cinématique proposée par Ulaga a
été ramenée a celle de Walraven, en termes de déplacements u et v, de la fagcon montrée a
la figure 2.27(c). La comparaison montre clairement l'influence de la cinématique considérée
sur le comportement mécanique de la fissure. De plus, les courbes finissent sur un plateau
plastique qui est donné par le comportement de la pate de ciment qui a été admis rigide-
parfaitement plastique.
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Fig. 2.28: Comparaison des contraintes engendrées par ’engrene-
ment des granulats selon la cinématique considérée : ligne continue

Walraven [Wal80, Wal81a] et ; ligne traitillée Ulaga [Ula03, Ula07]

2.6 Comportement du béton confiné

Les résultats de quelques séries d’essais en cellule triaxiale sur des bétons de faible et moyenne
résistance sont décrits dans cette section. Ces résultats seront utilisés dans la suite comme
base pour la formulation d’un modele de comportement du béton confiné.

Le béton qui se trouve entre les colonnes d’un joint colonnes-dalle sollicité par une force N
appliquée sur les colonnes se trouve dans un état de contrainte triaxial comme il est montré a
la figure 2.29(a). En effet, il est sollicité par des contraintes normales en direction transversale
a la dalle, engendrées par IV, ainsi que par des contraintes latérales. Ces dernieres dérivent
du fait que le béton est contraint par le reste de la dalle qui I’entoure.
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Fig. 2.29: Principes des essais sur du béton confiné : (a) confine-
ment garanti par la déformation imposée a la dalle qui entoure la
zone de compression transversale ; (b) essais en cellule triaxiale ot la
contrainte de confinement est controlée par la pression d’huile dans
la chambre et; (c) confinement garanti par un chemise en acier

Plusieurs campagnes expérimentales sur le comportement du béton en état triaxial de com-
pression ont été conduites a partir de la fin des années ‘20. Deux méthodes différentes [Red09]
ont été employées pour ces études : soit des essais en cellules triaxiale (confinement actif), voir
figure 2.29(b), soit des essais sur du béton confiné dans des éléments en acier (confinement
passif), voir figure 2.29(c). La premiére méthode présente 'avantage de pouvoir contrdler
directement la contrainte latérale, a travers une pression d’huile. Par contre, pour 'autre
procédure la contrainte latérale est engendrée par le gonflement latéral du béton qui im-
pose un déplacement a 1’élément métallique. De ce fait, cette contrainte varie sur la premiere
partie de l’essai, avant d’atteindre la plastification de la chemise, et est calculée a partir
des déformations mesurées sur ’élément métallique a ’aide de jauges comme montré a la
figure 2.29(c).
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Le tableau 2.2 et les figures 2.30 et 2.31 montrent les résultats d’un certain nombre d’essais

effectués en cellule triaxiale. La résistance a la compression simple du béton f. pour ces essais

est modérée (f. inférieurs a environ 70 MPa) et la contrainte latérale appliquée ne dépasse

pas la résistance a la compression simple. La figure 2.32 indique le comportement, montré par

les courbes expérimentales, pour le béton non confiné et pour celui confiné. La contrainte de

confinement a essentiellement les effets suivants sur le comportement mécanique du béton :

— la résistance a la compression du béton confiné f.. augmente par rapport a la résistance a
la compression simple f.;

— le comportement du béton devient plus ductile et ;

— la rigidité initiale, F.., augmente.

L’augmentation de la rigidité est remarquée autant que la contrainte latérale reste inférieure

a une certaine valeur. Dépassée cette valeur le béton est endommagé et donc le module

d’élasticité E. peut étre inférieur a la valeur du béton non confiné [Ric28, Sfe02].

2.7 Solutions constructives pour des joints
colonnes-dalle utilisées dans la pratique

Depuis le début de l'utilisation des planchers-dalles & la fin des années ‘30, des dispositifs
aptes a garantir la résistance au poingonnement nécessaire ont été utilisés. Dans la suite,
avec I'introduction des bétons a moyenne résistance utilisés dans les colonnes, le probleme de
I’écrasement transversal de la dalle sous la force des colonnes s’est présenté. Des nouvelles
solutions constructives ont été développées afin d’augmenter la résistance des joints colonnes-
dalle vis a vis de cette rupture.

En général, deux solutions différentes sont utilisées afin d’augmenter la résistance a I’écrase-

ment [GuilOa] :

— soit en augmentant localement la résistance a la compression du béton de la dalle, donc en
influengant le premier terme dans (2.11);

— soit en introduisant des pieces métalliques qui relient les deux colonnes et donc en aug-
mentant le deuxieme terme dans (2.11) ou en ajoutant un troisieme terme (correspondant
a une résistance supplémentaire due a 'emploi de pieces additionnelles non métalliques).

Avec le souci de simplicité de réalisation de la jonction, certaines solutions sont simplement

des évolutions des systemes déja employés pour le renforcement au poingonnement. Dans la

suite, les principales méthodes sont brievement décrites en rappelant les avantages ainsi que

les désavantages propres a chaque méthode.

2.7.1 Méthodes d’augmentation de la résistance a la compression
du béton de la dalle

La solution la plus directe est celle montrée a la figure 2.33(a) ou le béton de la dalle, au tour
des colonnes, est remplacé par du béton de meilleure qualité. Normalement un béton avec la
méme résistance a la compression que celui utilisé pour les colonnes est employé. De ce fait,
la résistance au poingonnement, qui dépend entre autre de la résistance du béton, est aussi
augmentée.

Les normes ACI et CSA donnent des regles constructives afin d’avoir des bons résultats. Plus
précisément, la norme ACI indique que la zone en béton plus résistant doit dépasser, sur la
face supérieure, au minimum de 61 cm depuis le bord de la colonne. Cette dimension doit
étre augmentée dans le cas ou la zone critique pour le poinconnement se trouve plus loin,
par exemple dans des planchers-dalles avec armature au poingonnement. De plus, des recom-
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Référence :  f. [MPa] E. [GPa] o1 [MPa] o1/f. fec [MPa] €3, [%o0]

0.0 0.0 17.0 3.2
1.2 0.07 22.3 9.0
3.8 0.22 34.3 16.0
[Ric28] 17.0 12.0 5.4 0.32 43.2 21.9
75 0.44 50.5 26.9
10.4 0.61 60.2 40.0
14.4 0.85 74.3 52.0
0.0 0.0 40.0 2.4
4.0 0.10 66.5 7.8
[Can01] 40.0 25.0 8.0 0.20 84.8 11.9
12.0 0.30 104.0 18.8
0.0 0.0 44.0 3.0
[Lah92] 44.0 25.0 7.6 0.17 83.2 8.6
22.0 0.50 132.0 30.0
0.0 0.0 47.2 2.0
8.3 0.18 86.2 14.0
16.6 0.35 117.0 16.7
[Ans9s] 41.2 36.5 24.9 0.53 140.0 21.5
33.2 0.70 155.0 21.7
414 0.88 180.0 28.4
0.0 0.0 62.0 3.9
2.3 0.04 80.9 5.4
5.3 0.09 95.3 7.4
8.3 0.13 107.0 9.6
[Xie95] 62.0 20.0 11.3 0.18 122.0 115
14.3 0.23 135.0 13.7
20.3 0.33 154.0 18.1
23.3 0.38 171.0 22.0
29.3 0.47 193.0 23.4
0.0 0.0 64.7 3.0
3.2 0.05 79.3 45
6.4 0.10 95.1 6.1
[Imr96] 64.7 32.9 12.8 0.20 114.0 10.9
25.6 0.40 152.0 24.2
38.4 0.59 189.0 45.0
51.2 0.79 930.0 50.0
0.0 0.0 65.0 2.5
3.5 0.05 84.9 4.9
7.0 0.11 99.0 7.8
[Lu07] 65.0 40.0 14.0 0.22 131.0 12.4
28.0 0.43 180.0 29.0
42.0 0.65 929.0 35.1
56.0 0.86 276.0 43.0
0.0 0.0 71.1 2.0
13.8 0.19 132.0 7.7
27.6 0.39 163.0 13.4
[Ans98] AR 40.7 41.4 0.58 194.0 21.1
55.2 0.78 921.0 30.3
69.0 0.97 936.0 39.5

Tab. 2.2: Parametres et résultats principaux des essais en cellule
triaxiale sur béton utilisés pour le développement du modele du béton
confiné
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Fig. 2.30: Comportement axial du béton mesuré sur des essais en
cellule triaxiale
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Fig. 2.31: Comportement axial et latéral du béton mesuré sur des

essais en cellule triaxiale
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Fig. 2.32: Courbe contrainte-déformation axiales o3-£3

mandations sur la bonne transition entre les deux matériaux sont données. Eventuellement
des adjuvants retardateurs de prise peuvent étre utilisés afin de garantir qu’au moment de la
mise en ceuvre du béton de résistance plus faible 'autre n’ait pas encore commencé la prise.
La norme CSA indique par contre que le remplacement doit dépasser de 50 cm le bord de la
colonne, toujours mesuré sur la surface supérieure.

(a) (b)

Fig. 2.33: Possibilité d’augmentation de la résistance a la compres-

sion du béton de la dalle : (a) en remplacant le béton de la dalle par

un de meilleure qualité et ; (b) en ajoutant de 'armature de frettage
concentrée

Le grand désavantage de cette solution se trouve dans la complication au niveau de la lo-
gistique du chantier ou il faut soit produire soit fournir les deux types de bétons au méme
temps. Donc, des mesures qui empéchent des fautes dans la mise en place doivent étre prises.
De plus, les deux matériaux doivent étre mis en place sans trop de décalage d’ou ’avantage
des adjuvants. Tout ¢a ne fait que compliquer et ralentir un systéme constructif choisi pour sa
simplicité et sa vitesse d’exécution avec le résultat final d’augmenter les cotits de construction.

En disposant une armature de frettage il est possible d’augmenter, entre autre, la résistance
du béton de la dalle sans devoir le remplacer. En effet, en appliquant une contrainte de
confinement au béton, sa résistance a la compression augmente au dela de f., voir sections 2.6.
L’armature de frettage est généralement constituée par des anneaux disposés dans 1’épaisseur
de la dalle comme montré a la figure 2.33(b).

La quantité d’armature de frettage a disposer est directement liée a I’augmentation de résis-
tance nécessaire. Ceci porte, dans certaines situations, a devoir placer des grandes quantités
d’armature. Dans ces cas, il est possible de prévoir plusieurs cercles concentriques. En tous
cas, les armatures doivent étre disposées assez proches de la colonne afin de ne pas affaiblir
la zone sollicitée par l'effort tranchant. Cette solution présente ’avantage de ne pas devoir
travailler avec deux bétons et de ne prendre aucune mesure spéciale au niveau des colonnes.
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Par contre, les armatures de frettage se trouvent dans une zone déja assez armée (moment
négatif sur colonne) et o1, vue la concentration des efforts de cisaillement, la qualité du béton
doit étre irréprochable.

2.7.2 Adjonction de piéces de renforcement contre I'écrasement
des joints colonnes-dalle

Le principe, exploité par ce type de solution, est de soulager le béton de la dalle des contraintes
transversales en ajoutant des pieces qui se chargent de la transmission de la force N entre les
deux colonnes comme montré a la figure 2.34. Principalement des pieces métalliques comme
des goujons, des prismes ou des plaques sont soudées sur les plaques métalliques de téte de
la colonne inférieure. Ensuite, apres avoir coulée la dalle, la colonne supérieure qui est aussi
munie d’une plaque métallique en pied est posée sur les pieces de renforcement.

(s
W=
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(a) (b)

Fig. 2.34: Augmentation de la résistance a ’écrasement d’un joint

colonnes-dalle par adjonction de pieces : (a) avec goujons métal-

liques; (b) avec pieces d’acier et plaques d’assise & l'extrados et ;
(c) solution combinée avec une téte métallique de poingonnement

Les plaques métalliques aux extrémités des colonnes sont nécessaires pour repartir la force sur
le béton de la colonne et donc empécher des ruptures locales. De ce fait, cette solution se préte
aux colonnes préfabriquées qui disposent généralement des plaques d’extrémité. L’application
de cette solution aux colonnes préfabriquées a ’avantage d’accélérer la construction en faisant
une bonne partie des travaux en usine.

Il est néanmoins possible d’appliquer cette méthode aux colonnes coulées sur place en dis-
posant des armatures supplémentaires qui relient la colonne inférieure a la supérieure. Cette
solution est peu rependue du fait que les barres supplémentaires, normalement de grand
diametre, nécessitent des longueurs d’ancrage importantes. Donc la quantité d’armature a
mettre en place est largement supérieure de celle réellement utile.

La figure 2.34(c) montre la combinaison entre une téte métallique de poingonnement et une
piece de transmission de I’effort entre les deux colonnes. La simplicité de cette solution consiste
dans le fait que les éléments de la téte peuvent étre prolongés sur toute 1’épaisseur de la dalle
afin de relier les deux colonnes.

Le grand désavantage de la méthode en question est similaire & celui du frettage par des
cercles ou les éléments ajoutés se trouvent dans une zone déja fortement armée. Tous ces
éléments génent d’autant plus les travaux de mise en place du béton avec le risque d’avoir des
défauts dans une zone tres sollicitée. Un autre désavantage est donné par la précision avec
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laquelle les pieces doivent étre fabriquées et mises en place. En effet, dans beaucoup de cas, la
colonne supérieure repose directement sur les éléments métalliques et donc il est impossible
de corriger des éventuelles imprécisions qui s’accumulent a ’avancement de la construction.
C’est pour corriger ces erreurs que parfois une plaque d’assise est prévue a l'extrados de la
dalle; ensuite sur celle ci la colonne supérieure est appuyée avec une couche de mortier a
haute résistance comme montré a la figure 2.34(b).

D’autres systémes qui utilisent le méme principe ont été brevetés [Wal02, Wei03, Rin04,
Kol05, Rin07] ; certains utilisent des pieces métalliques, d’autres des éléments en béton & tres
haute résistance et d’autres encore prolongent la colonne jusqu’a l'extrados de la dalle. Dans
la section suivante un intérét particulier est donné a ce dernier type de solution.

2.7.3 Méthodes de prolongement de la colonne a travers la dalle

Ce systeme développé pour des éléments préfabriqués, montré a la figure 2.35(a) dans sa forme
originale [Miih03, Wal02], propose de prolonger la colonne inférieure jusqu’a l'extrados de la
dalle. La surface latérale de la colonne, sur la partie qui traverse la dalle, est travaillée de facon
a garantir la transmission de 'effort tranchant entre la dalle et la colonne. Des coupleurs sont
prévus pour avoir la continuité des barres de 'armature supérieure qui traversent la colonne.
En téte de la colonne inférieure une plaque métallique est directement soudée aux armatures
longitudinales de la colonne. Cette plaque fait ceuvre d’assise pour la colonne supérieure elle
méme munie d’une plaque en pied. Dans cette plaque un percement central, qui regoit un
goujon vissé en téte de la colonne inférieure, est prévu. Ceci permettant de faciliter le centrage
pendant la mise en place de la colonne supérieure et il garanti une résistance minimale aux
forces horizontales.
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Fig. 2.35: Prolongation de la colonne inférieure jusqu’a ’extrados de
la dalle : (a) avec armatures couplées [Miih03] et ; (b) avec évidement
pour le passage de armature [Rin0§]

Dans les années, ce détail a fait I'objet de plusieurs séries d’essais et des évolutions ont été
apportées. Dans la version la plus récente [Rin08, Rin09, Rin07] montrée a la figure 2.35(b), la
plaque métallique de téte a été supprimée et une couche de mortier a haute résistance garantit
le contact entre la colonne inférieure et la supérieure. Ceci permet de corriger, lors de la mise
en ceuvre, les erreurs de préfabrication des colonnes. En effet, dans la version originale, les
plaques de téte et au pied devaient étre parfaitement paralleles et a la bonne distance. Une
autre amélioration a été faite au niveau des armatures de flexion supérieures de la dalle. La
téte de la colonne de la nouvelle version présente des rainures centrales pour le passage de
ces armatures ceci épargne 'utilisation des coupleurs mécaniques. Ensuite, ces rainures sont
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remplies par le mortier de mise en place lors de la pose de la colonne supérieure. En revanche,
les armatures inférieures de la dalle sont interrompues au droit de la colonne.

2.7.4 Solution analysée dans cette recherche

Toutes les solutions constructives décrites dans cette section nécessitent l'introduction d’élé-
ments supplémentaires qui compliquent la construction. De ce fait, les temps de réalisation
ainsi que les cofits de construction augmentent. Comme il a été démontré par des essais, il
est possible d’augmenter fortement la résistance de la dalle a I’écrasement en empéchant le
gonflement de la partie de dalle qui se trouve entre les deux colonnes. De ce fait il suffit
d’augmenter ’armature de flexion supérieure qui est disposée dans la zone de moment négatif
autour des supports. C’est cette armature supplémentaire qui exerce une contrainte de confi-
nement passive sur la zone de béton entre les deux colonnes. Il en résulte donc la solution
montrée a la figure 2.36(a).

(b)

Fig. 2.36: Solution proposée pour les joints colonnes-dalle fortement

sollicités & la compression : (a) avec plaques métalliques aux extré-

mités des colonnes et ; (b) avec frettage concentré aux extrémités des
colonnes

Les séries d’essais de Bianchini et al. [Bia60] ainsi que les séries suivantes (voir section 2.3)
ont montré que les extrémités des colonnes sont affaiblies par la déformation tangentielle de
la dalle. Ce risque est conjuré, dans la solution proposée, par la disposition de plaques métal-
liques qui séparent le béton de la dalle de celui des colonnes. Ces plaques sont normalement
déja présentes sur les colonnes préfabriquées et n’induisent donc pas de couts supplémentaires.

Une autre possibilité de renforcement de ’extrémité de la colonne est celle de disposer des
étriers concentrés en téte et en pied des colonnes comme montré a la figure 2.36(b). En effet
ces étriers introduisent un bon confinement de facon a permettre un comportement plastique
du béton et de ce fait il n’est pas influencé par la déformation imposée. Malheureusement,
peu d’étriers ont été utilisés dans les colonnes des essais sur les joints colonnes-dalle décrits
a la section 2.3 et surtout aucune éprouvette présente une concentration aux extrémités et
donc il est, pour I'instant, impossible de démontrer D'efficacité de ce détail. Malgré ce fait,
les outils et modeles étudiés dans ce travail permettent de démontrer I'effet bénéfique d’une
contrainte de confinement sur la résistance des éléments en béton soumis a des allongements
imposés. De plus, des recherches récentes ont montré 'efficacité de tels étriers dans des joints
colonnes-dalle avec armatures interrompues [Min10].

Le principe de confiner le béton par les armatures est, en définitive, le méme que celui employé
par la solution montrée & la figure 2.33(b). Par contre, la solution proposée ici, qui sera
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analysée dans la suite de ce travail, comporte méme une augmentation de la résistance au
poingonnement qui est fonction de la force appliquée a la colonne transmise a travers le
béton de la dalle N, [GuilOa]. Cet avantage a été utilisé afin de développer des dispositifs qui
permettent une augmentation de la résistance au poingonnement pour des colonnes faiblement
et moyennement chargées [Gui09].
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3 Essais effectués dans le cadre de cette
these

Afin de compléter les données dérivées des essais de la littérature et pour comprendre le
comportement mécanique des joints colonnes-dalle sous les différents types de sollicitations,
différentes séries d’essais ont été effectuées. Ce chapitre décrit et discute ces séries d’essais. Les
résultats principaux seront discutés et interprétés avec le but de fixer les bases nécessaires a la
compréhension des modeles décrits dans les chapitres suivants. Différents types d’essais sont
traités : certains éléments sont soumis seulement a des forces axiales directement appliquées
aux colonnes; d’autre dalles d’essais n’ont été sollicitées que par des forces appliquées a
la dalle et enfin certains joints ont fait objet d’essais d’interaction entre les deux types de
chargement.

De plus, une série d’essais a la compression sur cubes est présentée afin de quantifier I'effet
du frottement entre les plaques d’appuis et le béton de la dalle. Dans ces essais, la surface
de contact entre 'acier des plaques et le béton a été traitée de différentes manieéres de fagon
a modifier le frottement. Les résistances a la compression relevées sont comparées avec la
résistance a la compression simple mesurée sur cylindres.

3.1 Essais de joints colonnes-dalle

Comme expliqué a la section 1.2, tous les chercheurs qui ont testé des dalles au poingonnement
ont négligé 'interaction avec l'effort normal N. Pour étudier cette interaction, montrée a la
figure 3.1(c), des essais (série PG I et série PG III) ont été réalisés, voir annexes B et D.

Dans les séries d’essais de la littérature sur joints sollicitées exclusivement par les colonnes dé-
crites a la section 2.3.1 Deffet des taux d’armature de la dalle p et p’ n’a jamais été traité. Par
contre, les observations basées sur les résultats expérimentaux laissent présager que l'impor-
tance de ce parametre n’est pas négligeable. Afin de confirmer I'influence de ces parametres
sur le comportement des joints sollicites exclusivement par les colonnes (figure 3.1(c)), des
essais (série PG I et série PG IV) ont été effectués, voir annexes B et E. Ces essais ont aussi
permis d’investiguer I'influence des conditions de l'interface entre les plaques métalliques et
le béton de la dalle.

Il a été expliqué que la taille maximale des granulats ainsi que la quantité des granulats
des fractions granulométriques les plus grandes ont une importance primordiale sur la force
qui peut étre transmise le long d’une fissure par ’engrenement des granulats. De plus, la
transmission de l'effort tranchant dans les dalles sans étriers est controlée par ce mécanisme
résistant et par conséquent la résistance au poingonnement doit étre fonction de ces para-
metres. Afin de clarifier ceci, des essais de poingonnement simple sur des joints colonne-dalle
ont été effectués (figure (b)). Les dalles de ces échantillons (série PG II) ont été fabriquées
avec des bétons de tailles maximales des granulats différentes, voir annexe C. De plus deux
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(a) (b)

T

(©)

Fig. 3.1: Principe des essais de joints avec plaques métalliques des

séries PG : (a) joint colonnes-dalle chargé exclusivement sur les co-

lonnes; (b) joint colonne-dalle chargé exclusivement sur la dalle et ;

(c) joint colonnes-dalle avec interaction entre la force appliquée sur
la dalle et celle sur les colonnes

types de bétons ont été testées : des dalles en béton ordinaire vibrés et des dalles réalisées avec
du béton autocompactant. Les résultats ont été utiles pour établir une justification théorique
du critere de rupture selon la théorie de la fissure critique.

Dans la suite les résultats des essais sont analysés en mettant en évidence les expériences qui
sont a la base des modeles physiques des chapitres 4 et 5. Les annexes de B a E reportent
les rapports d’essais ou plus d’informations sur les différentes campagnes expérimentales sont
présentés. Le tableau 3.1 résume les types d’essais effectués lors des différentes séries PG
conduites dans le cadre de cette these.

Type d’essai :

Série :  Annexe N v VN
PG1 B 2% 1x 2%
PGII C - 10x -
PGIII D - - 4x
PGIV E 4% - -

Tab. 3.1: Types d’essais qui composent les différentes séries PG : N

joint colonnes-dalle chargé exclusivement sur les colonnes; V joint

colonne-dalle chargé exclusivement sur la dalle et; V + N joint

colonnes-dalle avec interaction entre la force appliquée sur la dalle
et celle sur les colonnes

3.1.1 Joints colonnes-dalle avec force appliquée seulement sur les
colonnes

Cette section traite les 6 essais, présentés au tableau 3.2, sur des joints colonnes-dalle simple-
ment sollicités a effort normal N sur les colonnes. La dimension des dalles est de 1.00 m de
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coté et 0.25 m d’épaisseur. Les colonnes sont représentées par deux plaques an acier de 0.26 m
de coté et 0.05 m d’épaisseur, la figure 3.2 montre les joints et les dimensions ainsi que le type
de chargement lors de 'essais. Les parametres qui ont été variés sont les taux d’armature p
et p'. La résistance a la compression simple du béton f. ainsi que la limite d’écoulement des
armatures fs varient légérement entre une série et 'autre. Aucune armature transversale, ni
de poingonnement, ni de transmission de 'effort vertical des colonnes n’était présente dans
les dalles.

plaque en acier
260x260%50 mm

1000
1]
|
[
250

plaque en acier
260%260x50 mm

(a) (b) (c)

Fig. 3.2: Géométrie des joints colonnes-dalle chargés que sur les
colonnes des séries PG : (a) plan; (b) section et; (c) principe de
I’essai

Il est important de noter que dans la série PG I, les plaques d’appuis étaient en contact direct
avec le béton de la dalle. Par contre, dans les séries suivantes une couche fine de platre et une
feuille en plastique ont été juxtaposées entre les plaques d’appuis et la dalle en béton. L’effet
de cette modification de 'interface se manifeste au niveau du frottement qui, dans le deuxieme
cas, est pratiquement annulé. Dans la suite de cette section comme dans la section 6.1.3 ce
theme sera développé et validé.

Essai: Série p[%] o [%] d[mm] o [mm] f, [MPa] f/[MPa] f. [MPa] E. [GPa]

PG14 1 0.748 0.168  210* 38 5317 5317 30.9 33.0
PG17 1 0.337 0215  210* 38 504* 5317 30.2 32.7
PG31 IV 0.271 0.271 203 40 500f 500t 50.7 33.7
PG32 IV 0.347 0.270 204 40 500f 500t 51.2 33.7
PG33 IV 0.804 0.275 200 35 510* 5007 51.6 33.7
PG34 IV 1.571  0.275 200 35 551* 5007 51.6 33.7

Tab. 3.2: Parametre principaux des joints colonnes-dalle chargés
seulement sur les colonnes des séries PG : % mesure prise avant le
bétonnage ; x acier a dureté naturelle et ; T acier écroui & froid

Comportement des joints et résistance

Les premieres observations de ces essais sont que la charge ultime Ni mesurée est largement
supérieure a la résistance a la compression simple du béton (N, = f. A.). Ceci est mis en
évidence par le rapport o.g/f. > 1.0 donné dans le tableau 3.3. De plus, le comportement
observé est relativement ductile. Ceci est vrai aussi pour de tres faibles taux d’armature,
inférieurs a I’armature minimale. Les courbes N-w. mesurées lors des essais de la série IV,
montrées a la figure 3.3, indiquent clairement I'effet du confinement exercé par les armatures
de la dalle sur le béton entre les plaques. Le tableau 3.3 résume la force maximale atteinte
lors des différents essais Ng ainsi que le changement d’épaisseur de la dalle, a ce moment, au
niveau des plaques des colonnes w. r. Cette derniere mesure n’est pas donné pour les essais
de la série PG I car le systéeme de mesure utilisé introduisait des déplacements parasitaires.
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Comme pour les séries de la littérature I’augmentation de résistance par rapport a celle
de compression simple du béton ainsi que le comportement ductile sont a attribuer aux
contraintes de confinement. Cette contrainte se développe a partir du début de la mise en
charge mais elle augmente sensiblement quand la force sur la colonne se rapproche a la valeur
de N.. Le béton entre les plaques d’appui gonfle mais il est partiellement retenu par la dalle
qui entoure et de ce fait l'effort radial de compression s’active. Le comportement observé
sur ces essais est comparable a celui décrit pour le béton en cellule triaxiale & la section 2.6.

Essai: Npg [kN] wegr [mm] ocr/fe ecr [%o

PG14 6249 - 2.99 -
PG17 5514 - 2.70 -
PG31 5898 2.05 1.72 8.2
PG32 6354 2.32 1.84 9.3
PG33 6969 2.77 2.00 11.0
PG34 7622 2.43 2.19 9.7

Tab. 3.3: Force ultime et changement d’épaisseur des joints colonnes-
dalle chargés que sur les colonnes des séries PG

PG31 PG32

9000

Np = 6354 kN
B Ng = 5898 kN | B R ~
_ X~

PG33 PG34

9000 \ \

Ng = 7622 kN

Ng = 6969 kN —
_ 7

N [kN]

0 | |
0 w, [mm] 6 0 w, [mm] 6

Fig. 3.3: Courbe force-changement d’épaisseur N-w. des joints
colonnes-dalle de la série PG IV

La premiere fissure sur la dalle apparait & une charge d’environ 2.1 MN pour tous les essais.
Ensuite d’autres fissures, qui traversent tout 1’élément, s’ouvrent exclusivement en direction
radiale. Ceci est en accord avec les observations pour les joints décrits dans la littérature et
pourvus de colonnes. En augmentant la charge, I'ouverture des différentes fissures augmente
jusqu’a la plastification des barres sur une des fissures qui part d’un angle de la plaque d’appui.
Ceci se manifeste pratiquement au méme moment que le pic sur la courbe charge-déformation
du joint est atteint. Dans la suite de l’essai, la déformation se concentre au droit de cette
derniere fissure pendant que 'ouverture des autres n’évolue pratiquement plus.
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La répartition des fissures sur la surface de la dalle est fortement influencée par la quantité
d’armature, voir figure 3.4. Dans la dalle avec le méme taux d’armature en nappe supérieure
et en nappe inférieure, I'ouverture de la fissure est pratiquement constante sur I’épaisseur ;
ceci n’est par contre pas vrai pour les autres dalles, ou une ouverture majeure a été relevée sur
la face moins armée. L’ouverture non uniforme des fissures implique une rotation des parties
de dalle entre les fissures, qui leve les bords libres. Néanmoins, cette rotation reste tres petite
dans la phase avant pic, étant donné que les ouvertures des fissures sont aussi petites, et elle se
manifeste surtout dans la phase adoucissante, quand les armatures subissent des déformations
plastiques.

Al
NS4

Nz

face supérieure
7 AN

S = N~ S P = R = o
\@/ﬁ NI ¢
P TN e B

I EAN AN 7R

Fig. 3.4: Comparaison des relevés des fissures apres rupture des
joints colonnes-dalle avec force appliquée seulement sur les colonnes

Le rapport entre la taille de la colonne b = 0.26 m et ’épaisseur de la dalle h = 0.25 m est
tres proche de 1.00, ce qui fait que cette zone se rapproche géométriquement d’un cube. Il y
a donc un mouvement relatif entre la dalle et les plaques d’appuis qui permet la dissipation
d’énergie par frottement. L’origine de cet effet est la méme de celui observé sur des essais a
la compression sur cubes qui montrent des résistances environ 1.25 fois supérieures a celles
mesurées sur cylindres. Le rapport entre la résistance avec frottement et celle sans frottement
est fonction du rapport b/h. Lors des essais sans couche de platre ni feuille en plastique une
augmentation par rapport aux résistances attendues a été remarquée. Pour confirmer que sa
nature est a rechercher dans le frottement une démonstration expérimentale sur 'efficacité
de différentes interface, sur la réduction du frottement entre les plaques et le béton, a été
conduite, voir section 3.2.

3.1.2 Influence de I’'effort des colonnes sur la résistance au
poinconnement

Des essais sur des joints colonnes-dalle chargés simultanément a Ueffort normal N et avec des

forces appliquées sur la dalle V' ont été réalisés. Les dimensions de toutes les dalles de cette
série est de 3.00 x 3.00 x 0.25 m, voir figure 3.5 pour les dalles chargées sur la colonne et voir

47



CHAPITRE 3

figure 3.12 pour les dalles de référence. Les colonnes étaient simulées, comme pour les joints
sans V, par deux plaques en acier de 0.26 x 0.26 x 0.05 m. Deux taux d’armature supérieure
nominaux ppnem différents ont été testés : 0.75% et 1.50% ; la hauteur statique nominale d,,o,
vaut, pour toutes les dalles, 210 mm. Aucune armature transversale n’est présente dans la
dalle. Tous les échantillons ont été bétonnés avec un béton a résistance normale (C30/37) et
avec un diametre maximal des granulats de 16 mm. Le tableau 3.4 indique les principaux
parametre des différentes dalle.

Essai : Série p[%] p (%] d[mm] d [mm] f, [MPa] fI[MPa] f.[MPa] E. |[GPa]
PG11 1 0.771 0.170 208 37 538* 531* 31.5 33.2
PG12 1 0.810 0.178 198 32 538* 531* 34.5 34.2
PG13 1 0.822 0.181 195 38 538* 531* 33.9 34.0
PG19 1II 0.781 0.305 206 30 510* 500* 46.2 32.7
PG35 III 0.785 0.307 205 37 510* 500* 49.6 33.7
PG20 1II 1.563  0.391 201 32 551* 500* 51.7 33.9
PG21 III 1.611 0.403 195 32 551* 500" 47.3 33.1
PG22 III 1.571  0.393 200 38 551* 500* 484 33.3
PG36  III 1.518 0.379 207 40 551* 500* 49.5 33.6
Tab. 3.4: Parametre principaux des joints colonnes-dalle chargés sur
les colonnes et sur la dalle des séries PG : * acier & dureté naturelle
et ; x acier écroui a froid
L 900 d 1200 oy 900 4 1: ' acier
! l /26026050
b 5 5 { [ = - T
\_i plaque en acier
E évidement 044.5 mm (PG série I) 200260550
n {@8849 mm (PG série II et IIT) o (b)
260 T
i | . OF.
" Z»— (K R O
évidement V107 mm
O seulement pour les 0O
- essais avec N
O O
(a) (c)

Fig. 3.5: Géométrie des joints colonnes-dalle chargés sur les colonnes
et sur la dalle des séries PG : (a) plan; (b) section et; (c) principe
de 'essai

Pour chaque taux d’armature (ppom = 0.75 et 1.50%) trois dalles ont été testées avec une
combinaison de V' et N différente. Un premier joint a été testé avec un rapport N/V moyen,
un deuxiéme avec un rapport élevé et enfin le troisieme avec le maximum d’effort normal
supporté par le bati de charge. Il est intéressant noter que ce rapport (N/V') représente le
nombre d’étages au dessus de la dalle considérée (voir figure 1.3). Les rapports N/V moyens
ont été choisis afin d’avoir une force sur la colonne N = 1.3 N, au moment que la force sur la
dalle V' atteigne la résistance au poingconnement simple ; les rapports élevés par contre visent
a avoir NV = 2.0 N, concomitant a la force de poingonnement simple. L’effort normal N et
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la force sur la dalle V' ont été appliqués simultanément et ont été généralement augmentés
proportionnellement jusqu’a la rupture. Pour les échantillons avec niveau de N élevé, apres
avoir atteint un effort normal fixé, seulement la force V' sur la dalle a été augmentée.

Pour comparer les résultats de cette série trois essais de référence, avec effort normal nul
N =0, ont été considérés. Ces éléments font partie de la série PG II, voir section 3.1.3, et ils
sont dépourvus de la colonne supérieure. Par soucis de clarté le tableau 3.4 reporte aussi ces
essais de référence.

Comportement des joints et résistance

Le tableau 3.5 donne la valeur de la force de rupture appliquée sur la dalle Vi ainsi que
la force concomitante sur la colonne Ng. Pour la comparaison des résultats ces forces sont
réparties sur une surface de controle et enfin rapportées a la résistance du béton. Les relations
qui définissent ces répartitions sont données de suite :

udviﬁ unités : MPa, mm (3.1)
ocr _ Nr
_ 3.2
fe o Ne (3:2)
avec :
u=4c+dm (3.3)
N. = fe Ac (3.4)

En premier lieu, les résultats des essais montrent que la contrainte verticale appliquée a la dalle
dans la région d’appui peut dépasser largement la résistance a la compression du béton grace
a effet de confinement assuré par la dalle. Cette augmentation de résistance est appréciable
méme dans les cas ol la flexion de la dalle provoque la plastification des armatures a proximité
de la colonne et des fortes déformations transversales s’instaurent dans cette zone.

*

1%
Essai: Vg [kN] Ng [kN] F\R/ﬁ oer/fe Ur [%o]
PGl 763 0 0.386 0 103
PG12 957 3868 0.495 (28) 1.66  21.0
PGI3  1027* 6611  0.547 (42) 2.88  29.9
PG19 860 0 0.364 0 121
PG35  894* 6577 0368 (1) 1.96 435
PG20 1094 0 0453 0 9.2
PG21 1105 4227 0.499 (10)  1.32 10.3
PG22 1428 7275 0.615 (36)  2.22 17.2
PG36 1543 8364  0.627 (38) 250 169

Tab. 3.5: Force ultime et rotation a la rupture pour les joints

colonnes-dalle chargés sur les colonnes et sur la dalle des séries PG :

x la valeur indiqué est la force maximale rejointe lors de I’essai et ; x la

valeur entre parenthése indique I’augmentation par rapport a I’essai
de référence en %

La figure 3.7 montre les courbes force-rotation de la dalle V-1 et la courbe de la mise en charge
V-N séparées par groupes d’essais. Sur les courbes trois effets principaux de la force appliquée
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sur la colonne supérieure peuvent étre observés. Le premier effet est ’augmentation de la force
de rupture au poinconnement Vg. Dans les essais avec le plus grand N, elle augmente, en
termes de 7R/7., de 42% pour ppem = 0.75% et de 38% pour ppem = 1.50% par rapport
au cas de référence N =0 et ceci malgré I'écrasement de la zone entre les deux colonnes
(figure 3.6). Ensuite, la force sur la dalle nécessaire pour mobiliser le mécanisme de flexion
Ve diminue avec I'augmentation de la force appliquée a la colonne. En effet, dans I'essai
PG35 le mécanisme plastique de flexion a été atteint avant que la rupture par poingonnement
survienne. La force maximale mesurée demeure inférieure au Vy, théorique calculé sans
considérer l'effort normal selon le mécanisme déterminant montré a la figure 4.40(b) [Gui07a],
jusqu'a 25% de réduction sur les essais avec la force N la plus grande. Enfin, la rigidité de
la dalle diminue avec ’application de N ce qui signifie que la force appliquée a la colonne
engendre une rotation supplémentaire de la dalle. Ce dernier effet est tres bien visible sur les
courbes force-rotation V-1 des dalles PG22 et PG36. Ici, la mise en charge présente une partie
pendant laquelle seule la charge N a été augmentée et sur cette partie, une augmentation de
la pente a été mesurée.

0.8
PG36
— L o E _
E _ Pgl2 P22 s
< L PG20 ! " ‘
ul '
o e 3 PG21 ] |
>§ PG19 PG35
s L 3 |
I p=0.75% =
k& p=150% o
0 I I I I
0 O¢cR 3
fe

Fig. 3.6: Evolution de la résistance au poingonnement selon l'inten-
sité de la contrainte transversale a la dalle

Ces trois effets sont explicables en considérant la contrainte de confinement autour de la zone
de béton de la dalle entre les deux colonnes comme schématisé aux figures de 3.8(a) a (c).
Cette contrainte est nécessaire afin de pouvoir résister a des compressions transversales qui
dépassent la résistance a la compression simple (N > N.). En effet, comme dans les joints sans
V', cette partie de béton doit transmettre la force N d’une colonne a I’autre et sous cette action
une déformation latérale se développe. Cette déformation, qui est partiellement empéchée par
la dalle qui entoure la zone d’appuis, engendre un effort radial qui se traduit en une contrainte
de confinement. L’effort radial de compression, qui est fort dans la zone intéressée par la
fissure de poingonnement, produit le premier effet qui est comparable a 'augmentation de
résistance au poingonnement di a la compression introduite par une précontrainte [Nyl77].
En direction tangentielle un effort de traction est nécessaire afin d’équilibrer les contraintes
de confinement. Cette traction est responsable des deux autres effets. En effet, le moment de
plastification my; et la rigidité flexionnelle a I’état fissuré EI> d'une section en béton armé
sont réduits dans le cas de combinaison avec un effort de traction.

Il est intéressant de noter que la déformation latérale du béton comprimé augmente fortement
quand la contrainte axiale se rapproche de la résistance a la compression simple comme décrit
a la section 2.6. Il s’en suit donc que si 0. < f., la dilatation est petite et de conséquent aussi
la contrainte de confinement et l’effort de compression radial. Donc sous cette condition
l’augmentation de résistance au poingonnement est négligeable. Si en plus le frottement entre
les plaques métalliques des colonnes et le béton de la dalle est considéré, la valeur limite de
o pour laquelle il n’y a pas d’effet sur la résistance au poingonnement est plus grande que f..
Cette augmentation dépend du rapport entre 1’épaisseur de la dalle et la taille des colonnes
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Fig. 3.7: Courbes V-¢ et V-N des joints colonnes-dalle chargés sur
les colonnes et sur la dalle des séries PG

et du type de traitement de la surface de contact entre les deux matériaux.

La comparaison de différents relevés des fissures sur les faces supérieures des dalles et sur les
coupes, montrés a la figure 3.9, indique que I’effort normal concentre la fissuration tangentielle
sur le contour de la colonne. Cette fissure s’ouvre avec la rotation de la dalle mais elle est
refermée par le béton entre les colonnes qui gonfle latéralement sous 'effet de V. En effet, la
contrainte de confinement doit traverser cette zone. Plus loin I'effort de compression radial
réduit 'ouverture des fissures et, si I'intensité est assez élevée, il en empéche la formation. La
fissure critique de poinconnement se développe a partir d’une fissure radiale qui, comme dit
préalablement, sont plus fermées que pour un joint sans V.

Comme mentionné préalablement, les efforts de compression radiaux sont équilibrés par des
tractions tangentielles. Ceci implique que la dalle subit un déplacement radial vers l'exté-
rieur qui équivaut au gonflement du prisme de béton entre les colonnes comme montré a la

o1



CHAPITRE 3

\ | i
N R - — armature tendue
N ‘\ ‘\ i l’ /I 4 .,
NeS e e L7 . === beton comprimé
~ LRI -
LSS 4 o 1 ;o s .
YAV TH RS Ve ——— région d’appui
~<lo [Selbesbnde llo”] -1 | | |en état triaxial
SSao Te !!!%;" e o d .
hF s i Xl e compression
——d e mlmeem i i [ L CET T
= — =
L=="" 3% A Sl TR
== 1o’ i DA == v Sy/2
T oo KRB I N
|+
A 0 o[V 8 B §
AR ———r——
T : T - -
; : ~ON/2  Oy/2 ~ /2]
N>N,
(a) (d)
oy ¢N>NC . LN>NC
i N g i * — Vy
r F & )
: : [ ——
/@\ 1 | IS
o 0/2>n/2 6/2
T V+N M V+N /
(b) (e)

Fig. 3.8: Joints colonnes-dalle sollicités sur la dalle (V) et sur les
colonnes (N) : (a) état de contraintes dans le plan de la dalle engendré
par la force N; (b) état de contraintes sur la section engendré par
les forces V et N ; (c) distribution des contraintes sur le contour du
prisme de béton entre les plaques d’appuis; (d) dilatance engendrée
par la force N et; (e) dilatance engendrée par les forces V et N

figure 3.8(d). Sur les bords libres de I’élément de dalle, ce déplacement s’ajoute a celui du
aux efforts flexionnels déja décrit par plusieurs chercheurs [Tay65, Aok71, Bro71, HewT75],
voir figure 3.8(e). Lors des essais de la série PG 1I et série PG 111, des mesures de 1’allonge-
ment du feuillet moyen des dalles le long de ’axe faible ont été effectuées. Cet allongement
sera dans la suite appelé dilatance. La dilatance est dii, dans une dalle avec seulement V', &
la non correspondance apres fissuration entre le feuillet moyen et I’axe neutre de la section.
Dans des planchers-dalles ce phénomene, normalement négligé, a une certaine importance
étant donné que la dilatance est partiellement empéchée par les champs voisins et par des
éventuels éléments rigides qui appuient horizontalement et de facon hyperstatique la dalle.
Par conséquent, des efforts membranaires de compression s’instaurent dans la dalle ayant
pour effet une augmentation de la rigidité et de ce fait une augmentation de la résistance
au poinconnement. Ces effets ont déja été décrits et estimés par divers auteurs, entre autres
Guandalini [Gua06]. Néanmoins, les nouvelles mesures effectuées lors des derniéres séries ont
permis de valider le calcul des efforts de compatibilité et 'augmentation de résistance au
poingonnement conséquente. De plus, la comparaison des mesures de dilatance faites sur les
dalles chargées par l'effort normal et celles des dalles de référence, figure 3.10, confirme la
dilatance supplémentaire de la dalle. Cette dilatance majeure est nécessaire afin de mobiliser
la contrainte de confinement sur le béton entre les colonnes. La courbe de I'essai PG21 montre
une diminution de la pente a partir de V' = 1000 kN. Cette force correspond (figure 3.7) a
N =2 3800 kN qui est tres proche a la force pour laquelle une contrainte de confinement est
nécessaire (N, = 3197 kN).
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Fig. 3.9: Comparaison des relevés des fissures apres rupture des
dalles avec ppom = 1.50%

Comparaison avec le critére de rupture Muttoni (2008)

Les résultats des essais sont comparés avec le critére de rupture proposé par Muttoni [Mut08a]
discuté a la section 2.1.2. La figure 3.11 montre cette comparaison.

Les points de rupture des essais avec effort normal se trouvent logiquement loin du critere de
rupture. Ceci est prévisible en raison du fait que le critére néglige les effets de la compression
radiale. Il est donc possible de conclure que I'ouverture de la fissure critique n’est plus corrélée
seulement a la rotation de la dalle 1 et a la hauteur statique d comme dans 'actuel critere
de rupture, voir (2.6). En présence d’un effort normal sur la colonne qui dépasse la résistance
a la compression simple il faut considérer une réduction de cette ouverture. Cet effet est
comparable a celui donné par l'effort axial présent par exemple dans les planchers-dalles
précontraintes [Nyl77].
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Fig. 3.11: Comparaison avec le critere de rupture proposé par Mut-
toni des joints colonnes-dalle chargés sur les colonnes et sur la dalle
des séries PG

3.1.3 Influence de la taille maximale des granulats et du type de
béton

Une série de 10 dalles (série PG II) a été testée au poinconnement simple, donc chargées
seulement avec V. Les principaux buts des cette série sont ’étude de l'influence de la taille
maximale des granulats sur la résistance au poingonnement et d’autre part la résistance
des dalles en béton autocompactant (SCC Self-Compacting Concrete). Pour ce faire les dix
dalles ont été fabriquées avec cinqg types différents de béton, deux bétons ordinaires vibrés
(BV16 et BV32) et trois autocompactants (SCC8, SCC16 et SCC32). Ou le numéro qui
suit la dénomination du béton indique la taille maximale des granulats d,, en mm, utilisé
pour la confection du béton. Les deux dalles du méme type de béton, different entre elles
seulement par le taux d’armature. Deux taux nominaux d’armature supérieure pyom = 0.75%
et pnom = 0.75% ont été utilisés. Afin de réduire les variables dans les parametres, les recettes
des différents bétons ont été optimisées pour pouvoir varier la taille maximale des granulats
tout en gardant plus au moins constante la résistance a la compression simple a la valeur de
fe = 43 MPa.

La dimension des dalles est 3.00 x 3.00 x 0.25 m, la plaque d’appui mesure 0.26 m de coté et
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la force V' était appliquée en huit points placées le long des bords. La figure 3.12 montre la
dalle avec ses dimensions principales et la position des points d’introduction des forces. Le
tableau 3.6 indique les principales caractéristiques des dalles de la série décrite.

Essai: Béton p[%] p' [%] d[mm] d [mm] f; [MPa] f[MPa] f.[MPa] E. [GPa]

PG19 BV16  0.781 0.305 206 30 510* 500* 46.2 32.7
PG20 BV16 1.563 0.391 201 32 551* 500* 51.7 33.9
PG23 BV32 0.808 0.316 199 30 510* 500* 41.0 32.3
PG24 BV32 1.619 0.405 194 34 551* 500* 39.8 31.9
PG25 SCC8  0.792 0.310 203 29 510* 500* 45.0 30.1
PG26 SCC8  1.540 0.385 204 31 551* 500* 41.0 29.1
PG27 SCC16 0.804 0.314 200 29 510* 500* 44.9 31.3
PG28 SCC16 1.555 0.389 202 30 551* 500* 43.3 30.9
PG29 SCC32 0.792 0.310 203 30 510* 500* 39.7 32.2
PG30 SCC32 1563 0.391 201 31 551* 500* 36.6 31.4

Tab. 3.6: Parametre principaux des dalles de poingonnement de la
série PG II : * acier & dureté naturelle et ; % acier écroui a froid

L

S o
© © :t (i 0 0 |
\ plaque en acier

g o (b)

260%260x50 mm

3000
$ 260 $

(a) (©)

Fig. 3.12: Géométrie des dalles de poingconnement de la série PG II :
(a) plan; (b) section et; (c) principe de I'essai

Comportement des dalles et résistance

A la figure 3.13 sont montrées les courbes force sur la dalle-rotation de la dalle (V-1) ot il est
possible de voir que la taille maximale des granulats et le type de béton influencent la force
de rupture sans modifier le comportement flexionnel de la dalle. De plus, ce comportement
est comparable a celui décrit par Guandalini [Gua06] et reporté & la section 2.1.2. Ainsi dans
la suite seule la comparaison entre les différents types de béton est donnée. Le tableau 3.7
donne les valeurs mesurées a la rupture des différents essais de cette série.

La force de rupture pour les dalles en béton vibré est légerement influencée par la taille
maximale des granulats. En effet une augmentation de 9% pour pnom = 0.75% et de 21%
pour le taux d’armature plus élevé a été mesurée sur les dalles avec BV32 par rapport a
BV16, voir figure 3.14. Sur la méme figure il est possible de voir que cet effet est moins
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Fig. 3.13: Courbes V-1 des dalles de poinconnement de la série

PG II
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Essai: Vg [kN] ﬁjﬁ br %]
PG19 860  0.364 12.1
PG20 1094  0.453 9.2
PG23 830 0.395 (9)  11.6
PG24 1102 0546 (21)  10.5
PG25 935 0409 (2)  14.3
PG26 1175 0535 (8)  10.3
PG27 900 0.403 14.4
PG28 1098  0.493 9.5
PG29 854 0398 (-1) 121

PG30 1049 0.516 (5) 9.0

Tab. 3.7: Force ultime et rotation a la rupture pour les dalles de

poingonnement de la série PG II : % la valeur entre parenthese indique

la différence en % par rapport & l'essai avec dy = 16 mm et méme
taux d’armature (BV16 ou SCC16)

marqué sur les dalles en béton autocompactant. Dans ce cas une résistance supérieure des
dalles SCCS8 par rapport aux dalles SCC16 a méme été observée. Néanmoins, pour les deux
plus grandes tailles des granulats, il est possible d’affirmer que la résistance, ainsi que le
comportement sous charge, d’une dalle en béton autocompactant est similaire a celle d’une
dalle en béton vibré.

La figure 3.15 montre les relevés des fissures sur les faces supérieures et sur les coupes pour
les dalles avec le taux d’armature nominal de ppom = 0.75%. Cette comparaison montre que
le type de béton comme la taille maximale des granulats n’ont pas une forte influence sur
la fissuration des dalles; la seule influence est au niveau de I’extension, en plan, de la zone
d’enrobage supérieur qui est arraché, par la nappe d’armature supérieure, au moment de la
rupture par poinconnement. Il est aussi intéressant noter comme le cone de poingonnement
de la dalle PG27, visible sur la coupe, est fortement asymétrique malgré que les forces étaient
bien distribuées sur les huit points d’introduction.
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Comparaison avec le critére de rupture Muttoni (2008)

A la figure 3.16 les forces de rupture des dalles de poingonnement série PG II sont comparées
avec le critere de rupture décrit a la section 2.1.2. Cette comparaison montre une trés bonne
corrélation sauf pour les deux dalles en béton SCCS8. Pour ce béton, la force ultime mesurée
est, comme préalablement discuté, nettement supérieure a celle prévue par le critere. La
probable explication de cette différence est a rechercher sur la composition du béton. En
effet, la quantité de ciment dans la recette du SCCS8 est nettement supérieure a celle utilisée
pour la confection des autres bétons autocompactants. La quantité de ciment du béton SCC8
est de 475 kg/m?, pour le SCC16 450 kg/m? et 440 kg/m? ont été utilisées pour le SCC32. Ceci
confere aux béton durci des qualités sensiblement différentes de celles normalement connues.

3.2 Effet de I'interface plaques d’appuis - béton sur la
résistance a la compression mesurée sur cubes

L’interface entre les plaques d’appuis et le béton de la dalle des joints colonnes-dalle chargés
seulement sur la colonne de la série PG I a été réalisée différemment de celle des joints de
la série PG IV. Dans le premier cas, les plaques étaient en contact direct avec le béton de
la dalle et un frottement important pouvait ainsi étre mobilisé. Par contre, lors de ’autre
série, une fine couche de platre ainsi qu’une feuille en plastique ont été juxtaposées entre le
béton et les plaques métalliques. Afin de vérifier que le frottement pour une telle interface
est négligeable, des essais sur des cubes ont été exécutés. Dans la suite, les échantillons, la
procédure ainsi que les principaux résultats de ces essais sont décrits.

Quatre cubes de 150 mm en béton vibré ont été testés a la compression afin d’étudier I'in-
fluence de deux interfaces différentes entre les plaques de la machine et le béton. Les deux
interfaces considérées sont montrées a la figure 3.17 et sont :

C1, C2 : les plaques métalliques étaient en contact direct avec le béton des cubes (B/M);

C3, C4 : une feuille en plastique était placée contre chaque plaque et une fine couche de
platre (environ 1 mm) a été coulée entre les feuilles et le béton du cube (B/PF/M).

La résistance a la compression simple du béton utilisé pour la confection des cubes est
fe = 31.6 MPa mesurée sur des cylindres (¥160 x 320 mm le jour des essais (age du béton :
t = 38 jours).

Les cubes ainsi que 'interface ont été préparés et ont ensuite été placés dans une machine
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Fig. 3.15: Comparaison des relevés des fissures apres rupture des
dalles ppom = 0.75% et différents types de bétons

d’essais. Au début de I’essai, trois cycles de charge, controlés en force, entre oc min = 4.0 MPa
et 0cmar = 12.0 MPa ont été exécutés afin de mesurer le module d’élasticité. Le troisieme
cycle terminé, un déplacement continu de 0.02 mm/s a été imposé au vérin jusqu’a la rupture
de I’échantillon. La déformation a été mesurée a ’aide de trois jauges oméga avec une longueur
de base £5 = 120 mm collées sur trois des faces latérales.

Les résistances a la compression mesurées sur les deux cubes dépourvus de couches inter-
médiaires (platre et feuille de plastique) dépassent d’environ 14% la résistance mesurée sur
cylindre. Cette valeur est inférieure a celle normalement admise pour le rapport entre les deux
résistances qui vaut fe cupe/fe = 1.25 [Mut97]. Par contre, la réduction du frottement induite
par le traitement de l'interface a été clairement prouvée. En effet, I'essais de ce type qui a
résisté le plus, dépasse la résistance sur cylindre de seulement 4%. Ces résultats démontrent
que pour 'analyse des joints colonnes-dalle de la série PG III et série PG 1V, le frottement
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Fig. 3.16: Comparaison avec le critére de rupture des dalles de poin-
¢onnement de la série PG 11
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Fig. 3.17: Types d’interface béton plaque métallique analysées : (a)

plaques métalliques en contact direct avec le béton (B/M) et; (b)

feuille en plastique et couche de platre entre les plaques et le béton
(B/PF/M)

sur les plaques peut étre négligé, alors qu’il est nécessaire de le considérer pour les essais des

autres séries.

Les essais sur les cubes n’ont pas montré une influence claire de l'interface au niveau du
module d’élasticité du béton. Les valeurs mesurées sur cubes sont similaires a celles mesurées
sur cylindres E. = 32.8 GPa. Le tableau 3.8 résume les résultats de ces essais.

Essai : Interface  fccupe [MPa]  Eeccuve (GPa]  fecuve/fe  Eecuve/Ee

PG19 B/M 36.0 32.1 1.14 0.98
PG20 B/M 35.8 36.5 1.13 1.11
PG23 B/PF/M 32.8 28.3 1.04 0.86
PG24 B/PF/M 31.2 32.8 0.99 1.00

Tab. 3.8: Résultats d’essais sur cubes avec différentes interfaces
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4 Modélisation du comportement d’un
élément de dalle

La connaissance du comportement d’un élément de dalle est nécessaire pour pouvoir le com-
parer avec le critere de rupture décrit par la théorie de la fissure critique introduite a la
section 2.1.2 afin de trouver la force de rupture de ’élément en étude (voir figure 2.11). Le
comportement permet de relier des grandeurs cinématiques aux forces appliquées sur la dalle.
Dans cette these, seules des éléments de dalle symétriques (colonne interne) sont traités.
Ceci permet de se référer a une situation idéalisée axisymétrique qui dérive de la transforma-
tion géométrique de 1’élément carré. Cette transformation se base sur des regles données et
discutées a la section 4.4.

Un modele de confinement compatible pour ’analyse des joints chargés exclusivement sur les
colonnes et un pour le calcul des joints chargés aussi sur la dalle sont donnés. Le premier
modele relie la force sur la colonne IV au changement d’épaisseur de la dalle entre les colonnes
we. Ce modele permet de mieux comprendre le fonctionnement ainsi de pouvoir développer
une méthode qui permet de calculer la force ultime des joints colonnes-dalle chargés sur la
dalle par V et sur les colonnes par N. Ces mémes conclusions sont a la base de certaines
hypotheses utilisées dans le deuxieme modele qui relie la force sur la dalle V' et celle sur la
colonne N a la rotation de la dalle ¥ ainsi que a une série d’autres grandeurs cinématiques
nécessaires pour la comparaison avec le critére de rupture au poin¢connement.

4.1 Modeéle de confinement compatible

Cette section présente un modele pour 'analyse du comportement des joints colonnes-dalle
exclusivement chargés sur les colonnes, comme ceux présentés a la section 3.1.1. Ces colonnes
doivent étre pourvues de plaques métalliques en téte et au pied afin que I’état de déformation
de la dalle n’influence pas leur résistance. Le modele présenté est basé sur le confinement, en
respectant la compatibilité statique et cinématique entre le béton de la dalle qui se trouve entre
les colonnes et le reste de dalle qui ’entoure. En effet, comme déja discuté dans le chapitre 3, le
comportement d’un joint colonnes-dalle vis-a-vis de ’effort normal est comparable a celui d’un
prisme en béton comprimé verticalement et confiné latéralement. La compression verticale
engendre le gonflement du béton qui impose donc un déplacement a la partie extérieure en
créant un effort radial de compression. Cet effort confine la partie centrale qui augmente donc
sa rigidité et surtout sa résistance a la compression.

Le modele considere la dalle en deux régions séparées : la région centrale, de forme cylindrique,
qui se trouve entre les deux colonnes et qui transmet ’effort normal N ; et le reste de dalle
entourant le cylindre, de forme annulaire, qui assure le confinement. La figure 4.1(a) montre un
joint axisymétrique soumis a un effort normal et les figures 4.1(b) et (c) montrent le cylindre
et 'anneau respectivement, considérés dans le modele proposé avec 1’état de contraintes et
de déformation considérés.
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(a) (b) (©

Fig. 4.1: Joint colonnes-dalle axisymétrique chargé exclusivement

par une force sur les colonnes : (a) géométrie du joint; (b) géomé-

trie, état de contraintes et de déformations du cylindre intérieur et ;

(c) géométrie, état de contraintes et de déformations de I'anneau
extérieur

En analysant de facon séparée les deux régions, la diffusion de l'effort dans le plan de la
dalle est négligée. Ceci ne représente pas correctement les situations si un comportement
élastique linéaire du béton est admis (figure 4.2(a)). Par contre, a I'apparaitre des premiéres
plastifications la rotation des direction des contraintes principales par rapport aux axes r et
z diminue. Enfin, au moment de la plastification totale cette rotation est presque nulle, ce
qui signifie donc que presque aucune diffusion est possible et 'effort transversal est transmis
sur la partie centrale de la dalle comme en figure 4.2(b).

() (b)

Fig. 4.2: Répartition des contraintes transversales a la dalle sur le
feuillet moyen de la dalle : (a) selon une analyse élastique et; (b)
selon une analyse élasto-plastique et apres plastification complete

Dans la suite, chaque région est étudiée séparément en décrivant une loi qui relie I’état de
contrainte a 1’état de déformation. Enfin des conditions de compatibilité seront données afin
de relier le comportement des deux parties pour pouvoir calculer le comportement global du
joint.

4.1.1 Comportement du béton uniformément confiné

La suite traite le comportement d’un cylindre en béton soumis a une force axiale et a une
contrainte latérale. Ce cylindre représente la partie de béton de la dalle qui se trouve entre
les deux colonnes et est sollicité par I'effort normal N et par un effort radial de confinement.
Le champ de contraintes ainsi que celui de déformations est supposé étre constant dans tout
le cylindre. Sur cette base, les relations suivantes, qui relient 'effort normal a la contrainte
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axiale et les déplacements aux déformations, sont données :

N N
[ 4.1
73 A, rlnw (4.1)
We
= _¢ 4.2
&= (4.2)
Ue
= — 4.3
1= (4.3)

Ces équations sont reliées entre elles par la loi constitutive du béton. Cette loi doit donc
pouvoir considérer la contrainte de confinement et de prédire la déformation axiale et le gon-
flement latéral sous une contrainte axiale donnée. Plusieurs modeles existent, mais aucun est
en mesure de prédire la déformation latérale de fagon acceptable, si ce n’est qu’en considé-
rant beaucoup de parametres. Il a donc été décidé de modifier celui pour le béton non confiné
proposé par Fernandez Ruiz et al. [Fer07] de facon a considérer les effets du confinement.
Pour cette tache, les essais en cellule triaxiale montrées a la section 2.6 ont servi de base
expérimentale.

Loi constitutive du béton confiné

Le comportement du béton non confiné et confiné est montré a la figure 4.3. Dans les deux
cas la contrainte axiale o3 est calculée a partir de la déformation axiale €3 selon 1’équation
suivante [Fer07, Guil0d] :

es E
o3 =(a—1) 3l (4.4)
€3
a—1+[—=>
€3,p
A O3 €1
o1>0
Elp
Jl\:() €3
€3p e
(a)

Fig. 4.3: Comportement du béton non confiné (o1 = 0) et du béton

confiné (o1 > 0) avec points caractéristiques du modele présenté : (a)

relation contrainte déformation axiale et; (b) relation déformation
radiale déformation axiale

Les valeurs du module d’élasticité apparent du béton confiné E.. et de la déformation axiale
au pic du béton confiné €3, sont calculés selon :

E.
E = —— 4.
e 1-2v.7v ( 5)

a fec

€3p = m (4.6)
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ou le degré de confinement ~ est le rapport entre la contrainte de confinement o1 et la
résistance a la compression simple du béton f. :
o1

=2 (4.7)

Plusieurs auteurs ont proposé des relations empiriques qui permettent de calculer la résistance
du béton confiné f.. [Ric28, New79, Ets94, Xie95, Att96]. Par exemple Ottosen [Ott77] a pro-
posé un critere de rupture générale qui est fonction de la premieére invariante des contraintes
I, de la deuxieme invariante des contraintes déviatoriques Jo et de 'angle sur le plan dévia-
torique . Le critere nécessite de quatre constantes (ay, by, k1 et k2) qui peuvent étre dérivés
sur la base de la résistance a la compression simple, celle a la compression biaxiale et celle a
la traction simple. Ce critere, pour ’état de contraintes considéré ici (o1 = o2 < o3 et donc
I =201 403, Jo =1/3 (01 — 03)2 et 6 = 7/3), donne la résistance a la compression du
béton confiné f.. suivante :

fe (3by —V/3 ) +\/36afbffcal+3fc2 (dap+3bs2—23bp A+ \2)

4.8
fcc 9 a; 9 a, +o1 ( )

avec :

7 — acos ko

A = kq cos 5

Ottosen, et d’autres chercheurs apres lui, ont proposé des valeurs pour les constantes qui
dépendent de la qualité du béton. Le choix de ces parametres résulte étre tres compliqué
pour des applications pratiques et donc ’application de ce critere en résulte étre difficile.
Pour remédier a ca, ici, deux différentes formulations pour le calcul de la résistance a la
compression du béton confiné f.. sont données. La premiere, proposée par Richart [Ric28§],
est utilisable pour des applications pratiques et est la suivante :

fcc:fc+k01 (49)

Cette relation a été retenue dans la suite de ce travail avec une valeur de k = 4.0 (légerement
différente de celle donnée par Richart & = 4.1) afin d’étre en accord avec le critere de Mohr-
Coulomb associé avec un angle de frottement interne de ¢ = 37 °. En effet, ce critere sera
utilisé dans la suite pour des analyses plastiques qui dans le cas du confinement uniforme
donnent k = 4.0, voir (4.45). Néanmoins, il est encore important de remarquer que le reste
du modele est indépendant de I’hypothese faite sur la résistance du béton confiné.

Les résultats expérimentaux montrent que 'augmentation de la résistance a la compression
n’est pas vraiment proportionnelle a la contrainte latérale. Pour mieux considérer cet effet,
dans des situations avec un taux de confinement élevé, la formulation généralisée suivante est
proposée :

fcc = fc + ay Ulﬁf fcl_ﬁf (493>

Les parametres ay = 3.0 et Fy = 2/3 ont été trouvés sur la base des résultats de plusieurs es-
sais en cellule triaxiale. Une formulation similaire a déja été proposée par Setunge et al. [Set93]
pour des bétons de résistance a la compression f. comprise entre 20 et 50 MPa et un degré
de confinement v inférieur a 0.3.

La figure 4.4(a) montre la comparaison entre les résistances mesurées sur 41 essais en cellule
triaxiale et les estimations faites avec les modeles formulés en (4.9) et (4.9a). De plus, sur le
méme graphique la courbe dérivée du critere de rupture proposé par Ottosen [Ott77] pour
I’état de contrainte o1 = 09 < 03 est montrée. Les parametres utilisés pour tracer cette courbe
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sont ceux proposées par Ottosen pour des bétons avec f./f.; = 0.10 et donc ay = 1.2759,
by = 3.1962, k1 = 11.7365 et ko = 0.9801. II est possible de voir que cette courbe donne
des valeurs tres proches de la formulation simplifiée donnée ici. Ceci est di au fait que les
parametres ay, by, k1 et kg utilisés ont été dérivés sur la base des essais de la série de
Richart [Ric28]. Ces mémes résultats, ont permit & Richart de dériver la formulation donne
par (4.9) avec k = 4.1. La figure 4.4(b) montre, par contre, l’allure de k selon le degré de
confinement mesuré sur les essais et ceux calculés sur la base de (4.9a) et du critere de
Ottosen. Candappa et al. [Can01] ont remarqué que pour des taux de confinement inférieurs
a 0.3, la valeur de k = 5.3 représente au mieux la réalité. Par contre Dahl [Dah92] trouve que
la valeur de k = 4.0 surestime la résistance pour v > 0.5. Ces deux considérations sont biens
représentées par le modele proposé en (4.9a).

5 T T T 10 T T T
Jee 01\2/3 o1\-1/3
i = —1+30(%) . k=30(%)
Ottosen [Ott77]___ . Ottosen [Ott77] i
i L . | k=53
G ] “

[
\%=1+4.0% ka0 s i |

0 0
0 a1 1 0 g1 1
fe Je
(a) (b)

Fig. 4.4: Comparaison entre le modele de résistance des bétons confi-

nées et les mesures expérimentales : (a) comparaison de la résistance

a la compression des bétons confinés f.. et; (b) comparaison du fac-
teur k

Le coeflicient « considere la ductilité du matériau. En effet, en analysant 1’allure de la fonction
os(e3) décrite en (4.4), pour différentes valeurs de «, trois différents comportements sont
identifiables :

- Si0 < a< 1.0 : la fonction est monotone croissante. Ceci n’est pas possible du point de
vue mécanique par le fait que la résistance n’est pas bornée.

— Si a = 1.0 : la fonction présente une asymptote horizontale en o3 = f... Ceci signifie que la
résistance du béton f.. est atteinte pour une déformation verticale infinie. Ce comportement
n’est donc possible que pour des tres hauts degrés de confinement +.

— Si @ > 1.0 : la fonction présente un maximum en €3 = €3, qui vaut f. et plus la valeur
de « est grande, mineure est la surface sous la courbe. Ceci, en termes mécaniques, signifie
moins d’énergie dissipée et donc une rupture plus fragile.

La ductilité du béton confiné dépend principalement de deux facteurs : la résistance a la
compression simple du béton f. et le degré de confinement ~. Il est connu que plus la résistance
est élevée, plus le béton devient fragile et d’autre part que plus la contrainte de confinement
est grande, plus la ductilité est importante, voir section 2.6. Les deux facteurs doivent donc
se retrouver distinctement dans la relation qui décrit «, la solution de corriger la contribution
du béton non confiné par le degré de confinement a été retenue. Cette procédure donne une
trés bonne corrélation avec les mesures des essais en cellule triaxiale. Enfin le tout se traduit
dans la formule suivante :

oc+avy
a_éc—i—ozc (1—=0.)+a~y (4.10)
ou d. est le rapport suivant :
e = Jeo Be (4.11)
ECC fC
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et a. est le coefficient o pour le cas du béton non confiné et dit autrement est la contribution
de la résistance a la compression simple sur la ductilité. Ce coefficient est calculé de la méme
fagon que pour le modele original de Fernandez Ruiz et al. [Fer07] mais avec des constantes
légerement différentes :
n Je n [

75 MPa 4500 MPa?

La constante a en (4.10) a été calée, sur la base des déformations au pic mesurées lors de
plusieurs essais en cellule triaxiale (voir tableau 2.2), a la valeur a = 40.

a. = 1.5

(4.12)

La figure 4.5(a) montre la corrélation entre la courbe théorique de a. (4.12) et les valeurs
mesurées sur les essais de référence (0 = 0). Cette corrélation est représentée en terme de
a/(a — 1) de fagon a controler la qualité sur l'estimation de la déformation de pic donnée
en (4.6). Par contre, pour controler la corrélation entre la correction de o pour les bétons
confinés et les essais il faut opérer une transformation sur (4.10). Cette transformation est
I'inverse de la procédure employée pour arriver a cette formulation de « et résulte étre :

a 5_ac+a7_53,pEc
a-1° a-1  f

(4.13)

Cette transformation permet de normaliser (4.10) de fagon a visualiser la corrélation avec les
mesures expérimentales. Ceci est montré a la figure 4.5(b) ou les points, qui ont servi pour
caler la valeur de a, sont comparés a la courbe théorique. Il est possible de voir qu’une seule
série, [Ans98] (f. = 71.1 MPa), donne des valeurs plus grands que celles attendues.

3 25 \
0
. 1+a a0
bt a " .
— T S - . n n
Lk - v . - 4° + . - -
3 » — » ]
n d| I |
3 . " uy . L
L i L P . i
0 L 0" L L
0 £, [MPa) 90 0 a2 0.6
Q¢
(a) (b)

Fig. 4.5: Comparaison entre I'estimation de la déformation de pic

€3 et celle mesurée sur essais : (a) pour les bétons & la compression

simple (01 = 0) et; (b) avec correction pour considérer la contrainte
de confinement

Pour compléter la loi constitutive, une relation qui décrit le gonflement, dilatation latérale
€1, est nécessaire. Les considérations suivantes observées par plusieurs chercheurs lors d’essais
sont utiles pour définir cette relation :

— le béton montre un comportement élastique pour des contraintes o3 < (0.7 = 0.8) f.. et le
coefficient de Poisson reste presque constant a une valeur de v = v, = 0.2;

— en augmentant la contrainte axiale au dela de cette valeur, des microfissures paralleles a
I’axe 3 se forment dans la matrice du béton, et le coefficient de Poisson augmente jusqu’a
atteindre la valeur de v = 0.5 (déformation volumique nulle) pour une contrainte o3 = fe.
et donc au pic de résistance;

— apres le pic le coefficient de Poisson continue a augmenter, cette particularité n’a pas été
relevée dans la totalité des courbes mesurées lors d’essais.
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Sur la base de ces considérations il est proposé de considérer une augmentation du coefficient
de Poisson linéaire par rapport a la déformation e3 a partir du début de la phase de formation
des microfissures, supposée a o3 = 0.8 fe..

Par souci de simplicité la loi est directement dérivée comme e; = €1(e3) sans passer par la
formulation du coefficient de Poisson. Néanmoins, pour que le coefficient de Poisson respecte
le comportement préalablement admis il faut que la loi £1(e3) soit décrite par une fonction
linéaire en une premiére partie et par une fonction polynomiale de 2°™¢ degré dans la suite.
La figure 4.3(b) montre 'allure de cette loi qui analytiquement se traduit par :

me €3+ €1 si ez < €3¢,
g1 = (4.14)

ae 3% + b €3 + ¢ si ez > e3..

ou la déformation de référence €3 . peut étre trouvée numériquement en imposant la condition
suivante dans (4.4) :

€3,c=E€3 (03 =0.8 fcc)

Pour la partie linéaire les deux considérations suivantes et les équations de la loi constitutive

élastique linéaire isotrope permettent de définir les deux parametres m. et €1 :

— la courbe définie en (4.4) passe par origine et ceci ne correspond pas a la réalité ; en effet
la contrainte latérale engendre un allongement axial du cylindre. 11 en suit donc que la
déformation e3 est une déformation de référence déplacée d’une valeur €3 g par rapport a
la déformation réelle (e3 = €5 +¢€3) ;

201V,
ECC

€3,0 = (4.15)

— dans le cas d’un chargement hydrostatique du béton (o7 = o3) la déformation doit aussi,

par définition étre égale dans les trois directions (1 = €5 = €,).

* 01
€iso = E.. (1 -2 Vc) (4.16)
o1
€3,is0 = Ejs0 T €3,0 = (4.17)
cc
Enfin les parametres recherchés sont trouvés :
Me = Ve (4.18)
o1
= - 1- 4.19
€1,0 Eo ( Vc) ( )

La partie suivante de la courbe est par contre trouvée en imposant les conditions suivantes :
— la transition entre la partie linéaire et la partie parabolique doit étre continue (méme
déformation latérale et méme pente) ;

c1(ezs=e3c) =c€1c=— (1 —v) +Veese (4.20)
d€1
— = 4.21
d€3 Ve ( )

— la déformation latérale au point de pic o3 = 03, est égale a la moitié¢ de la déformation
axiale réelle v = 0.5.

e1(e3 =¢e3p) =c1,, =05 (e3p — €30) (4.22)
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Par le biais de ces considérations les coefficients ac , b. et ¢, de I’équation (4.14) peuvent étre
trouvés :
_E1p —€lct Ve (€30 —€3p)

.=
(53,p - 5370)2

4.2
be = ve —2ac €3, (4.23)

2
Ce =€l — A €3¢ — be €3,c

La figure 4.6 montre la comparaison entre des courbes expérimentales, présentées a la sec-
tion 2.6, et celles calculées avec le modele de comportement du béton confiné. Ces courbes
montrent une bonne corrélation du comportement axial et latéral prédit avec le modele par
rapport aux mesures expérimentales [Guil0Od].

[CanO01]
120 120 15
120
— 80 |
£ & =)
=R 1 2 = 8
o y 4.0 & %
o =0 )2 =400 MPa
0 1 0 0 4 | 1
[Lah92]
140 : 140 15
220
= <
i 7.6 a, =
2 12 = 7
g € N
o1 =0 " f.=44.0 MPa
0 ! 1 0 ! 0 == .
0 £3 [%0] 30 0 &1 %] 15 0 e3 [%] 30

Fig. 4.6: Comparaison entre le comportement axial et latéral du
béton confiné mesuré sur des essais en cellule triaxiale et celui calculé
avec le modele proposé : ligne continue modele et ; ligne traitillée essai

Déformation latérale du béton confiné

Lors de la rupture par écrasement, les armature sont allongées au dela de leur déformation
de plastification. Dans cette zone le béton présente la méme déformation malgré qu’il est
sollicité par des contraintes de compression (confinement). Cette différence dans le comporte-
ment des deux matériaux est explicable par I’analyse des courbes déformation longitudinale-
déformation latérale (e3-£1) construites a ’aide du modele constitutif du béton proposé.

En effet, comme le montrent les courbes de la figure 4.7, la déformation latérale d’un béton
au pic (pour o3 = f..) est toujours positive (allongement). En raison du fait que la dilatation
due aux glissements le long des microfissures longitudinales qui s’ouvrent dans la matrice du
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béton sont bien plus grandes que le raccourcissement engendré par la contrainte latérale. Cette
déformation correspond a celle des armatures qui se trouvent dans cette zone qui donc sont
tendues. En autre, la déformation latérale est responsable du déplacement imposé a la dalle
entourant la colonne qui permet d’activer les armatures qui ne traversent pas directement la
colonne.

20

&1 [%o)

0 | |
0 &5 (%] 30 0 &5 (%] 30

Fig. 4.7: Effet du taux de confinement sur la courbe déformation
longitudinale-déformation latérale

Le phénomene d’obtenir des allongements malgré ’application dans cette direction d’une
contrainte de compression, peut étre observé aussi dans le cas des matériaux qui suivent
un comportement élastique linéaire isotrope. Dans ce cas (o7 = o9 < 03), il faut que la
déformation longitudinale respecte la condition suivante :

o1 (1
>— (=-1-2
€3 E (V V>

Ceci montre que pour un coefficient de Poisson élevé, cette situation apparait pour une
déformation longitudinale inférieure. Donc, le fait que pour le béton confiné les déformations
latérales sont négatives seulement sur une petite partie de la courbe, comme le montre la
figure 4.7, est explicable par les grandes valeurs que ce coefficient peut prendre (v = 0.5 au

pic).

Influence de la déformation latérale imposée sur la résistance a la compression
du béton confiné

Le modele présenté ici permet de calculer la contrainte axiale o3 ainsi que la déformation
latérale €1 données une contrainte de confinement oy et une déformation axiale e3. Ce modele
peut donc étre utilisé afin d’étudier I'influence d’une déformation latérale imposée sur la
résistance a la compression du béton. Cette influence a déja été décrite pour des panneaux en
état de contraintes biaxial par Robinson et Demorieux [Rob68]. Dans les panneaux, le béton
est libre de gonfler sur ’épaisseur. Par contre, ’étude décrite dans la suite vise a décrire le
comportement aussi pour les bétons confinés. Les résultats permettent ainsi de comprendre
que leffet des barres d’armature tendues qui traversent la partie de béton entre les deux
colonnes d’un joint colonnes-dalle est négligeable.

L’approche montré a la figure 4.8 et proposé par Muttoni [Mut89] permet de trouver la
résistance effective du béton f. ., sous une déformation latérale imposée €1 ;, sur la base de
la partie adoucissante de la courbe contrainte longitudinale-déformation transversale (o3-¢1).
Cette résistance correspond a la résistance résiduelle du béton sans déformation imposée au
moment que la déformation latérale correspond a €1 ;. Cette procédure se base sur le fait que
I’état de déformation et de contraintes dans les deux situations sont tout a fait égaux.
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g3

€1

Fig. 4.8: Influence de la déformation latérale imposée sur la résis-
tance a la compression du béton

La figure 4.9 compare les résultats trouvés avec cette approche, pour le béton non confiné

avec différentes résistances a la compression simple, avec les deux modeles de la littérature

suivants :

— Vecchio et Colins [Vec86] ont proposé différentes formules empiriques, basées sur les ré-
sultats d’essais de panneau et qui permettent de calculer un facteur de réduction de la

résistance a la compression 1. = fce/fe. Ici une formule simplifiée a été retenue étant la
plus rependue :

1

= <
T 08+ 1706y, =

1.0 (4.24)

— Belarbi et Hsu [Bel95] ont aussi proposé une formule que, comme la précédente, ne considere
que la déformation imposée :
0.9

e = w/1+25051,i

1 \ \

L\ approche proposée

(4.25)

L Vecchio et Colins

Belarbi et Hsu

w N f 4 30 MPa
- 3 ‘10
L \\*\\\59\ —
60 T
0 |
0 €1 [Yo] ®

Fig. 4.9: Réduction de la résistance a la compression du béton induite
par la déformation latérale imposée selon la résistance a la compres-
sion simple f.

La figure 4.9 montre clairement que leffet de la déformation latérale imposée est majeur
pour des bétons plus fragiles donc ceux qui ont une résistance a la compression simple plus
élevée. Ceci est en accord avec les conclusions d’autres chercheurs comme Muttoni [Mut89],
Kaufmann et Marti [Kau98] ou encore Hars [Har06]. Comme il a été a plus reprises rappelé,
le confinement comporte un comportement plus ductile a la compression du béton. Par consé-
quent, dans cette situation, 'effet des déformations latérales imposées est aussi mineur. La
figure 4.10 montre les courbes de 7. pour différents taux de confinement qui montrent que
méme pour des faibles taux de confinement ce facteur reste assez grand.

Cette derniere conclusion sera utilisée dans la suite afin de confirmer 'applicabilité du modele
plastique pour évaluer la force d’écrasement Np des joints colonnes-dalle. A méme titre, pour
les joints sollicités sur la dalle et sur les colonnes, 'effet de la force N peut étre considéré
seulement en termes d’effort de confinement. De plus, il est maintenant possible d’expliquer
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Fig. 4.10: Réduction de la résistance a la compression du béton in-
duite par la déformation latérale imposée selon le taux de confinement

la raison pour laquelle sur le joint d’essais PG35 il a été possible d’appliquer une contrainte
transversale a la dalle de 1.96 f. malgré que la déformation latérale était de I'ordre du 25%o.

4.1.2 Comportement de I’'anneau de confinement

L’anneau de confinement montré a la figure 4.1(c) entrave le gonflement du cylindre intérieur
et subit donc un déplacement radial. Il est donc nécessaire d’exprimer un modele qui relie le
déplacement intérieur de 'anneau u; a la contrainte interne n;, calculée comme l'intégral de
olqt sur la hauteur de la dalle h, voir figures 4.1(c) et 4.14(a).

Le modele recherché peut étre dérivé sur la base des hypothéses suivantes :

— le béton armé en direction tangentielle est, selon son état de déformation, dans un des
quatre stades suivants : élastique linéaire non fissuré, plateau de fissuration (formation
des fissures), élastique linéaire fissuré (ouverture des fissures) ou plateau plastique. Ce
comportement est montré a la figure 4.11;

— en direction radiale la section est comprimée et donc un comportement élastique linéaire
du béton est admis;

— les sections planes restent planes et ne subissent aucune rotation (les déformations sont
constantes sur I’épaisseur de la dalle) ;

— la contribution & la rigidité du béton tendu entre les fissures est considérée par un incrément
de déformation, comme montré a la figure 4.11, qui vaut [Mut04] :

3 Ja
erg = = —— (4.26)
8 Pt.a Es
n
ny - —
j E.h TS, o
Ter /,//LlrEs Pta h
T €
T e €1 &y

Fig. 4.11: Relation contrainte déformation pour le béton armé en
traction (n-¢) utilisée pour la section tangentielle de ’anneau en béton
armeé

La figure 4.12 montre les efforts intérieurs et la cinématique d’un élément d’anneau sans forces

71



CHAPITRE 4

externes. Sur cette base il est possible de décrire 1’équilibre différentiel

dn
nr—i—d—;r—ntzo (4.27)
et la déformation de cet élément.
du
Ep = —
d
" (4.28)
U
Et = —
”

(nr+dny) (r+dr)dd

nyrdd r+dr

(2) (b)

Fig. 4.12: Elément d’anneau : (a) efforts intérieurs et ; (b) cinéma-
tique

Une loi d’'un anneau en béton armé auquel est imposé un déplacement intérieur u; qui consi-
dere le champ de déformation complet est détermine en [GuiO7a]. Le comportement de ’an-
neau, prédit par ce modele, est montré a la figure 4.13 avec une ligne traitillée. Sur la base
des résultats de ce modele il est possible de démontrer que les déformations radiales restent
négligeables par rapport aux tangentielles. En effet, la direction radiale est comprimée et
donc la rigidité est bien supérieure a celle tangentielle ou ’anneau est déja fissuré pour une
faible pression interne. Il est donc possible de dériver une loi simplifiée en négligeant les dé-
formations radiales ce qui revient a imposer que le déplacement u est constant en tous points
de lanneau u(r) = wu;. Cette simplification, expliquée a la figure 4.14 ou elle est comparée
au comportement réel, est inspirée par la loi pour une dalle axisymétrique sur une colonne
proposée par Muttoni [Mut08a].

L’état de contrainte montré a la figure 4.14 considere ’état de déformation de ’anneau et la
relation entre les déformations € et les contraintes n montrées en figure 4.11. Les contraintes
de référence n., et n, montrées sur cette derniere figure valent :

Ner = fu h (4.29)

ny = fs prah (4.30)

et sur la base de ces contraintes et des rigidités les déformations de référence e, €1 et gy
sont calculées.

P Ner _ &
“ E.h  E.
ey fct
€1 —Ers = —ETrs 4.31
Es Pt,a h Ej Pt,a ( )
fy=— Y ¢ ¢
Bspah IS T E, T°rS
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M4
Tpl
T
|

0 ‘

modele complet
modele simplifié
|

0 u; 0.1

EyTs

(a)

0 U;
ey Ts

(b)

Fig. 4.13: Comparaison entre le modele de comportement de 1’an-

neau complet et celui simplifié (pour rs/r. = 6.0, fs/fer = 1000/3 et

E,/E. =205/33) : (a) courbe normalisée contrainte interne déplace-

ment intérieur n;-u; pour la partie non fissurée; (b) jusqu’a plastifi-

cation compléte de Panneau et ; (c¢) évolution de la fissuration et du
front plastique durant de la mise en charge

La figure 4.14 montre différents rayons de référence r, (limite de la zone plastique), 7 (limite
de la zone élastique linéaire fissurée) et r., (limite de la zone fissurée) qui définissent la section
sur laquelle la déformation tangentielle €; est égale aux différentes déformations de référence.
Ces rayons sont donc calculés en résolvant I’équation (4.28) de la direction tangentielle par r
et enfin en substituant (4.31) dans ce résultat.

Uj Ec

Ter = —— = 7 U 5 Te STer ST
Eer fct
Ug E; Pt.a

n=—= i ;o re <rp <7y (432)
€1 fet —ers Es Pt.a
U; ES < <

Ty = — = — e <ry, <r

y i ; c y > Ts

Ey fs —ETs ES

Il est maintenant possible de calculer I'effort radial sur toute la coupe N; en intégrant les
différentes contributions de la contrainte tangentielle n; le long du rayon entre r = r. et
r=rs.

N, :/ ny(r) dr

Ty 1
= / Ny dr + /
Te Ty

1
=Ny (Ty —7e) + B Pta hu; In E + Es pra hers (r1 — 74y)

Ter

(% + ETS) Es piq hdr+ /

T1

Ts ul
ncrdr"_/ *Echd'r:
r r

cr

(4.33)

r
+ Ner (Tcr _Tl) + Echu; In —=

7n()’!’

La figure 4.14(e) montre qu’au niveau de la section au bord de la colonne il y a un saut des
contraintes radiales n,.. Ceci est du a la contribution des armatures radiales qui traversent
la colonne; en effet ces armatures doivent s’allonger par le fait qu’elles sont ancrées dans
I’anneau qui subit un déplacement. Il est donc nécessaire de considérer une contribution ng
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(a)

(b)

(c)

(d)

()

(f)

dd

E0f—-

Ts

Y=

nt

Ny

Ter

e Ty

T

Fig. 4.14: Comportement de 'anneau sous un déplacement radial
imposé a la face interne : en traits continus le comportement réel ; en
traits traitillés le comportement supposé pour la simplification ; (a)
parametres géométriques; (b) déplacements radiaux; (c) déforma-
tions radiales; (d) déformations tangentielles; (e) efforts radiaux et ;

(f) efforts tangentiels

en direction radiale appliquée a r = r. qui donne ’effort radial suivant.

N, =noredd = Esprqhegredd = Esproh il red¥ = Es prghu;idd < foprqhredd (4.34)
Tc

et donc :

Il est a noter que la contribution du béton tendu sur la rigidité des armatures erg n’est pas
a considérer en raison du fait que ces armatures sont enrobées dans le béton du cylindre. En
effet ce béton est déformé non par la traction des armatures mais par ’effet de la contrainte

axiale.
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Enfin, par équilibre de la tranche d’anneau montrée en figure 4.14(a), 'expression suivante
qui donne la relation entre la contrainte interne n; et le déplacement de la section interne de
lanneau u; est calculée.

N, + Ny dv
n, = ———————— —
’ r. dY
Ty — T w; . T rL—T
=no+ny +—=+FEspah— In - + E, Pta N eETS L (4.36)
Te c Ty c
+ncru+EchﬂlnE
TC ,rC TC'/‘

Il est encore nécessaire d’indiquer que le taux d’armature tangentielle de I'anneau p; , est
calculé, & partir des taux d’armature flexionnelle en direction tangentielle p; et p}, de la fagon
suivante :

_pedfstpidfy

" 4.37
pt, W7, (4.37)

ol les limites d’écoulement sont nécessaires pour analyser des éléments qui présentent des
aciers différents en nappe supérieure et inférieure de la dalle, comme dans le cas des joints
d’essais. Le taux d’armature radiale p,, est calculé de la méme fagon que le tangentiel en
considérant les armatures qui traversent le cylindre intérieur p, et pl.

4.1.3 Conditions de compatibilité

Pour relier les deux modéles, cylindre en béton confiné et anneau de confinement, des condi-
tions de compatibilité sont nécessaires. Deux sortes de conditions sont utiles : une condition
cinématique qui porte sur I’égalité entre le gonflement radial du cylindre u,. et le déplacement
de la section interne de I'anneau u; et ; une de caractere statique qu’implique 1’équilibre entre
les contraintes de confinement oy, et la contrainte interne a ’anneau n;. Analytiquement, ces
deux conditions s’écrivent :

Ui = Ue (4.38)
h
n; :/ Ot dz (4.39)
0

La condition statique décrite par (4.39) n’est pas suffisante. En effet, il faut que la position
de la résultante des contraintes de confinement coincide avec celle de la contrainte interne
a I'anneau n;. Si les conditions p = p’ et h — d = d’ sont respectées, la résultante se trouve
au centre de la section. Cependant, cette situation est rare étant donné que la majorité des
dalles ne présentent pas une armature identique en nappe supérieure et inférieure. Il s’en
suit que la résultante n; n’agit pas au centre de la dalle mais est déplacée vers le coté le
plus armé. Le modele proposé pour le comportement de 'anneau a comme hypothese la non
rotation des sections et ceci impose la position de la résultante au centre. Par contre, dans la
réalité la position, pendant les phases élastiques, dépend de la distribution des rigidités sur
I’épaisseur de 'anneau. Au survenir de la plastification de 'anneau la position est fonction
de la distribution des résistances. En ce moment, la contraint interne vaut n; = n, qui est
calculée en imposant la contrainte plastique n, tout le long de la coupe de 1’élément d’anneau
montré a la figure 4.14(a) :

s —Tc

Npl = Ny, + Ny ¢ (4.40)

Te

75



CHAPITRE 4

et si anneau présente la méme armature en direction radiale et tangentielle (armature iso-
trope) le tout se simplifie en :
Npl = Ny Is (4.40a)
Tc
Dans le cadre présent il est proposé d’admettre la position de la résultante comme étant
constante le long du chargement. La position de la résultante est donc calculée selon la

distribution des résistances entre la nappe supérieure et 'inférieure.

[Pr fspre+pefsp (rs — TC)} d+ [P;« fé,r e+ py fé,t (rs —7e)| d'
Pr fs,'r Te+ pt fs,t (rs - Tc) +p; ;ﬂn Te + Pi ;,t (rs - Tc)

Ze = (4.41)
Dans le cas ot 'armature tangentielle est égale a celle radiale, ’équation précédente se sim-
plifie de la facon suivante :

pfed+p fld

— 4.41a
¢ pfs+p [l ( )

Cette procédure est soutenue par le fait que les rotations mesurées sur la dalle lors des
essais restent tres faibles dans la phase pré-pic. Dans la phase post-pic, par contre, des fortes
rotations de la dalle autour des bordes des colonnes se développent. Mais & ce moment les
armatures sont déja plastifiées et la position de la résultante correspond a celle calculée
en (4.41).

Plusieurs formes de la distribution des contraintes o, sur la hauteur du cylindre sont possibles
tout en respectant la condition statique de compatibilité. La plus simple est une distribution
linéaire avec, éventuellement, une limitation dans le cas ou la résistance a la compression
simple du béton f. est atteinte. En effet, la compression latérale est transmise jusqu’au
cylindre par le biais du béton comprimé et donc il est impossible de dépasser la valeur de
sa résistance. La figure 4.15(a) montre la distribution des contraintes proposée et la (b) la
distribution dans le cas ou la contrainte de confinement supérieure dépasse f.. En équilibrant
les contraintes montrées dans les figures préalablement expliquées avec la résultante des efforts
dans I’anneau montrée a la figure 4.15(c) la distribution de la contrainte latérale peut étre
calculée. En premier, il faut controler que la contrainte de confinement maximale ne dépasse
pas la résistance a la compression simple du béton :

Olat,2 = T (32011722}1 < fc (442)
et ensuite, la contrainte inférieure ojqs1 et la hauteur de la zone confinée par une contrainte
non uniforme b peuvent aussi étre calculées :

4h—6 z )
iy si ojar2 < fe
Olat.1 = 4.43
fatd o 4 (foh —ny)? P (4.43)
Cc 3 (fc h2 _ 2 n; ZC) lat,2 - Jc -
fch_ni
b=2-"-———"—<h 4.44
fc_Ulat,l o ( )

Dans le cas ou les armatures sont mal distribuées (par exemple avec une concentration d’ar-
mature en nappe supérieure par rapport a l'inférieure), il se peut que la contrainte ojqs 1
devienne négative. Ceci est impossible en raison du fait que le cylindre doit s’appuyer sur
I’anneau et, par contre, il est impossible qu’il tire sur ’anneau. Dans ce cas, il est possible
de procéder comme présenté préalablement en réduisant la résistance des armatures du coté
sur-armé. La procédure est celle de trouver, par exemple par itérations, la valeur de f; a
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Fig. 4.15: Distribution des contraintes de confinement sur la face

latérale du cylindre : (a) si 0jq¢,2 calculé selon (4.42) est plus petit que

la résistance & la compression simple du béton f.; (b) si 04,2 > fe
et; (c) résultante de laction de ’anneau sur le cylindre

introduire en (4.41) qui satisfait la condition 0741 = 0 & I’équation (4.43). Ceci est valable si
le c6té le plus armé est sur la nappe supérieure et, dans le cas contraire, en imposant f, qui
satisfait 04.2 = 0 a I’équation (4.42).

L’augmentation de résistance du béton confiné par une contrainte uniforme (0j4¢,1 = 0yq¢,2) est
bien connue et elle a été donnée en (4.9), pour des applications pratiques, et en (4.9a), pour
des estimations plus précises. La premiere des deux formules est en accord avec un critere
plastique de Mohr-Coulomb. En effet, selon ce critére la résistance, dans le cas d’un essais en
cellule triaxiale, est calculée comme montré en (4.9) et pour une contrainte de confinement
uniforme la valeur de k, nommée kg, est donnée par :

_ l+sing

ko =
0 1—singp

(4.45)
ou ¢ est I'angle de frottement interne et pour le béton imposé a 37°. Dans ce méme cas, la
contrainte de confinement est donnée par o1 = 0jq¢,1 = Oya,2-

La solution plastique pour le cas du confinement non uniforme sur la hauteur du cylindre
n’est pas traitée dans la littérature. Ce probleme de plasticité a donc été étudié et les résultats
sont présentés dans la section suivante.

4.1.4 Comportement du cylindre non uniformément confiné

Cette section présente la procédure utilisé pour la résolution du probleme de plasticité d’un
cylindre haut (h > t), constitué d’un matériau défini par le critere de plasticité Mohr-Coulomb
associé, soumis a une contrainte latérale non uniforme o0y,:(z) et & un déplacement uniforme
d’une des deux faces wy. La figure 4.16 montre la géométrie du probléme précédemment
décrit. La résolution du probleme a été faite par le biais du théoreme de la borne inférieure
de la théorie de la plasticité en imposant un comportement rigide parfaitement plastique du
matériau [Cox61, Che82, Hil92].

La figure 4.16 montre la zone supposée en état plastique définie par AOB ainsi que la direction
des contraintes principales sur les bords, ces deux données seront motivées dans la suite de
cette section. Pour 'instant il n’est nécessaire que la rotation des axes principaux, laquelle
suggere que le régime plastique Mohr-Coulomb atteinte a U'intérieur de la zone considérée a
I’état plastique est le F' selon la figure 4.17. En effet, la condition d’axisymétrie impose que
sur ce bord o, = oy = 03 et donc o1 = 03 > 09, voir figure 4.18(a). En premiere hypothese,
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Tlat

Fig. 4.16: Définition du probléme de plasticité d’un cylindre en maté-
riau Mohr-Coulomb associé, confiné par une contrainte non uniforme
et auquel un déplacement de la face inférieure est imposé

ce méme régime est imposé a tous le corps et a la fin il a été confirmé. Ce controle a été fait

en vérifiant que dans la totalité du cylindre la condition statique de plasticité soit respectée.

Le régime plastique F' a comme propriété d’étre statiquement déterminé et donc le champs
de contraintes peut étre trouvé sans devoir connaitre la cinématique [Cox61]. Il est important
noter que dans cette section les contraintes sont définies positives si de traction et négatives
dans le cas de la compression, cette convention n’est pas vrai dans le reste du document.

a1

régime plastique
déterminant

02<01=03
f{:///// i ///
T /
//
a2 /
/
C /1.
régime plastique
déterminant 5l e
critére plastique 02<01=03 -~
pour g3=0
1
ko
F
(b)

(a)
Fig. 4.17: Critére plastique de Mohr-Coulomb : (a) dans Pespace
des contraintes principales et ; (b) régime plastique déterminant avec
cut-off et définition du vecteur des déformations plastiques

La méthode des lignes « et § est utilisée pour résoudre le probléme ; 'implémentation d’un
algorithme numérique a été nécessaire pour la résolution du systeme d’équations différentielles
qui définissent le champ de contraintes. Ce systéme d’équation, composé de deux équations
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caractéristiques, contient la condition statique de plasticité ainsi que ’équilibre et il est pris
directement par Cox [Cox61] en négligeant les termes liés aux forces de volume :

cospdP +2Q dy + Q [cos (¥ + @) + sin 1/)} ds, =0 sur une ligne «,
r
(4.46)

cospdP —2Q dy — Q |:COS (¢ + ) + sin 1/)} dsg =0 sur une ligne (.
r
ou P et () sont des changements de variable sur les contraintes principales qui décrivent plus

facilement le critere de plasticité ; ’angle v définit la pente de la ligne o par rapport a ’axe r
et enfin ds, et dsg sont la longueur de I’arc mesurée le long des lignes « et respectivement f3.

P:_M;W (4.47)
QAfH;UZZO (4.48)
¢=n—(g+§) (4.49)

ou 7 est la rotation des directions des contraintes principales par rapport a ’axe r comme
indiqué a la figure 4.18(b).

(b)

Fig. 4.18: Etat de contraintes dans un élément différentiel axisymé-
trique : (a) équilibre de I’élément différentiel et; (b) définition des
directions principales des contraintes

Le critére de plasticité, en régime plastique F', écrit en termes de P et ) est définit par :

Q=P sinp+ccosp >0 (4.50)

Les équations caractéristiques (4.46) peuvent étre écrites avec la substitution :

A =cotyp ln% (4.51)
d@ =@ tanp dA (4.51a)
d
dP = © _ Q secpdA (4.51b)
cse @
de la fagon suivante :
1
dA+2dy + - [cos (¥ + ¢) + sin 1/1} dse =0 sur une ligne «,
: (4.52)
dA —2dvy — - [COS (V+ )+ sinw} dsp =0 sur une ligne 3.

79



CHAPITRE 4

Comme anticipé ce systeme d’équations différentielles est a résoudre selon les conditions de
bord du probléme donné qui sont :

1. sur les bordes libres il est possible d’introduire que des contraintes normales a la surface
et donc les bordes coincident avec les directions des contraintes principales et ;

2. le déplacement plastique vertical (le long de z) de la face inférieure du cylindre est
constant le long du rayon et vaut wp (plaques d’appui infiniment rigides).

Donc,
or (2) = =0t (2)

surr=R;0< 2 <t
Trz(2) =0

(4.53)

Trz(r) =0
sur z=0;0<r <R.

w (r) = wp

Les équations (4.52) sont valable sur toute la zone plastique et donc permettent de trouver la
totalité de I’état de contraintes le long des bords OA et AB. En effet les conditions de bord
indiquent que o, = 01 = 03 et que = 7. En transformant ces égalités a I’aide de (4.47), (4.48)
et (4.49) pour ensuite introduire les résultats dans le systéme d’équations (4.52), les conditions
de bord statiques sont transformées en termes de A et de 1.

Cos @ + 0yt (2) /e singp
n

A(z) =cotpl T
Sy surr=R;0< 2z <t;
3m
()= -5 (4.54)
3T @
¢(7«):T_§ sur z=0;0<r<R.

Pour résoudre numériquement un probleme de plasticité il faut faire une hypothese de départ
et en partant des bords sur lesquels des conditions de bord existent trouver un certain champ,
de contraintes ou de déformations, complet. Ensuite, il faut vérifier si la solution trouvée
respecte les autres conditions de bord et dans le cas contraire, corriger I’hypothese de départ
pour trouver une « meilleure » solution. Donc, la procédure est itérative et elle est arrétée
quand la solution satisfait un critére de convergence imposé.

Quand le champs de contraintes est connu de facon satisfaisante, il est possible de trouver
les contraintes normales au bord OA et de les intégrer pour trouver la force de plastification
Ny;. En divisant cette force par la surface du cylindre la contrainte moyenne de plastification
opi,m est calculée. Cette contrainte est la résistance du cylindre non uniformément confiné.

Algorithme de résolution

Dans la suite un algorithme de résolution du probléeme de plasticité donné, par la méthode
des lignes caractéristiques a et (3, est expliqué pas par pas. Cet algorithme a été utilisé
pour la construction des diagrammes permettant de trouver la valeur de k et la hauteur
caractéristique ¢ d’'un cylindre en béton non uniformément confiné qui seront expliqués dans
la suite de cette section. La figure 4.19 montre les différentes étapes de I'algorithme proposé.

1. Une valeur de la hauteur caractéristique t = £y est imposée. Il est recommandé de partir
par tg = R tan(m/4+¢/2) qui est la solution exacte pour une contrainte de confinement
uniforme [Cox61, Exn83].
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étapes étapes étape étape
1et2 de 3 a6 7 8

étapes étape étape étape
de 9 a 10 11 12 13

z z ‘Z ‘Z

oy

Fig. 4.19: Etapes de la méthode numérique pour la résolution du
réseau des lignes « et 3

2. La ligne AB est subdivisé en n — 1 segments délimités par n nceuds. Les valeurs de ¢

et A sur chacun de ces nceuds sont calculées & partir des conditions de bord exprimées
en (4.54).

3. Les coordonnées du noeuds R sont calculées a partir des nocuds n, appelé ) pour ce
passage, et n—1, appelé P. Une premiere approximation, comme montré a la figure 4.20,
se trouve en résolvant le systeme d’équations suivant :

{ZR —zp = (rr —rp) tanyp
(4.55)

2qQ —zr = (rr — Q) cot (Yo + ¢)

Fig. 4.20: Méthode résolutive par approximations successives pour
les coordonnées du point R

4. Ces valeurs permettent de calculer une premiere approximation des valeurs statiques
AR et p dans le point R; en résolvant le systeme d’équations différentielles (4.52)
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10.

11.

12.

13.

exprimé en différences finies :

2

(Ap —Ap) +2 (wR—wp)zm

[(TP —1rR) cosp + (zp — zg) (1 —sin go)] sur une ligne «,

) (4.56)

(AR—AQ)—Q (¢R—¢Q):m

{ [(TQ —rR) cosp + (zp — 2g) (1 —sin @)] sur une ligne 3.

Les résultats du systéme d’équation (4.56) permettent d’améliorer Iestimation de la
position du point R en calculant les coordonnées a ’aide de la moyenne entre i et ¥p
d’une coté et p et 1)g de 'autre dans les équations (4.55) :

YR+ Yp
2

29 —2r = (rp —rq) cot <W+s&>

ZR —2Zp = (TR — ’I”p) tan
(4.57)

L’estimation de rg et zg est améliorée en itérant plusieurs fois les résultats de (4.56)
et de (4.57).

Sur la base des noceuds n — 1 et n — 2 il est possible de calculer les coordonnées d’un
nouveau noeud R avec la méme procédure indiquée dans les points de 3 & 6. Ainsi de
suite tous les n — 1 noeuds de la deuxiéme rangée peuvent étre calculés.

En appliquant la procédure utilisée pour la deuxieme rangée il est possible de calculer
jusqu’a la n'®™e rangée.

Pour la suite, il est nécessaire de calculer un noeud R’ qui se trouve par définition en
z = 0. La coordonnée g/ de ce noeud se trouve en introduisant la condition précédente
et la condition de bord correspondante, indiquée en (4.57), dans la deuxieme équation
du systeme (4.56).

(4.58)

3T g | 3¢
8 2 4

TR =TQ + 2Q tan<++

La valeur de Ap en R’ se trouve & l'aide de ’équation de la ligne 3 donnée en (4.56)
et des conditions de bord données en (4.54) :

3m

Apr=Ag+2 < 1

+ g - ¢Q> + m |:(TQ —rp) cosp—zg (1 —sin go)] (4.59)
Ensuite, il est possible de remonter nceud par nceud, selon la procédure décrite aux

points de 3 & 6, en prenant comme premier noeuds ) le nceud R’ qui vient d’étre résolu.
En répétant les points de 9 a 11 il est possible de compléter le réseau des lignes « et 3
jusqu’au nceud O'.

La condition de convergence est & fixer sur la tolérance de la coordonnée du nceud O’
qu’en théorie doit coincider avec O. Dans le cas que la condition n’est pas respectée il
faut corriger la valeur de t et refaire toute la procédure jusqu’a convergence.

Apres avoir construit le réseau des lignes « et (3, il est possible de transformer les n valeurs
de Ap en contraintes o3 = o0,. Ceci se fait en résolvant les équations (4.47), (4.48), (4.50)
et (4.51) par @) ensuite par P et enfin par os.
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La contrainte oy calculée en (4.60) est la contrainte de plastification du cylindre nommée
opi- En intégrant cette contrainte sur la surface d’appuis il est possible calculer la force de
plastification NNp; et en divisant cette force par 'aire de la surface d’appuis la contrainte
moyenne de plastification oy, ,, est trouvée.

Nyl 1 2 (B
Upl7m:A7i:R27T /A UpldA:R2/0 op 7 dr (4.61)

Enfin, il est possible de calculer le champ de déplacement du cylindre en imposant la derniere
des conditions de bord données en (4.53). Pour ce faire, il faut appliquer les relations qui
décrivent le champ de déplacements, calculé en considérant les déformations plastiques &
comme montré a la figure 4.17(b) reprise de [Cox61] :

cospdu+siny dw+ (1 —siny) u dsa _ 0 sur une ligne «,
2r
| (4.62)
sin (¢ 4+ ¢) du —cos (¢ + ¢) dw — (1 —singp) u % =0 sur une ligne 3.
r

Application au cylindre en béton non uniformément confiné

Dans la partie précédente, une procédure applicable a tous les matériaux qui ont un compor-
tement Mohr-Coulomb associé a été donnée. Dans la suite, cette démarche est appliquée a
un cylindre en béton confiné par des contraintes latérales distribuées comme discuté a la sec-
tion 4.1.3 et montré a la figure 4.21. Etant donné que le matériau qui compose le cylindre est
du béton, il est possible d’introduire la valeur de I’angle de frottement qui vaut [Ric28, Nie99]
i = 37°. Par contre, la cohésion c est directement liée a la résistance a la compression simple
du béton et elle est calculée par :

1 —sin
C:fc L4

i;kb
t B
| /|dz

b 'doiar

Y~ .249 4.63
3 cos g fe (4.63)

™0

Olat

A%Ulaz,.l fe

Fig. 4.21: Définition du probleme de plasticité d’un cylindre en béton
non uniformément confiné

L’analyse avec la méthode proposée permet de connaitre la résistance du cylindre qui est
donnée par la contrainte moyenne de plastification o ,,. Cette contrainte peut donc étre
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introduite en (4.9) a la place de f.. et finalement calculer la valeur de k. Dans cette équation,
le facteur k& multiplie la contrainte de confinement ;. Dans le cas que la contrainte latérale
O1qt €st constante sur la hauteur du cylindre, elle est directement prise comme ;. Par contre,
dans le cas contraire, il est nécessaire de calculer une contrainte latérale moyenne ;44 sur
la hauteur caractéristique ¢ intéressée par le mécanisme plastique. C’est pour cette raison que
dans I’équation suivante le confinement est considéré comme 0744 -

Oplom — fc

= -Bm Jc (4.64)

Olat,m

L’étude présent est fait pour des distributions des contraintes latérales linéaires avec la limi-
tation a la valeur de f.. Donc, la contrainte latérale moyenne est facilement calculable et elle
vaut :

Tlat2 — Olat , (01at,2 — Otat,1) (t —D)
2b 2bt

ou l'opérateur (z) vaut x si z > 0 et 0 si z <0.

(t —b) (4.65)

Olat,m = Olat,1 T+

Le résultat des solutions plastiques d’un cylindre en béton de résistance a la compression
simple f., de rayon R, de hauteur h > t et confiné avec plusieurs distributions des contraintes
latérales qui respectent les conditions expliquées avant, voir figure 4.21, sont représentés par
les diagrammes montrés a la figure 4.22. Pour que les courbes soient valables pour n’importe
quel béton, les valeurs de 0jqs,1, 0laz,2, b et de t ont été adimensionalisées. I est important
de noter que les diagrammes ont été construits en imposant une valeur de 'angle de frotte-
ment interne et donc ils sont utilisables que pour I’étude de cylindres en béton. Pour étre
appliqués a un autre matériau il est nécessaire de les redessiner avec la valeur corrigée de .
Les transformations suivantes ont été introduites pour adimensionaliser les diagrammes dits
précédemment :

Olat,1
Je
dojas Olat,2 — Olatn R
= Jtat, 12 4.6
dz b fe ( )
t
R

La premiere ligne de graphiques de la figure 4.22 montre la valeur de ¢t/R pour un cylindre
donné et une contrainte latérale donnée; la deuxiéme ligne permet de trouver la valeur de
k selon les mémes données. Par contre, les colonnes montrent différentes échelles de 'axe
des abscisses de 0 a 0.1 pour la premiere colonne, de 0 a 1.0 la deuxieme et de 0 a 10 la
derniere. Dans ces graphiques est reconnaissable une discontinuité sur les courbes, indiquée
par une ligne traitillée qui représente le cas ot t = b. A gauche de cette ligne (figures de 4.23(a)
a (c)), la zone plastique n’est pas influencée par la limitation de la distribution des contraintes
latérales. Par contre, a droite (figures 4.23(d) et (e)), il existe une zone en état plastique sur

laquelle la contrainte de confinement est égale a f..

La figure 4.23 montre la zone plastique avec le réseau de lignes a et 3, les contraintes de
plastification sur la face inférieure du cylindre ainsi que la déformation plastique du cylindre,
en traitillée, pour différentes cas de confinement.

Ces exemples montrent que, en augmentant la pente des contraintes latérales tout en gardant
constant la valeur & z = 0 (voir figures 4.24(a) et (b)), la valeur de ¢ diminue pour ensuite
augmenter. Par contre, la valeur de o ,, augmente depuis le début. Cette diminution de la
valeur de t est facilement explicable en termes de dissipation d’énergie qui doit étre minimale.
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d0iet R : L daiet R
dz f. A dz f.

Fig. 4.22: Diagrammes de dimensionnement pour un cylindre en
béton non uniformément confiné (¢ = 37°)

En effet, en diminuant la hauteur caractéristique les lignes (3 s’aplatissent et plus d’énergie
est dissipée dans la déformation plastique du béton, mais d’autre part moins de travail est
fait par la contrainte latérale en raison du fait qu’elle diminue en allant vers le bas. Donc,
plus le gradient des contraintes latérales est grand, plus il est optimal de dissiper un peu plus
dans le béton pour gagner beaucoup sur le travail de o;. Par contre, une fois que la hauteur
b est inférieure a ¢, il n’est plus avantageux de baisser la hauteur caractéristique pour le fait
que le gain sur le travail de la contrainte latérale est petit. Il est donc possible de dire que
la valeur minimale de ¢ pour une contrainte latérale inférieure 0,41 donnée, se présente au
moment que ¢t = b et donc en correspondance de la ligne traitillée dans les diagrammes de la
figure 4.22.

Dans le cas que la contrainte de confinement inférieure augmente en gardant constant la
pente, c’est la valeur de k qui augmente en un premiere temps pour ensuite diminuer et enfin
raugmenter. En ce cas, la valeur de ¢ par contre augmente en tous temps. En tous cas, la force
de plastification NN, augmente en continu, soit en augmentant la pente que en augmentant
la valeur inférieure de la contrainte de confinement et ceci est en accord avec la théorie de la
plasticité.

Les diagrammes de la figure 4.22 permettent, comme déja dit, de trouver la valeur de ¢ qui
est nécessaire pour calculer la contrainte latérale moyenne 04, selon (4.65). D’autre part,
il sont aussi utilisés pour lire la valeur de k, & introduire en (4.9) pour trouver la résistance
du cylindre de béton de la dalle entre les deux colonnes. C’est pour ces raisons qu’ils sont
appelés diagrammes de dimensionnement.

Il est important de noter que la valeur de k ne varie pas de fagon significative par rapport
a la valeur de ky = 4.023 donnée en (4.45), par contre la variation de ¢ est plus importante
(voir figures 4.24(a) et (b)). Il en résulte donc que 'erreur fait dans le cas que ou ¢ soit
trouvée a l'aide des diagrammes de dimensionnement mais k est admis égal a 4.0, valeur
normalement admise pour un confinement constant, est inférieur par rapport aux variations

85



CHAPITRE 4

(a) (b) (c) (d) (e)
T T T T T

4
0 &\
AR ot
Jomon ‘,::.0‘ il /
OO0 QOOOBKN | %
AR SRR | P
Olat,1 1 A 0 0.5 0.5 0.7
fe
dow B v 0 0.3 0.3 0.7 0.7
dz f.

2.006 1.396

1.784 1.924

=~

k 4.023 3.849 3.938 3.895 3.979

Fig. 4.23: Solutions du mécanisme plastique pour un cylindre en
béton avec différentes cas de confinement non uniforme

des propriétés des bétons. De plus, une valeur approximée de la hauteur de plastification de
t = 1.25 R peut étre calibrée. Dans ce cas, I'erreur sur la contrainte de plastification oy,
est, comme montré a la figure 4.24(c), de £4.0% par rapport a la valeur théorique calculée
avec les diagrammes. Compte tenu des variation des proprietés mécaniques des matériaux et

des tolérance de construction, cette derniere simplification est tout a fait applicable & des cas
pratiques [Guil0Od].

4.2 Effet de la flexion de la dalle sur la résistance a
I’écrasement des joints colonnes-dalle

Normalement, les joints colonnes-dalle sont sollicités simultanément par les forces appliquées
a la colonne et par celles de la dalle, comme celui montré a la figure 4.25(a). Ceci implique que
les armatures de la dalle sont sollicitées par la contrainte de confinement et par les moments
de flexion engendrés par la force sur la dalle V. Il en suit que pour connaitre la force ultime
en ces cas, il est nécessaire de construire un diagramme d’interaction V-N [Guil0Oa]. Dans
le méme esprit que les diagrammes d’interaction M-N utilisés dans le dimensionnement des
poutres sollicitées par de la flexion composée.
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5 O'l T T T T 25 O'l T T T T
t,1 t,1
—2=—1.00 k = 4.023 %: 1.00 t/R = 2.003
C [+
0'3550 0.75
’0 25 0.50
e o ] e L 0.25 ]
0
0 | | O | |
0 dO’lat E 10 0 dO’lat E 10
dz fe dz  fe
(a) (b)
1 T T T
L 1 L . \, L ]
— - \"é
ke b g 1 1 I 2 i
5 i
G-S\Q —
L o 1 L =" ]
50T i%';% ] 2, 0.0
-2 1.0% — 4 0%
0 I I /2‘0%7 %, \\¢\
0 dojgs R 01 0 10 dojy; R 10
dz f. dz  fe

Fig. 4.24: Augmentation de résistance d’un cylindre en béton avec
confinement non uniforme : (a) variation de la valeur de k; (a) va-
riation de la valeur de t/R et; (b) erreur sur I'estimation de opm
avec k = 4.0 et t/R = 1.25 par rapport & la valeur exacte théorique

4.2.1 Partie plastique du diagramme d’interaction force sur la
dalle - force sur la colonne

La figure 4.26 montre ’allure de la partie plastique du diagramme d’interaction V-N. En effet,
deux familles de rupture sont a considérer lors de la construction d’un de ces diagrammes : en
premier la rupture plastiques par flexion simple de la dalle, normalement, accompagnée par
I’écrasement de la zone entre les colonnes par défaut de confinement, et la rupture fragile par
poinconnement de la dalle. Dans la section suivante, la partie plastique est analysée en détail.
Pour ce qui concerne la partie liée au poingonnement, le lecteur est renvoyé a la section 5.4.

Sur la partie plastique du diagramme, montrée a la figure 4.26, il est possible distinguer sept
points caractéristiques lesquels sont définis par un différent mécanisme de rupture. Les diffé-
rences entre ces mécanismes sont au niveau des parties sur lesquelles la dissipation d’énergie
se fait. En effet, la plastification de I’armature supérieure, qui est présente en toutes les situa-
tions, est accompagnée par 1’écoulement de ’armature inférieure et par une zone comprimée
sur l'intrados de la dalle. Une autre différence est la forme de la distribution des contraintes
de confinement sur la hauteur du cylindre qui relie les deux colonnes. Malgré ces différences,
il est possible de décrire les forces de rupture Vi et N par une unique formulation ou les ré-
sistances sont fonction du point caractéristique considéré. Pour la force appliqué a la dalle, il
faut décrire 1’équilibre de la partie montrée a la figure 4.25(c) en fonction du moment résistant
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(a) (b) (©)

Fig. 4.25: Joint colonnes-dalle axisymétrique chargé sur les colonnes

et sur la dalle : (a) géométrie du joint; (b) géométrie, état de

contraintes et de déformation du cylindre intérieur et; (c) géomé-

trie, état de contraintes et de déformation de la dalle entourant le
cylindre

réparti sur la surface interne de 'anneau de dalle mp ;) (au point caractéristique (i)).

B 2T MR,(i) Te

VrG) = (4.67)

Tq —Tc

Vf/f.T
VR

VRr3) ; ‘ ; :i::
K e Rl e s N

o
[ [ —
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-
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]
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!
-
[\
£
w
S
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-
-

(5)

Ve —_v \\,,,,,;
| 1 ) | N
T N. Nag Nr@ New Nag)

Fig. 4.26: Partie plastique du diagramme d’interaction des joints
colonnes-dalle V-N

Par contre, la force de rupture appliquée a la colonne supérieure peut étre calculée en consi-
dérant la conclusion déduite par ’application de la méthode de confinement compatible sur
plusieurs cas réels et par la ductilité remarquée lors des essais. Ces études concluent qu’au
moment de la rupture par écrasement la contrainte de confinement est pratiquement comple-
tement mobilisée. Ceci signifie qu’il est possible d’admettre, tout en gardant une excellente
précision, que la contrainte d’écrasement o.r correspond a la résistance du béton confiné
fee = opim calculée avec (4.64) et en considérant la contrainte de confinement donnée par
I'effort de plastification des armatures n,. Donc, la formulation suivante de la force de rup-
ture sur la colonne, qui est égale & celle du cylindre confiné montré & la figure 4.25(b), est
donnée :
Ac

Ng,4) = ’TA (fe + k(i) Olatm, (i) — @) Ve, (4.68)
ou la contrainte latérale moyenne oy, ,, (;) est calculée selon (4.65) et la valeur du facteur ki
ainsi que la valeur de t(;) en (4.65) sont trouvées a I'aide des diagrammes de la figure 4.22 en
considérant que t(;y < h. Le facteur 74 est introduit pour corriger la surface de la colonne des
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joints carrés apres qu'’ils sont transformés en axisymétrique et il sera défini a la section 4.4.
Par contre, le facteur « considere la zone sur laquelle se développe le mécanisme d’écrasement
du béton de la dalle. En effet, si la rupture se localise en proximité de la colonne inférieure il
faut considérer que 'effort axial vaut V + N et donc, pour trouver la force de rupture Np (;,
il faut soustraire la force appliquée sur la dalle a 'intégral des contraintes de plastification
sous la plaque d’appui. Donc, une valeur de o = 0 est a utiliser dans le cas d’une rupture par
écrasement de la colonne supérieure. En cas contraire, qui se manifeste quand la contrainte
de confinement a l'intrados est plus petite ou égale de celle a I'extrados, une valeur de @ = 1
est a utiliser.

Enfin il faut encore définir la valeur de 041 (;), respectivement oy, 9 (;y et b(;) nécessaires
affin d’utiliser les diagrammes de la figure 4.22. Ces dernieres grandeurs sont définies, sauf
pour les points (5) et (6), comme suit :

Olat,1,i) = 0

i=0,...,4 (4.69)

2 Nyat, (3
2 (h—xa) = bg

Olat,2,(i) —

OU Nyqy ;) est la résultante des contraintes de confinement sur la hauteur du cylindre. De la
méme fagon il est possible de définir la hauteur, mesurée depuis I'intrados, de la résultante
de ces contraintes de confinement :

3 (h—=) +3b (h—13) (ag —1) +0* (1-2a)
6 (h—x(l)) —-3b

Zlat,(i) = T(i) T
i=0,...,4 (4.70)

Les sollicitations sur un élément de dalle ainsi que I’allure de la contrainte de confinement
pour chacun des points caractéristiques sont montrées a la figure 4.27 et dans la suite elles
sont traitées séparément afin de formuler les relations qui permettent de calculer les force de
rupture Vi et Np dans ces points. Pour ca les valeurs de nq (), de ;) ainsi que de mpg ;)
pour tous les points sont décrites dans les pages suivantes. Comme sera expliqué par la suite,
ces valeurs suffisent a tracer un diagramme d’interaction V-N avec une précision suffisante
pour des applications pratiques.

Ecrasement du béton de la dalle par une force axiale seule (6)

La rupture par écrasement modélisée a la section 4.1 est représentée par le point (6) du
diagramme. Ce point est, comme déja dit, caractérisé par I’écrasement du béton de la dalle qui
se trouve entre les colonnes pendant I’écoulement des armatures inférieures et, normalement,
supérieures. En raison de la distribution non égale des armatures entre les deux nappes, la
contrainte de confinement n’est pas homogene sur la hauteur du cylindre et ceci est défavorable
du point de vue résistance a la force axiale V. Cette distribution non uniforme, avec moins de
confinement sur la partie inférieure du cylindre dans les cas ordinaires, impose que la rupture
se fait sur la colonne inférieure et donc a(g) = 1.

La contrainte latérale est calculée a 'aide de la résultante des contraintes de confinement
qui vaut nyq (6) = np1/ VB, avec ny trouvée selon (4.40), et de la position de cette résultante
qui vaut 2 ) = zc selon (4.41). Le facteur yp est une correction géométrique pour les

89



CHAPITRE 4

: —_— — - —
pOlnt (0) P (Ts:fs' s pl Tes,pl
= } Niat,(1)=0 _ S
et (1) 8 O'(;=f(; Tus, pl ﬁ‘m Tbs, pl
- — S — ‘ .
p'T ai=—fs Ne,(1) 1)~

7}0 -

. P Os=Js s, pl Nlat,(2) Nlat,(2) Ts,pl

point (2) 7 77F | "™ . N ol
p, os=—Fs N, pl ()
e - — -»-’f
N E— ; e

Te,(2)

f Npl

. Os=Js TNs, pl | Tat.(3) Niat (¢

p01nt (3) /71 s s s ’f lat(3) lat,(3) e :
p os=fs Ns.pl Ne3) N
= -
= go=f. Te,(3) s sl

s = Tus.pl | et
point (4) 7 Z7F s Tat (1) )| -—e—
p os=fs sl N
LLealE '\
z=0 -

pOil’lt (5) p os=fs s, pl I Tat,(5) 4—1—T—L—pl
p os=fs s pl S
— L
(5)=0
e | — Nlat (6) npl
oint (6) 7 7k | | < g
p ( ) pl Us,:fs’ _nipl Nlat,(6) S
z(6)=0
(a) (b) (c) (d)

Fig. 4.27: Définition des points caractéristiques du diagramme d’in-
teraction : (a) état de contraintes dans la section de la dalle; (b)
résultante des efforts dans la dalle; (c) distribution et résultante des
contraintes de confinement et ; (d) résultantes des efforts sur la dalle

joints orthogonales qui sera défini a la section 4.4. L’intensité et la position de la résultante
des contraintes de confinement sont directement utilisées dans la procédure donnée par les
équations de (4.42) & (4.44) afin de trouver la distribution des contraintes de confinement.
Ensuite, la force de rupture sur la colonne est calculée selon (4.68). Comme il a été déja dit,
en ce point la force sur la dalle est nulle Vg ) = 0.

Résistance maximale a I'effort axial (5)
Afin d’améliorer la distribution des contraintes de confinement, par rapport au point (6), il
faut rapprocher la résultante des efforts axiaux n; = ny (voir figure 4.15(c)) au centre de

la section. La meilleure distribution des contraintes de confinement, donc celle qui maximise
opi, est celle uniforme et en cette situation, la position de la résultante correspond a I'axe du
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centre de la section. Il en résulte que N, R,(5) = Nmaz. Le moment résistant en ce point est
engendré simplement par la résultante des efforts dans les barres d’armature ny,; et par celle
de la contrainte de confinement 7y, (5) = ny/vp. Donc :

h
MRp (5) = Nyl (Zc — 2) (4.71)

L’intensité de la contrainte latérale dans cette situation est calculée en répartissant ’effort
de plastification des armatures n, sur la hauteur du cylindre.

npl

=2 4.72
hvp ( )

Olat,1,(5) = Olat,2,(5) = Olat,m,(5)

Etant donné que la distribution est uniforme, la valeur de t(5) = 2.006 n’est pas nécessaire
pour calculer la contrainte de confinement moyenne et celle de k(5 est égale a ko = 4.023. En
plus, la valeur de a5) =1 doit étre employée.

Ecrasement du béton de la dalle en proximité de la colonne supérieure (4)

Si en partant du point (5) la charge sur la dalle V' est augmentée, la résultante des contraintes
de confinement doit descendre sous I’axe du centre de la section afin de garantir I’équilibre des
moments sur 1’élément de dalle montré a la figure 4.25(c). Il en résulte donc une distribution
des contraintes moins favorable qui diminue la force qui peut étre appliquée sur la colonne.
En ce cas, le confinement est inférieur a I'extrados et donc la valeur de a4y = 0 s'impose. La
distribution pour laquelle la résultante des contraintes latérales nyq. 4) = np/vp est le plus
bas possible, voir figure 4.27(c), correspond au point (4) du diagramme d’interaction V-N. La
position de la résultante est calculée a I’aide de (4.69) de facon a pouvoir calculer le moment
résistant pour ce point qui vaut :

MR, (4) = Tpl (2c — Zlat,(4)) (4.73)

Béton d’enrobage inférieur comprimé et armature inférieure tendue (3)

Si la force sur la dalle est ultérieurement augmentée le moment a équilibrer augmente. Mais,
la résultante des contraintes de confinement ne peut pas se baisser ultérieurement et donc il
est nécessaire de comprimer le béton de la dalle sur I'intrados. Cette compression diminue
I'intensité de la résultante des contraintes de confinement en diminuant, par conséquent, la
force d’écrasement. Il existe une charge sur la dalle V' pour laquelle la hauteur de la zone
comprimée a l'intrados x équivaut a la hauteur statique des armatures inférieures d’. De plus,
en raison de I’hypothese d’un comportement rigide parfaitement plastique des matériaux il est
possible d’avoir I’armature inférieure tendue avec sa contrainte d’écoulement. Cette situation
correspond au point (3) dans le diagramme de la figure 4.26. La résultante des contraintes de
confinement vaut en cette situation :

Npl — N (3)
Nygt (3) = ———— 4.74
lat,(3) o (4.74)
ou leffort dans le béton n, (3) est calculé comme suit :
7/'8
Ne3) = fed — (4.75)

C

Donnée la distribution des contraintes de confinement montrée a la figure 4.27 pour le point
en question, la valeur de o3y = 0 s’impose. De plus, il est possible de calculer le moment
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résistant qui vaut :
d/
mp,3) = Ml (% = Zlat,(3)) + Ney(3) (zlat,(S) - 2> (4.76)

Il est important de remarquer que pour certains joints cette situation ne peut pas exister. En
effet, dans le cas d’un faible taux d’armature p ou d’un grand enrobage de I’armature inférieure
d', la valeur de Niat,(3) calculée selon (4.74) est négative. Ceci signifie que la hauteur de la
zone comprimée pour avoir un moment de flexion simple z,,; et inférieure & d’. Dans ces cas, il
est conseillé de limiter la force sur la dalle a la valeur Vy;,, calculée en négligeant I’armature
inférieure. En effet, pour que cette armature atteigne sa limite d’écoulement il faut imposer
une rotation importante ce qui ferai éclater le béton d’enrobage avant d’atteindre la nécessaire
déformation dans les armatures inférieures.

Béton d’enrobage inférieur et armature inférieure comprimés (2)

En raison du comportement rigide parfaitement plastique il est possible d’imposer, a ’arma-
ture inférieure, la limite d’écoulement en compression sans changer le reste des contraintes
par rapport au point (3). Cette nouvelle situation donne le point (2) du diagramme d’interac-
tion. Ici, la résultante des contraintes de confinement n;,; diminue fortement mais, au méme
temps, le moment résistant augmente et donc, la force résistante sur la colonne Nr diminue
et celle sur la dalle Vi augmente. La résultante nq (2) se calcule par :

/
Mg pl = Mgy = N, (2
Plar ) = — 22— (4.77)
B

ot l'effort dans la zone de béton comprimée n o) est égal a celui du point (3) n. ). Par
contre la valeur des efforts de plastification dans les armatures n ,; et n; o1 Sont calculés par :

Ts —Tc

Nspl = (fs,t Pt + fsur pr> d (4.78)

c

[

Ts —T
Mopl = (f;,t o=+ far pi) d (4.79)

et dans le cas que la nappe d’armature supérieure, respectivement inférieure, est isotrope le
tout se résume a :

Ng,pl = fspd ;i (4.78a)
n, = fipd Is (4.79a)
S,D S r

c

La distribution des contraintes de confinement est similaire a celle du point (3). Donc, la
valeur a utiliser pour o) est 0 et le moment résistant se calcule par :

d/
mp,2) = Nspl (4= 2iat,(2) + Wopr (Zlat2) = &) + 73 <Zlat,(2) - 2> (4.80)

Comme pour le point (3), cette situation n’est pas présente sur toute les dalles, étant donné
qu’en certains cas il n’est pas possible d’étendre la zone inférieure comprimée jusqu’au niveau
de 'armature inférieure.
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Force maximale sur la dalle (1) et (0)

En partant du point précédent, la charge sur la dalle peut étre augmentée seulement en
introduisant une compression radiale et tangentielle au bord inférieur de la dalle. Cette com-
pression a comme effet de réduire 'effort des armatures a disposition pour le confinement
du cylindre central. Donc, la force maximale qui peut étre appliquée a la colonne diminue. 11
existe une charge sur la dalle pour laquelle il n’y a plus d’armature disponible pour le confi-
nement. Sans confinement la force N d’écrasement est égale a N, et ceci est représenté par
le point (1) ou en autres termes 0y, (1) = 0. L’état de contrainte dans la dalle qui caractérise
ce point est le méme que celui du mécanisme classique pour les joints colonnes-dalle chargés
exclusivement sur la dalle (point (0) du diagramme d’interaction). Le moment résistant de la
dalle vaut donc :

Tpl Tpl
MR,(1) = MR,(0) = Ts pl (d = 7])) + M i (7’) — d’) (4.81)
ou x, est la hauteur de la zone comprimée par la flexion a l'intrados de la dalle et elle est
calculée, en imposant nj,; = 0, par :

/
Ngpl — N
S sl (4.82)

rl fers ¢

Entre ces deux points caractéristiques il n’y a pas d’écrasement du béton de la dalle sous la
force N. En effet, la contrainte sous la colonne est inférieure a la résistance a la compression
simple. I est néanmoins possible de fixer la valeur o = 0 en effet, la zone inférieure est
fortement confiné par la zone comprimée par la flexion de la dalle et donc il ne faut pas
dépasser la résistance du béton sur la face supérieure.

4.2.2 Approche complet

A la section précédente les points caractéristiques ont été décrits et les formules donnant les
valeurs des forces de rupture ont été développées. Mais, il est encore nécessaire tracer les
lignes du diagramme entre les différents points. Pour ceci il est possible de varier linéairement
une grandeur, qui dépend de la branche en question, afin de trouver tous les couples Vg, Nr
intermédiaires. Dans la suite cette procédure est brievement expliquée et a la figure 4.26 le
diagramme complet, construit avec la démarche expliquée ici, est montré.

La branche entre (0) et (1), comme il a été déja dit, suit une droite. Ceci en raison du fait
que en ce régime, le béton n’est pas plastifié par la contrainte transversale et, étant donné
que le confinement n’est pas nécessaire, il n’y a pas d’interaction entre les deux forces. Pour
construire la partie suivante, celle entre (1) et (2), il faut varier la valeur de la hauteur de la
zone comprimée z entre xp; calculée en (4.82) et = d’, qui est celle pour le point (2). Donc,
imposée la hauteur x, il est possible calculer la résultante des contraintes de confinement qui

vaut :
) 1 (4.83)

Te

_ / T's
Nat = | Ms,pl — Mg pi — fc T —
B

cette valeur est ensuite repartie sur la hauteur du cylindre a ’aide de (4.69) de facon & pouvoir
calculer z,,; avec (4.70). Encore une fois, cette répartition est choisie en raison du fait qu’elle
donne la plus grande valeur de Vi. La valeur de z;,; permet de trouver la résultante des
moments résistants sur la dalle :

r x
MR = N pl (d - Zlat) + n;jpl (Zlat - d,) + fc T ?Ts (zlat - 5) (484)
c
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Les formules (4.67) et (4.68) sont encore utilisables, avec les valeurs préalablement décrits et
a = 0 pour ce troncon, affin de calculer les forces de rupture Vi et Np.

Pour le trongon entre (2) et (3) la variation est faite sur la résultante des efforts dans I’arma-
ture inférieure n qui varie entre —nj , et nf ;. Dans ce troncon la valeur de njq; est égale

N

a:

Niat = (ns,pl + n; - fc d 7’5) i (485)

Te) B
Cette valeur permet de calculer a I’aide de (4.69) et (4.70) la distribution des contraintes de
confinement ainsi que la position de leur résultante z;4;. La valeur de 0441 = 0 est choisie a
I'extrados de la dalle et donc o« = 0. Enfin, il est possible de calculer la valeur du moment
résistant qui vaut :
T d

mpr = ns,pl (d — Zlat) — n; (Zlat — d/) + fc d/ — <Zlat — > (486)

Te 2

La courbe entre (3) et (4) est calculée, comme le deuxiéme trongon, en variant la valeur
de la hauteur comprimée a 'intrados entre x = d’ et * = 0. Les deux nappes d’armatures
sont tendues a leurs limites d’écoulement. Comme pour les cas précédents, il est possible de
calculer l'intensité de la résultante des contraintes de confinement, comme étant :

Ty 1
Nat = | Nt — fex — | — 4.87
v (e re?) 1 wsn
ainsi que sa position a l’aide de (4.70), en imposant o = 1. Le moment résistant qui en découle
vaut donc :

mRr =y (2c — 2at) + fex e (Zlat - E) (4.88)
Te 2

Pour construire la partie restante du diagramme d’interaction il faut varier la position de la
résultante des contraintes de confinement, qui vaut en tous ces cas n,/vg, entre celle trouvée
pour le point (4) et celle du point (6). Donnée cette position, la distribution des contraintes
latérales est unique et elle peut étre trouvée avec la procédure utilisée pour le point (6) a la
section 4.2.1. En sachant que la contrainte de confinement minimale est a l'intrados pour le
trongon (5)-(6) (v = 1). Par contre, le trongon précédant mene du mécanisme sur la colonne
supérieure, point (4), au mécanisme sur U'inférieure, point (5). Etant donné la difficulté pour
définir précisément a quel moment ce changement se manifeste et du fait que les diagrammes
de dimensionnement ont été calculés que pour des distributions des contraintes de confinement
qui augmentent sur z il est conseille de varier linéairement la valeur de « dans (4.68) entre
0 (pour Vg = Vg (4)) et 1 (pour Vg = Vg (5)). Par contre, pour le calcul de la position de la
résultante des contraintes de confinement, il est nécessaire d’utiliser une valeur constante de
a = 0. Ceci pour imposer, sur tout la partie (4)-(5) une croissance des contraintes vers le bas.

La distribution des contraintes de confinement permet de calculer la force de rupture sur la
colonne Ng. En plus, elle permet de trouver le moment résistant nécessaire afin de calculer
Vr a laide de (4.67).

mpr = Ny (Zc — Zlat) (4.89)

Les distributions des contraintes utilisées dans cette section et dans la précédente donnent la
valeur exacte seulement si ¢ = h — x. Dans le cas contraire, la distribution optimale est celle
montrée a la figure 4.28(b) et elle doit étre calculée par itérations. En effet, dans ce dernier
cas, la contrainte de confinement moyenne 04, est directement influencé par la distance
t. Une autre controle nécessaire, mais qui a été négligé dans cette partie par simplicité des
formulations, est celui de la non présence de contraintes de confinement négatives (traction)
sur la partie basse du diagramme, entre (4) et (5). En effet, dans le reste du diagramme cette
situation ne peut pas se présenter a cause de la force appliquée sur la dalle.
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Fig. 4.28: Distribution des contraintes de confinement considé-

rées pour le diagramme d’interaction V-N : (a) si t = h — x pour

Olat,2 < fe et pour ojq 2 = fe et; (b) sit < h —x pour ojar2 < fe et
pour gigt,2 = fc

4.2.3 Approche simplifiée

Précédemment il a été expliquée une procédure pour la construction rigoureuse du diagramme
d’interaction V-N. Néanmoins, il est possible construire une tres bonne approximation de ce
diagramme en partant des sept points caractéristiques développés a la section 4.2.1 et en
considérant la propriété des enveloppes plastiques qui doivent étre convexes [Phi65, Che88].
Afin de respecter cette propriété et de construire un diagramme conservateur, des droites
sont utilisées pour relier les différents points caractéristiques. La comparaison entre cette
procédure et celle rigoureuse est montrée a la figure 4.29 ou il est possible de voir que la
différence entre les deux diagrammes est minimale.

Ve

Viiex (1
(0) ) SSSY)

p' négligé D=0 (\2)

p’ négligé (1)

7
6)/ | Nn
4<r M ]\’TTTI(U,"

Fig. 4.29: Comparaison entre les différentes méthodes présentées
pour la construction de la partie plastique du diagramme d’interac-
tion des joints colonnes-dalle V-N : en traits traitillés le diagramme
complet et ; en traits continus le diagramme simplifié en considérant

N

et sans considérer armature inférieure pour les points de (0) a (3)

Pour 'approche simplifiée, il est aussi possible de négliger une partie des points caractéris-
tiques. Les moins influents sur la résistance, donc ceux qui peuvent étre négligés en premier,
sont le point (2) et le (3). De plus, comme il a déja été anticipé, ces deux points sont possibles
seulement en considérant un comportement rigide parfaitement plastique des matériaux. Dans
le cas contraire, la rotation nécessaire afin de plastifier les armatures de la nappe inférieure
dépasse la capacité rotationnelle sur les lignes de rupture le long de la dalle en donnant lieu
a ’éclatement du béton d’enrobage. C’est pour cette raison que pour des cas pratiques il
est conseillé de calculer les points de (0) & (3) en négligeant 'armature inférieure. Ainsi les
points (2) et (3) coincident et le résultat est celui représenté a la figure 4.29. Avec cette
simplification il est possible, en certains cas, d’obtenir un diagramme d’intégration concave.
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Ceci n’est pas en accord avec la théorie de la plasticité qui impose a toutes les surfaces de
rupture, sur ’espace de contraintes, d’étre convexes. Ce désaccord dérive de l'introduction
d’une résistance supplémentaire, 'armature inférieure, au point (4) et donc il est acceptable
dans le cadre d’une application pratique.

4.3 Modeéle physique pour le comportement d’un joint
colonnes-dalle chargé sur les colonnes et sur la dalle

Plusieurs modeles, pour ’étude du comportement d’un élément de dalle, ont été développés
par d’autres chercheurs. Par exemple Kinnunen et Nylander [Kin60] ont proposé un modele
axisymétrique dans lequel la partie de dalle a I'extérieur de la fissure d’effort tranchant subit
une rotation rigide au tour du bord de la colonne. La non linéarité matérielle des armatures
est considérée avec un comportement élastique linéaire parfaitement plastique ; par contre, le
béton est imposé comme étant toujours a l'état élastique. Ce modele permet de calculer la
force appliquée sur le bord de la dalle V' nécessaire a imposer une rotation donnée du corps
rigide. Muttoni [Mut08a] propose une solution analytique pour le méme probleme d’une dalle
axisymétrique chargée que par V en considérant une rotation rigide de la partie extérieure a
la fissure critique. Un approche différent a été suivi par Guandalini [Gua06] qui propose un
modele numérique pour la résolution de I’équation des dalles axisymétriques en considérant
la non linéarité du comportement flexionnel des sections en béton armé. Enfin, des résolu-
tions a l'aide de la méthode des éléments finis non linéaires ont été proposées par d’autres
chercheurs [Vaz07].

Aucun des modeles existants permet de connaitre le comportement membranaire de la dalle.
Par exemple, la dilatance n’est pas considérée dans la résolution des équations qui décrivent
I’équilibre et la cinématique. C’est seulement une fois connu le comportement que la dilatance
est calculée sur la base de la courbure des sections radiales et du déplacement de ’axe neutre
par rapport au feuillet moyen de la dalle. Par contre, pour analyser I'effet de la force appliquée
a la colonne N il est indispensable de considérer I’état membranaire de la dalle. En effet,
comme préalablement vu, il est nécessaire de garantir des contraintes de confinement sur le
bord du cylindre central afin qu’il puisse supporter des contraintes verticales qui dépassent f..
Ce confinement est équilibré par des efforts radiaux de compression et tangentiels de traction
dans la dalle.

C’est pour combler ce défaut que dans la suite un modele, qui suit la méme approche de

Guandalini, mais en considérant le comportement membranaire dans la solution des équations

différentielles est développé. Ceci permettra, non seulement de considérer 'effet de la force

sur les colonnes mais il est indispensable pour d’autres situations comme par exemple :

— Dans le cas classique d’une dalle chargée que par V' des efforts membranaires se développent
afin de respecter la cinématique dans la zone de changement de la hauteur de ’axe neutre
(entre la partie non fissurée et la partie fissurée). Ceci signifie de considérer la dilatance,
directement dans la résolution des équations différentielles et non plus de facon indirecte.

— Pour lanalyse des cas ou la dilatance est empéchée [Gua06], par exemple par la présence
de champs adjacents dans un plancher-dalle, il suffirait de modifier les conditions de bord
appliquées aux bords libres.

— Dans le cas que des rotations modérées sont atteintes, par exemple pour des dalles avec
armature d’effort tranchant. En effet, des grandes déformations tangentielles sont atteintes
a l'intrados en proximité de la colonne. A cause de ¢a, le béton éclate (softening) et a
ce moment le comportement membranaire devient déterminant afin de bien représenter le
comportement de I’élément de dalle.

— Pour des dalles précontraintes le comportement membranaire est important afin de calculer
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la répartition des efforts axiaux entre la direction radiale et la tangentielle.
Dans la suite, le modele physique pour la modélisation du comportement d’un élément de dalle
axisymétrique en considérant les états flexionnel et membranaire est formulé. En premier, la
dérivation des équations différentielles de I'équilibre et de la cinématique est rappelée. Ces
équations sont les équations d’une coque de révolution a courbure nulle et pour cette raison
dans la suite seront appelées « équations différentielles de la coque ». Ensuite, le comportement
de la section en béton armé soumise a un effort normal et & un moment de flexion est
modélisé. Enfin, un algorithme de résolution des équations différentielles en considérant le
comportement non linéaire décrit est montré. La solution donnée par cet algorithme contient
la totalité du champ de déplacements (u et w) ainsi que le champ d’efforts (n,, ng, m,, m; et

v).

4.3.1 Equations différentielles de la coque

Une dalle circulaire mince chargée axisymétriquement est considérée, voir figure 4.30(a). Si
les déplacements u et w restent petits par rapport a ’épaisseur h les suivantes hypotheses
sont donc valables :

— les actions appliquées n’engendrent aucune déformation perpendiculaire au feuillet moyen ;
— donc le comportement de la dalle peut étre ramené a celui du feuillet moyen ;

— les sections planes et normales au feuillet moyen avant déformation restent planes et nor-
males au feuillet moyen déformé (Navier-Bernoulli) ;

aucune déformation de cisaillement n’est considérée.

Les conditions d’axisymétrie permettent, avec le fait que aucune force tangentielle est appli-
quée, de dire a priori que les déplacements tangentiels, I'effort tranchant flexionnel dans la
méme direction, 'effort tranchant membranaire ainsi que les moments de torsion sont nuls.
Il en suit donc que les seuls efforts existants sont les deux composantes de I'effort normal n,.
et ny, les deux moments de flexion m, et m; et une seule composante de 'effort tranchant
v, que dans la suite sera appelé simplement v. En plus 'axisymétrie permet de ramener le
comportement de ’élément bidimensionnel & un probleme unidimensionnel le long d’un rayon.

La figure 4.30(b) montre un élément de dalle avec la force externe normale au feuillet moyen g,
appliquée et les efforts flexionnels qui I’équilibrent. La figure 4.30(c) montre le méme élément
avec la force externe radiale g, ainsi que les efforts membranaires qui garantissent 1’équilibre.
L’équilibre des forces normales permet de trouver I’équation (4.90) ; celui des moments déter-
mine I’équation (4.91) et enfin en équilibrant les forces radiales I’équation (4.92) est trouvée.
Cette derniere équation a déja été dérivée pour 'analyse de ’anneau de confinement dans la
section 4.1.2; en revanche ici la contribution d’une force externe a été considérée.

dv v
— = (- » 4.
dr <r ta ) (4.90)
dm, m;—m, dr
— _ L — 4.91
dr T v <+q 2 > (4.91)

dn, —n,
" :u_qr (4.92)

dr r

ou les forces externes g, et g, sont définies comme des forces par unité de surface. Si par
contre il est nécessaire d’introduire, par exemple, une force normale au plan de la dalle V;
appliquée a une distance r; du centre de la dalle, il faut utiliser la force répartie par unité de
surface suivante :

Vi
ry dr

qzi = (493)
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(a)
q-(r+ %r) dr d¢ ar 7,+(}7T dr d9
(v+dv) (r+dr) dv
(mr+dmy) (r+dr) do (nr+dny) (r+dr) do
mg dr ngdr
myrdd
r+ r ny rdd r+dr
vrdd
r
(b) (c)

(d) (e)

Fig. 4.30: Dalle axisymétrique : (a) géométrie de la dalle; (b) équi-

libre d’un élément de dalle chargé par une force verticale; (c) équi-

libre d’un élément de dalle chargé par une force radiale; (d) cinéma-

tique pour les déplacements verticaux et; (e) cinématique pour les
déplacements radiaux

La figure 4.30(d) montre un élément de dalle déformé par les efforts de flexion en indiquant les
déplacements des différentes faces. La figure 4.30(e) donne les mémes informations pour les
déplacements associés aux efforts membranaires. Sur la base de ces indications les équations
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cinématiques, qui lient les déplacements aux déformations, sont calculées.

dw

= —— 4.94
p=- (499
_ dy _dw (4.95)
X =T T A '
v 1 dw
—_r _ -7 4.96
Xt T r dr ( )
du
p= 4.
&= (4.97)
U
= = 4.98
&= (4.98)

Il est & noter que les équations membranaires et flexionnelles sont completement découplées
dans le cas de I’élasticité linéaire. Par contre dans le cas des sections en béton armé elles sont
couplées du fait que le feuillet moyen ne correspond pas a l’axe neutre des sections et donc un
moment de flexion appliqué sur une section influence non seulement la courbure, mais aussi
la déformation du feuillet moyen. Cet effet sera approfondi dans la suite de cette section.

4.3.2 Comportement d’une section en béton armé

Dans cette partie le développement du modele qui décrit le comportement d’une section en
béton armé soumise a un moment de flexion et a un effort normal est donné. Pour pouvoir
dériver ce modele il est nécessaire, avant tout, de décrire le comportement des matériaux qui
composent la section, a savoir le béton et 'acier d’armature.

Béton

Le comportement mécanique du béton, décrit par le diagramme contrainte déformation o.-¢.,

a déja été développé a la section 4.1.1. La figure 4.31 montre le comportement pour le béton en

considérant aussi le comportement en traction. Trois phases sont distinguées sur le diagramme

Oc€c :

— Une comportement presque linéaire en traction et pour des contraintes de compression
inférieures & environ 80% de f.. La rigidité, donnée par E. est valable en traction comme
en compression.

— Pour des contraintes supérieures au 80% de f., définit avant, une perte de rigidité due
a la formation de fissures axiales se manifeste. Ces fissures font en soit qu'une partie des
déformations sont irréversibles. La déformation associée au moment que la contrainte rejoint
la résistance a la compression simple du béton f. est appelée déformation de pic €,. La
déformation de pic est fonction, entre autre, de la résistance du béton ; plus le béton est
résistant et plus la déformation de pic est petite.

— En imposant des déformations supplémentaires a la déformation de pic la contrainte dimi-
nue. Cette diminution est plus rapide plus la résistance du béton est grande (comportement
plus fragile).

Comme vue avant, pour la partie en traction le comportement est donné simplement par le

module d’élasticité E,. et par la résistance a la traction f.;. Ces valeurs ne sont pas toujours

connues. Néanmoins, elles peuvent étre déduites a partir de la résistance a la compression f.

par des formules empiriques. Pour le module d’élasticité, il est aussi nécessaire de connaitre la
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fe

Fig. 4.31: Loi constitutive du béton o-¢

pétrographie des granulats qui détermine la valeur du coefficient kg de la formule suivante :
E.= kE fcl/3 (499)

La norme SIA [SIA 262] donne des fourchettes de valeurs pour kg, il est néanmoins important
souligner que ces valeurs présentent des écarts importants selon la provenance du granulat.
La norme propose entre 10000 et 12000 MPa2/3 pour les graviers alluvionnaires, entre 8000
et 10000 MPa2/3 dans le cas des calcaires concassés et entre 6000 et 8000 MPa%/3 pour les
roches micacées.

L’estimation de la résistance a la traction sur la base de celle a la compression simple est
faite a 'aide de :
fer =03 £23  unités : MPa (4.100)

Dans le comportement de la section la rupture a traction du béton est considérée comme
fragile. Malgré que dans la réalité une partie adoucissante peut étre mesurée sur des es-
sais a la traction controlés en déformation. Néanmoins, ce comportement ici est négligé. La
déformation de fissuration est donc calculée par :

— fc,t
E.

Ect (4.101)

Le comportement du béton comprimé est introduit par la loi dérivée pour le béton confiné
et présentée a la section 4.1.1. La contrainte o. = o3 est calculée comme pour le cas confiné
avec (4.4) ou E.. = E. et a = a est calculé par (4.12). Dans 'expression de la contrainte de
pic (4.6) la résistance du béton f.. & introduire est logiquement celle & la compression simple

Je-

Pour la modélisation du comportement d’un élément de dalle, il est nécessaire d’utiliser une
loi qui considere, de fagon réelle, le comportement apres pic du béton comprimé. En effet,
dans beaucoup de cas des grandes courbures tangentielles sont attendues en proximité de
la colonne. Par exemple dans le cas des joints auxquels une force élevée est appliquée aux
colonnes ou bien dans des dalles qui présentent une armature transversale, le comportement
est rendu plus ductile et donc cette situation est susceptible de se manifester. L’effet de ca,
comme sera discuté dans la suite, est une forte réduction de la charge plastique V., calculée
par un mécanisme considérant un comportement rigide parfaitement plastique.

Acier d’armature
Le comportement admis pour 'acier, montré a la figure 4.32, est élastique linéaire parfai-

tement plastique. La méme courbe contrainte déformation est appliquée pour les armatures
comprimées et celles tendues. Les deux seules caractéristiques mécaniques nécessaires sont
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donc le module de rigidité E; et la limite d’écoulement fs. Si la premiere caractéristique est
constante pour tous les aciers et elle vaut :

E, = 205 [GPa (4.102)

la deuxieme est fonction de la qualité de ’acier et de la fagon dont les barres ont été produites.
Dans le cas des aciers a dureté naturelle la limite d’écoulement coincide avec la contrainte
du plateau d’écoulement sur les courbes os-65 mesurées. Dans le cas contraire, donc pour des
aciers écrouis a froid, la limite d’écoulement peut étre prise, en accord avec la majorité des
normes [DIN1045-1, EC2, MC90, STA 262] & la contrainte correspondant & 2% de déformation
plastique résiduelle.

Fig. 4.32: Loi constitutive de ’acier d’armature enrobé dans du
béton o-¢

Le choix de ne pas considérer la phase d’écrouissage est di au fait que des grandes défor-
mations sont nécessaires pour y arriver. Dans le comportement d’une section normalement
armée, avec des aciers a dureté naturelle, la rupture du béton se fait avant I’écrouissage des
barres d’armature. En plus pour considérer I’écrouissage ils sont nécessaires des données sur
I'acier que normalement ne sont pas connues. Dans le cas contraire, quand elles sont connues,
elles sont mesurées sur des essais de traction des barres. Or ’écrouissage d’une barre d’arma-
ture enrobé dans du béton, par rapport a ce qui concerne la déformation de fin du plateau
d’écoulement et celle de rupture, est différent de celui d’une barre libre (réduction de la
ductilité [Alv98]). Néanmoins, il est possible d’en tenir compte, plusieurs modéles qui consi-
derent cette partie de la courbe contrainte déformation existent. Par exemple celui proposé
par Cosenza [Cos93] et repris par le MC-90 [MC90].

Avant il a été dit que le comportement des barres d’armature est égal en compression et en
traction. Ceci est vrai pour une barre libre, mais dans le cas que la barre est enrobée de béton
le comportement en traction est modifié artificiellement. Cette modification de comportement
est une astuce pour considérer la contribution sur la rigidité du béton tendu entre les fissures
(« tension stiffening ») [Fer03|. En effet, comme sera expliqué dans la suite, le calcul est fait
sur une section en correspondance d’une fissure et donc la moins rigide. Pour considérer cet
effet une « pseudodéformation » erg calculée sur la base de I’approche simplifiée proposée par
Muttoni et Burdet [Mut04] est ajoutée a 'armature tendue en zone fissurée. Cette approche
consiste a calculer la déformation additionnelle sur un tirant et en considérant, pour le cas
des sections fléchies, la hauteur d’un tirant idéalisé. Pour un tirant, cette déformation est

calculée par :

P S
8 B Es pr

ou § = 0.7 est un coefficient pour considérer la non correspondance entre les directions
principales des moments et celles des armatures (moments de torsion) qui est expliqué a la

(4.103)
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section 4.4.3. Le taux d’armature pr est le taux du tirant idéalisé discuté avant :

d "d
pr = % et pr= % (4.104)
T T

ou la hauteur du tirant idéalisé hr, pour les armatures supérieures, et h/., pour les inférieures,
dépendent de la hauteur de la zone fissurée par rapport a la position des armatures. L’ex-
tension de la zone fissurée est calculée sur la base de la déformation de la section € et y, qui
seront définies dans la suite, de la facon suivante.

€ — Ect X h , € — Ect X h y
her = ty A <—d> et B, = b A <—d> (4.105)
x| Ix| \2 x| x| \2

La référence [Mut04] donne pour une section simplement fléchie une valeur de hr = 0.2 h.
En considérant que la hauteur de la zone fissurée, dans ce méme cas, vaut environ 0.68 d, qui
est la hauteur de I'axe neutre, et que la hauteur statique vaut environ 0.9 i alors la hauteur
du tirant idéalisé est environ 0.32 h... Ou la hauteur h.. est bien celle de la zone fissurée
mesurée a partir des armatures. En faisant ’hypothese que le rapport hp/he, reste constant,
pour n’importe quelle déformation de la section, et que hp ne dépasse pas la moitié hauteur
de la section il est possible d’écrire :

hp=032hey <05h et hp=032h, <05h (4.106)

Section en béton armé

Le comportement d’une section soumise & un moment de flexion m et a un effort normal n est
décrit par deux relations qui expriment deux grandeurs cinématiques. Ce type de sollicitation
est aussi appelée flexion composée. Différentes fagons existent pour décrire la cinématique :
par exemple, il est possible de donner la courbure x et la déformation de la fibre de référence
€; ou bien, exprimer la courbure y et la distance par rapport a la fibre de référence de I'axe
neutre zp; ou encore, définir deux déformations de référence a des hauteurs différentes de
la section. Pour simplicité, dans la suite la premiere possibilité est retenue. Ceci simplifie la
procédure par le fait que les grandeurs cinématiques qui caractérisent le comportement de la
section correspondent aux déformations dérivées dans les équations différentielles des coques
de (4.95) a (4.98). La figure 4.33 montre une section d’une dalle en béton armé avec les efforts
ainsi que les déformations considérées.

z z z
Es Js
Qs Ee Oc
- — - —e—-————
<
m .
n \ i o
E——— — —_—
~ = o
\
as A
| a. TN /
] Es N\ Js
N

Fig. 4.33: Section de dalle en béton armé avec la définition des efforts
n et m ainsi que les déformations et les contraintes

Le comportement idéalisé d’une section en béton armé en flexion composée est montré a la
figure 4.34. Cinq régimes se distinguent, pour chaque sens de la courbure, sur les diagrammes
en question :
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— élastique linéaire non fissuré;

— formation des fissures;

— zone élastique d’ouverture des fissures;

— zone d’écoulement des armatures tendues et ;

— régime post-pic adoucissant (rupture du béton ou de armature).

n>0

(b)

Fig. 4.34: Comportement flexionnel idéalisé d’une section de dalle

en béton armé pour différents efforts normaux (effort normal nul

n = 0; effort normal de traction n > 0 et effort normal de compression

n < 0) : (a) diagramme moment courbure m-y et; (b) diagramme
déformation courbure e-y

Pour la construction de ces diagrammes une procédure itérative est utilisée. Cette procédure
est basée sur les hypotheses que les sections planes restent planes, sur les lois constitutives
des matériaux préalablement décrites et sur les conditions d’équilibre de la section définies

de suite :
/ Ucda—l—/ asda—i—/ olda=n (4.107)
e as al,

/chda—i—/ aszda—l-/ zolda = —m (4.108)

ol ac, as et al, sont les surfaces par unité de longueur de béton, respectivement de Parmature
supérieure et de I'inférieure.

En imposant une certaine déformation de la section, donnée par un y et un €, les contraintes
sur les différents matériaux se calculent & partir de la déformation en chaque point et des
respectives loi constitutives. Les déformations en tous points de la sections se calculent, sur
la base de I'hypothese de Navier-Bernoulli (sections planes restent planes), selon la relation
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suivante :

Ei=€—XZ i=c, sets (4.109)

ou l'indice 7 indique que la relation est valable pour tous les matériaux. En effet la déformation
additionnelle pour considérer le « tension stiffening » est directement introduite dans la loi
constitutive de 'acier d’armature.

En appliquant les équations d’équilibre (4.107) et (4.108) les efforts sectionnels sont calculés.
La procédure itérative est nécessaire afin de tracer les courbes, comme a la figure 4.34, pour
un n donné. En effet il faut, pour chaque Yy, itérer sur € jusqu’a convergence de l'effort
normal calculé par (4.107) avec celui recherché. Il est important de noter que dans le cas de
I'implémentation de ’algorithme proposé pour le calcul du comportement d’un élément de
dalle il n’est pas nécessaire de procéder par itération. Dans ce cas, il suffit de calculer n et
m sur tout le domaine des déformations attendues et ensuite trouver par interpolation les
valeurs recherchées.

Il est important de noter que dans cette proposition le comportement dans une direction n’est
pas influencé par I’état de sollicitation dans la direction orthogonale. Ceci ne respecte pas
completement la réalité du comportement de la partie en béton de la section, surtout pour
ce qui concerne la phase non fissurée et la branche descendante de la courbe. En effet, au
moment que le béton éclate dans une direction le méme comportement adoucissant doit se
remarquer aussi dans ’autre, ce qui n’est pas le cas. Malgré ca, les résultats obtenus sont de
bonne qualité et donc confirment la possibilité de négliger cette influence.

4.3.3 Algorithme numérique de résolution

L’algorithme (appelé dans la littérature « shooting method ») présenté ici permet de résoudre
numériquement les équations différentielles des coques en imposant n’importe quel compor-
tement de la section. En d’autre termes, avec toutes sortes de relations entre les équations
de I’équilibre de (4.90) & (4.92) et celles de la cinématique de (4.94) a (4.98). Néanmoins, le
comportement décrit dans les paragraphes précédents est utilisé pour la suite de ce document.

Les figures 4.35(b) et 4.35(c) montre la dalle axisymétrique avec les différentes conditions
de bord. Ces conditions sont réparties sur le bord de la colonne et sur celui de la dalle. Les
premieres dépendent de la présence de la force axiale N. Par contre les autres sont fonction
des conditions d’appuis et des charges qui agissent sur la dalle.

En vertu des propriétés données par l'axisymétrie, le comportement de la dalle est réduit a
celui le long d’un rayon. Sur le rayon n nceuds sont placés entre le bord de la colonne et celui
de la dalle, comme montré sur la figure 4.35(a). Afin de procéder de facon numérique a la
résolution des équations différentielles, il est nécessaire de les réécrire en différences finies,
selon les indications de la figure 4.35, ce qui donne pour ’équilibre :

yy — Vit (ri + Ari) + gz mqi ATi (4.90a)

T

/
M 75 My ATy — Vi1 Tip1 — Qo Tqs Ari (15, — 7i)
Mmeiy1 = (4.91&)
Ti+1

_ P T A M ATi = Grii Tqi AT (4.92a)
Ti+1

Nyi+1
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IS

Ve Vs
e L
mf-,ﬁ\‘ Nre Nrs ‘ /mr,s
‘ Te Ts
(b)

(a) (©)

Fig. 4.35: Résolution de la dalle axisymétrique par ’algorithme nu-
mérique : (a) positionnement des nceuds le long du rayon de la dalle;
(b) conditions de bord statiques et; (c) conditions de bord cinéma-

tiques
et pour la cinématique :
Wip] = W; — % Ar; (4.94a)
Yit1 =i — % Ar; (4.95a)

ATZ'2
=2 + xri Ari | FAXr ——

e 27 + Ar; : (4.96a)
= i LA (4.97a)
Ar?

2u; + g5 A1y <+A5m' 2)
e 27 + Ar; (4.98a)

ou les derniers termes au numérateur de (4.96a) et de (4.98a) sont écrits entre parentheses
parce que ils peuvent étre négligés. En effet, il suffit que Ar; soit assez petit pour que le terme
au carré soit négligeable et donc une bonne discrétisation du domaine surtout dans les zones
ou les variations de courbure et de déformation radiale sont importantes. Il est intéressant de
noter que la discrétisation du domaine ne doit pas étre de taille constante. Mais, en raison de
la remarque précédente, il est mieux de concentrer les nceuds en proximité de la colonne.

Les forces g ; et g,; sont, comme pour ’élément différentiel, des forces par unité de surface.
Les rayons rg; et Tfm’ sont celui du centre de gravité de la surface de la charge sur 1’élément
i et, respectivement, celui auquel la résultante des forces doit étre appliquée. La figure 4.36
montre les deux dimensions pour un chargement quelconque et sur la base de cette méme
figure, il est possible d’affirmer que ry; < Tﬁm" Pour une force uniforme les deux rayons sont
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calculés comme suit :

L An
T I — .
q,1 T 5
Ar;?
Rt Anit = (4.110)
7“(’1 .=
’ AT‘Z'
T 5
,,,,f//lqm rq,ATz \
m
! 'ri,» ”
(a) ) )

Fig. 4.36: Charge verticale sur un élément discret : (a) résultante

d’une charge surfacique quelconque; (b) définition du rayon 7y,

comme étant la coordonnée r du centre de gravité de la surface de la
charge et ; (c) définition du point d’application de la charge 7 ;

Etant donné que le premier nceud se trouve au bord de la colonne il faut imposer le compor-
tement de la zone d’appuis comme des conditions de bord. Les essais montrent que cette zone
a une courbure constante x,. et par compatibilité le déplacement vertical a r = r. doit étre
we = 0. La déformation ¢, . de cette zone est aussi constante et elle est calculée sur la base
du déplacement de la section de la dalle sur le bord de la colonne. Cette déformation est liée
a la présence ou moins et a l'intensité de la force dans la colonne supérieure. Sur la base de
I’état de déformation décrit, il est possible de calculer les déplacements du premier nceud qui
valent :

Pe = —XrcTc

we =0 (4.111)
Uec = ErecTe

Si le bord de la dalle n’est pas appuyé verticalement, il est possible de calculer directement
le champ de l’effort tranchant. En effet, il suffit de repartir uniformément sur le contour
de la coupe 2 7w r; le somme des forces appliquées a l'extérieur de r;. Ce qui équivaut a
appliquer (4.90a) en partant avec 7,41 = rs et viy1 = vs. Ol v, est la condition de bord sur
I'effort tranchant appliquée a r = r;.

Les autres champs par contre sont reliés entre eux et ils sont trouvés pour chaque pas, donné
par une pente au bord de la colonne ., en itérant au tour du multiplicateur des charges A
et du déplacement radial au bord de la colonne u..

La procédure a suivre est la suivante :

1. Pour une pente au bord de la colonne . donnée, il faut faire une hypothese sur le
multiplicateur de la charge Ag et sur le déplacement radial ...

2. En premier, il faut calculer I'effort tranchant selon les indications précédentes et les dé-
formations de la zone de dalle entre les colonnes X, et &, . & 'aide des équations (4.111).
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3.

10.

11.

12.

13.

Sur la base des déformations calculées et du comportement de la section décrit précé-
demment, les efforts dans la zone de dalle entre les colonnes m,.. et n, . se calculent.

. L’intensité de la sollicitation NV et des efforts calculés dans le point précédent permettent

de calculer 'intensité des efforts radiaux au noeud 1 (celui a r = r.) selon les équations
suivantes :

Ny 1 = Ny c — Olat VB (h - xC)
(4.112)

Te
Mp1 = Mpc+ Olat VB (h - xc) ?

ou g est un facteur géométrique pour 'analyse de dalles carrées qui sera décrit dans
la section 4.4. Par contre, la valeur de la contrainte de confinement oy, se calcule par :

N’YA - fc Ac
_ > 4.11
4.0 A, =0 ( 3)

Olat =

et la valeur de z. est la hauteur de la zone comprimée calculée sur la base de l'effort
de compression dans le béton admis un comportement rigide plastique. Cet effort de
compression n. . est calculé comme 'intégral des o. sur le béton et il est connu du fait
qu’il a été utilisé pour dériver le comportement de la section. Enfin, le tout se calcule

selon :
Te,c
Te =

Je
Ceci impose comme valable 'hypothese que le béton suit un comportement Mohr-
Coulomb avec ¢ = 37° (voir (4.45)) et que la distribution des contraintes ne varie pas
trop sur I’épaisseur de la dalle. Le coefficient 4 est une correction géométrique dans
le cas d’analyse de dalles munies de colonnes carrées, des explications supplémentaires
seront données dans la section 4.4.

(4.114)

. Les déformations radiales au noeud 1 sont trouvées sur la base de la loi de comportement

et des efforts m,. et n, précédemment calculés.

. A Taide de (4.96a) et (4.98a) la déformation tangentielle au noeud 1 est calculée et avec

ces résultats les efforts associés aussi.

Les équations d’équilibre données en (4.91a) et (4.92a) permettent de trouver les efforts
radiaux au noeud 2.

. Sur la base du comportement de la section et des efforts radiaux les déformation au

nceud 2 se trouvent et elles permettent de calculer les déplacement de ce nceud a ’aide
de (4.95a) et (4.97a).

. En répétant pour chaque neeud suivant la procédure du point 5 au 8 I’état de contraintes

et de déformation sur la totalité de la dalle est trouvé.

Les hypotheses faites sur \g et u. o doivent étre vérifiées selon les conditions de bord de
leffort radial n, s et le moment m,. s au bord de la dalle. Dans le cas ou ces conditions
ne sont pas respectées, des nouvelles hypotheses sont faites sur A; et 1.

La procédure est ensuite répétée, a partir du point 2, pour les nouvelles valeurs suppo-
sées.

Le pas j a convergé quand les valeurs des écarts calculés a ce pas j, de |n,, —n,s| et
|myy, — My |, sont inférieures a la valeur limite de convergence imposée. Apres conver-
gence, il est possible de calculer la déformée verticale w le long du rayon selon (4.94a).

Ensuite, une nouvelle pente initiale 1. peut étre imposée affin de calculer, en appliquant
de nouveau toute la procédure, un nouveau point sur le graphique V-v.
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L’algorithme de résolution proposé impose, comme donnée de départ, la pente sur le bord de
la colonne. Ceci a comme avantage de permettre de calculer la branche apres-pic de la courbe
V-1. En effet, tout le long de la courbe cette grandeur augmente en continu ; ce qui n’est pas
le cas pour le moment m,. . ou méme pour le multiplicateur de charge .

Il peut étre que pour des dalles d’essais carrées transformées en axisymétrique, comme sera
montré dans la suite, la force V' résulte étre appliquée a r4 > rs. Dans ces cas, il faut imposer
des valeurs différentes, par rapport aux bords libres normaux. Les conditions de bord sur
I'effort tranchant v, et sur le moment radial m, s au bord libre de la dalle, dans ce cas,
valent :

v
2mrs (4.115)

My s = Vs (Tq —T5)

Us

4.4 Elément de dalle orthogonale

Dans la majorité des cas, les planchers-dalles présentent une géométrie orthogonale avec des
champs carrés. Pour pouvoir analyser ces dalles a l’aide du modele axisymétrique donné,
il est nécessaire de procéder par une série de transformations géométriques. Une premiere
transformation qui ne considere que la force transmise entre les colonnes N est proposée. Elle
permet I'analyse des joints colonnes-dalle avec le modele de confinement compatible. Pour
les joints sollicités par des forces appliquées sur la dalle, une deuxiéme transformation est
donnée. Cette transformation, a la différence de la premiere, considere les efforts flexionnels
de la dalle causés par la force V.

Les transformations sont basées sur deux niveaux : en premier, I’égalité de la charge ultime
dans les deux géométries et d’autre parte les rigidités des deux systemes doivent étre égales.

Ce probleme de géométrie se présent aussi pour beaucoup des dalles d’essais considérées,
comme par exemple pour celles des séries PG. Donc a la fin de la section les transformations
pour les dalles de ces séries, utilisées pour le chapitre 6 sont données.

4.4.1 Transformation pour modéle de confinement compatible

Cette section traite les transformations géométriques a apporter a un élément de dalle carrée
(figure 4.37(a)) affin de modéliser le comportement a I’aide du modele de confinement compa-
tible. Les transformations permettent de calculer le rayon de la colonne 7. et celui de la dalle
rs (figure 4.37(b)). Ici, comme sera expliqué dans la suite, il n’est pas nécessaire d’introduire
aucune correction sur la rigidité des sections en béton armé.

Le rayon de la colonne se trouve en imposant la méme contrainte sous les plaques d’appuis

pour un N donnée. Pour ceci, il faut que la surface d’appui A, est la méme dans les deux cas
et donc : .

Te=—= 4.116

C \/77_ ( )

Pour la transformation du rayon de la dalle 7, il est nécessaire d’imposer que oy, soit
constant. Cette contrainte est influencée par la résistance a la compression simple du béton,
par la distribution et par 'intensité de la contrainte de confinement. Les premieres deux,
résistance et distribution, n’ont pas raison de changer entre une géométrie et ’autre par
contre l'intensité est directement liée a la dimension de 1’élément de confinement qui est
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Fig. 4.37: Géométrie des joints colonnes-dalle symétriques sollici-
tés seulement sur les colonnes : (a) géométrie orthogonale et; (b)
géométrie axisymétrique

représenté par la dalle. Pour la géométrie axisymétrique, I'effort de confinement plastique n,,
se calcule selon (4.40). Par contre en géométrie carrée, il est calculé par :

B—c

Npl = Ny + Nyt (4.117)

ou, comme indiqué a la figure 4.38, n, , est la résistance a la traction de la section en proximité
de la colonne et n,; celle a 'extérieur de la colonne.

B

i

(a) (b)

Fig. 4.38: Mécanisme déterminant pour les joints colonnes-dalle car-
rés chargés seulement avec force axiale : (a) géométrie et lignes de
rupture et ; (b) équilibre d’un élément isolé

En appliquant 1'égalité des deux équations la transformation se trouve :

Ts — T¢ B—c B B
Ny + Nyt = Ny + Ny t

= e _
e c c N3

(4.118)

L’équation précédente montre que la transformation du rayon de la dalle est une conséquence
de la transformation du rayon de la colonne. En autres termes, une dalle carré avec colonne
ronde ne nécessite pas de transformation et donc, dans ce cas, r; = B.

Pour les dalles de la série PG 1 et série PG IV, les dimensions réelles valent ¢ = 0.26 m et
B = 1.00 m. Donc, en appliquant la transformation les valeurs de r. = 0.147 m et s = 0.564 m
peuvent étre calculées.
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4.4.2 Transformation pour modeéle de comportement flexionnel de
la dalle

Dans la suite, la transformation pour des joints colonnes-dalle chargés par V est donnée.
Cette transformation est logiquement aussi utile pour I'analyse des situation avec N > N..
Dans ce cas, il faut considérer des facteurs de corrections, de la surface de la colonne et de
leffort de confinement, supplémentaires aussi décrits dans la suite. La figure 4.39 montre la
géométrie de la dalle carrée ainsi que celle de la dalle axisymétrique correspondante.

4] — 4
o%‘ °
¢ = 1b
0] o]
LR s
© [0}
|
(o] ‘ Q
‘ —e -4
N v N v
* P WL\ * * P ny\ *
P NS }I /p' S }I
71 7 [ 4
A A
V+N V+N
(a) (b)

Fig. 4.39: Géométrie des joints colonnes-dalle symétriques avec
forces appliquées sur la dalle et sur les colonnes : (a) géométrie or-
thogonale et ; (b) géométrie axisymétrique

La transformation du rayon de la colonne r. est faite pour que la contrainte de cisaillement,
sur la section de controle soit la méme sur les deux géométries pour une force V' donnée.
Ceci implique que la longueur du périmetre de controle soit maintenue constante lors de la
transformation. Le rayon de la colonne est calculé donc par :

2
re=—=¢ (4.119)
™

Il est a noter que cette formule differe de la transformation utilisée pour NV et donc, dans les
cas des joints chargés par V et IV, il faut corriger les contraintes transversales a la dalle par un
facteur v4, voir (4.113). Ce facteur est le rapport entre la surface de la colonne transformée
et celle de la colonne originale et vaut donc :

4
=2 ~12973 (4.120)
T

YA =

Les dalles d’essais sont chargées par des forces ponctuelles appliquées a une certaine distance
du centre de la dalle. Par définition, cette distance est gardée constante lors de la transfor-
mation. Donc, le rayon d’application de la force V' appelé r, est (voir figure 4.39) :

B 22
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La dimension de la dalle rs est par contre calculée en égalisant la force de plastification Vie,
avant et apres transformation pour le cas de N = 0. Ensuite, des coefficients de correction,
avec le méme esprit de 4, seront donnés afin de considérer correctement l’effort normal.
La force ultime pour une dalle carrée est calculée selon le mécanisme plastique montré a la
figure 4.40(b). Cette force doit étre égale a celle du mécanisme d’une dalle circulaire, montré
a la figure 4.40(c). De cette égalité, il faut mettre en évidence le rayon de la dalle 75 et ainsi,
la relation qui décrit la transformation est trouvée :

27T My Ty 8 B my, N 4B Tq = Te
= Te = —
Tq —Te B+b—2 (c+b) B m B4+b—2 (c+by)

(4.122)

%
8 myy B? - Bc—c?/4 8my B
Vflea: = Vflez =
B—cB+b—2 (c+b) B+b—2 (c+b)
(6.96 my,) (6.98 my,;)
(a) (b) (c)

Fig. 4.40: Mécanismes plastiques de flexion des dalles d’essais (valeur
entre parentheses Ve, calculé pour le géométrie et la distribution
des forces des séries PG) : (a) pour une dalle carrée selon Guandalini
et al. [Gua09]; (b) pour une dalle carrée avec une seule ligne de
rupture [GuiO7a] et; (c) pour une dalle circulaire [Nie99]

Les mécanismes plastiques montrés a la figure 4.40 sont calculés pour une dalle avec une
armature isotrope. Dans ce cas, le mécanisme déterminant est le (a). Mais, si la différence
de niveau entre les armature dans une direction par rapport a celles de 'autre direction est
considérée, le mécanisme (b) peut devenir déterminant. En effet, la différence entre les deux
forces ultimes est tres réduite (0.3% pour la disposition des forces utilisée dans les séries
PG) et elle est normalement inférieure & la différence entre la hauteur statique moyenne d
et celle de Parmature le long de la direction faible d — @5/2 (3.8% pour les dalles PG avec
Pnom = 0.75%). Ceci démontre qu’il est possible d’utiliser comme mécanisme détérminant
celui montré a la figure 4.40(b).

Il est a noter que les deux dernieres transformations sont valables pour des dispositions des
forces sur la dalle similaires & celle des essais des séries PG. Pour d’autres dispositions des
forces, il est nécessaire de recalculer, selon les mémes principes utilisés ici, des nouvelles
relations géométriques.

Dans le cas ou le joint est chargé aussi sur la colonne supérieure il faut, comme déja anticipé,
introduire des facteurs de correction. Un premier facteur v4 a déja été décrit sur la base de la
transformation de la dimension de la colonne en (4.120). Le deuxiéme facteur est attaché a la
résultante des contraintes de confinement pour que la contribution sur la force de plastification
Viiex Teste égale. Pour ce faire, il suffit de multiplier les efforts engendrés par la contrainte de
confinement, calculés dans les deuxiemes termes de (4.112), par yp. Cette méme procédure
a déja été utilisée pour la construction du diagramme d’interaction V-N. Dans ce cas, la

111



CHAPITRE 4

multiplication des effets des efforts de confinement sur la dalle est a opérer pour le calcul des
différents ny,s ;) donnés a la section 4.2. Le facteur yp se trouve en comparant la valeur de
la force de plastification dans le cas que N > f. A. pour la géométrie carrée a celle du méme
cas mais en géométrie circulaire. Donc :

C Tg

= _ 25 4.123
B r. ( )

B

Pour les dalles de 3.00 x 3.00 m des différentes séries PG, la transformation de géométrie
donne les valeurs suivantes :

r. = 166 mm r¢ = 1505 mm rs = 1487 mm

ya =1.273 vp = 0.779

4.4.3 Correction de la rigidité pour dalles armées par des nappes
orthogonales

Les transformations géométriques sont basées sur des considérations de la charge de plas-
tification sans se préoccuper de la rigidité des éléments. Néanmoins, dans une dalle carrée
existent des zones fortement sollicitées par des moments de torsion, ou bien ou les moments
principaux sont tournés par rapport aux directions des armatures. Il est connu que la rigidité
flexionnelle varie en fonction de I'angle entre les directions principales des moments et celle
des armatures. Donc, une correction sur la rigidité flexionnelle de la section a 1’état fissuré
est nécessaire afin de considérer la rigidité a la torsion de la dalle. Guandalini [Gua06] a in-
troduit cette correction avec un facteur 8 appliqué au module d’élasticité des armatures Ej.
Déja Kinnunen et Nylander [Kin60] avaient utilisé cette méthode de correction de la rigidité.
Le facteur 3 considere le réel rapport entre la rigidité a la torsion et celle a la flexion apres
fissuration ainsi que la répartition des moments de flexion et de torsion sur I’ensemble de
I’élément de dalle. Ce méme principe est retenu pour le travail présent.

08 » T T T T T
- @
- _ _34np p=0T7 B
b=3 (2+n p)
Q | - -
O 1
0 np 0.3

Fig. 4.41: Variation du facteur 3 selon le produit n p : dérivation
selon Guandalini [Gua06] et ; valeurs trouvées sur la base des mesures
expérimentales

Guandalini, dans son travail, a proposé une dérivation théorique de la valeur de 3. Cette
dérivation a montré que la valeur de (3 est fonction du taux d’armature p de la dalle. En effet,
la formulation suivante a été dérivée :

3+np

5:2 (2+np)
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ou n est le rapport entre le module d’élasticité des armatures et celui du béton que norma-
lement vaut n =2 7. La figure 4.41 montre la variation du facteur § selon le produit du taux
d’armature et du facteur n ou il est bien visible que la variation de ce facteur est petite.
C’est pour cette raison que la valeur de 8 = 0.7 a été fixée constante pour tous les cas. Sur le
diagramme de la figure 4.41 sont aussi reportés les valeurs nécessaires pour caler les courbes
expérimentales de certaines dalles aux courbes calculées selon le modele proposé. Ces points
montrent clairement que la valeur générale de 8 = 0.7 est appropriée, en raison aussi de la
grande variation des valeurs mesurées, pour tous les cas.

Il est important de noter que le facteur 3 n’est pas lié a la géométrie de la dalle mais a la
fagon de disposer les armatures. En effet, méme dans une dalle circulaire avec des armatures
orthogonales, par exemple une partie de celles de la série de Kinnunen et Nylander [Kin60], les
directions principales des moments ne correspondent pas aux directions des barres d’armature.
Donc dans ce cas, la correction est nécessaire. Par contre, dans le cas que les armatures sont
constituées par des anneaux (directions tangentielle) et des barres radiales le facteur g = 1.0
doit étre employé.
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5 Theéorie de la fissure critique et critére de
rupture par poinconnement

Au chapitre 2 les principes de la théorie de la fissure critique ont été décrits. En plus, une
explication approfondie a été présentée pour le critére de rupture au poingonnement, basé sur
cette théorie, proposé par Muttoni. Dans ce chapitre une dérivation théorique de ce critere
(dont la formulation actuelle est semi-empirique) est donnée. Cette dérivation est faite en
quantifiant les différentes contributions, sur la résistance, considérées dans la théorie de la
fissure critique.

La comparaison entre le critere proposé par Muttoni et les résultats des essais des séries PG,
faite au chapitre 3, a montré que ce critere n’est pas applicable aux joints colonnes-dalle
soumis a des forces sur les colonnes. Il est donc nécessaire de définir un nouveau critére qui
permet de calculer la force de rupture par poingconnement pour ces éléments structuraux.
C’est dans ce chapitre que ce nouveau critere, appelé « généralisation du critere de rupture
au poingonnement », est défini.

Ensuite une approche simplifiée qui permet de calculer la force de rupture pour des joints
colonnes-dalle avec des fortes sollicitations axiales est proposée. Cette approche porte sur une
correction introduite dans ’estimation de I’ouverture de la fissure critique, afin de considérer
la déformation engendrée par 1’écrasement du béton de la dalle qui se trouve entre les deux
colonnes, définie par le critere de rupture proposé par Muttoni.

Ce chapitre se termine avec une présentation de la construction du diagramme d’interaction
V-N complet. En effet, la partie plastique du diagramme d’interaction, définie a la section 4.2,
doit étre complété par I'éventualité de la rupture par poinconnement. Cette partie du dia-
gramme, se présent pour des forces sur les colonnes supérieure IV entre 0 et une valeur limite
qui dépend de plusieurs propriétés du joint.

5.1 Etude et validation de la théorie de la fissure
critique

Les criteres de rupture, a effort tranchant (one-way slab) et au poingonnement (two-way
slab), proposés par Muttoni [Mut03, Mut08a, Mut08b], sont basés sur la théorie de la fissure
critique (CSCT). Ces critéres ont été dérivés par une méthode semi-empirique. Ceci signifie
que les bases théoriques des différents mécanismes résistants sont connues mais la formulation
mathématique du critere est basée sur les résultats des essais.

Dans cette section le critére au poinconnement est dérivé de fagon théorique. Les résultats
de ce travail permettent de valider la formulation du critere de poinconnement et surtout de
comprendre la contribution, sur la résistance totale, des différents mécanismes résistants.

Dans la présente section les mécanismes, a la base de la transmission de D'effort tranchant
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sont décrits et quantifiés sur la base de modeles existants et, dans certains cas, modifiés pour
mieux représenter le cas en question. Ensuite la cinématique au droit de la fissure critique
est étudiée pour enfin étre utilisée afin de dériver le critere comme étant ’effort maximal qui
peut étre transmis le long de la fissure critique pour une rotation de dalle donnée.

5.1.1 Transmission de I’effort tranchant sur les éléments fissurés

La résistance au poingonnement, comme celle & I'effort tranchant dans les poutres, est influen-
cée par I'état de fissuration engendré par les efforts de flexion. Ces types de ruptures sont
controlés par la force maximale qui peut étre transmise le long d’une fissure appelée « fissure
critique » et dans les parties de béton non fissuré qui 'entourent. Il est donc nécessaire de
déterminer les mécanismes qui permettent la transmission de 'effort tranchant a travers un
élément en béton armé fissuré. Ce probleme a été étudié depuis longtemps et ces mécanismes
ont été cernés [Kan64]. Les principaux mécanismes de transmission dans un tel élément sans
armatures transversales sont :

— la résistance résiduelle & la traction dans les fissures;

— P'engréenement des granulats le long des lévres des fissures;

— la flexion des zones non fissurées ;

— Deffet goujon des barres d’armature.

L’importance des différents mécanismes par rapport a la force totale transmise est fonction
du degré de fissuration et surtout de 'ouverture des fissures. Néanmoins, dans les éléments
fissurés, les deux premiers mécanismes sont prédominants. Dans la suite du chapitre chaque
mécanisme est décrit séparément et pour les deux mécanismes principaux les modeles pour
I’analyse de la force transmise sont donnés.

5.1.2 Géomeétrie et cinématique de la fissure critique

Dans cette section la géométrie ainsi que la cinématique de la fissure critique, relevée lors
des essais au poingonnement, sont décrites en se concentrant sur le moment directement
précédent la charge de rupture. En effet, le critere de rupture décrit la transmission des forces
a ce moment précis. L’analyse de la cinématique aux alentours de la zone critique est faite sur
la base des mesures prises dans ’ensemble de la dalle étant donné que des mesures directes
a l'intérieur de la dalle sont impossibles a réaliser en laboratoire. Les considérations faites
permettent enfin de définir une géométrie et une cinématique idéalisées de la fissure critique
qui seront utilisées afin de pouvoir appliquer les modeles qui quantifient la contribution des
différents mécanismes résistants.

Cinématique globale de la dalle

La déformée d’une dalle symétrique sur une colonne, au dehors du cone de poingonnement,
peut étre admise comme celle d’un corps rigide qui tourne au tour d’un point C' comme indiqué
a la figure 5.1(b). En réalité, ce point ne devrait pas se trouver au niveau de l'intrados de
la dalle mais plutot au niveau de 'axe neutre. Mais, comme il le sera montré dans la suite,
au moment de la rupture par poingonnement I’axe neutre des déformations radiales s’abaisse
fortement. Comme l'intérét de ce chapitre réside au moment ou survient la rupture par
poingonnement, I’hypothese de placer le centre de rotation C au niveau de la face inférieure
est admissible.

En analysant les mesures de la déformé de la face supérieure et inférieure faites sur plusieurs
essais de dalles, comme par exemple celles montrées a la figure 5.2, les réflexions suivantes
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Fig. 5.1: Géométrie et cinématique d’une dalle lors du poingonne-

ment : (a) coupe de la dalle apres poingonnement avec le relevé des

fissures ; (b) détail de la racine de la fissure critique avant le poingon-

nement ; (¢) cinématique réelle des deux levres de la fissure critique
et; (d) cinématique idéalisée

peuvent étre déduites. La face inférieure montre une forte augmentation de la déformée, sur
une section radiale, autour de la colonne, qui est due au fait qu'une translation le long des
fissures est nécessaire pour mobiliser la résistance a ’effort tranchant. Sur la face supérieure,
la translation se manifeste plus loin, a environ d depuis la projection du bord de la colonne.
La translation indique que le centre de rotation se déplace vers 'intérieur de la dalle. Néan-
moins, pour ’analyse de la cinématique sur la fissure critique, il est préférable de considérer
séparément la rotation et la translation.

Il est connu depuis longtemps [Mut91] que, lorsque la charge sur la dalle se rapproche de
la charge de poingonnement, la compression radiale du béton de la face inférieure au droit
de la colonne diminue fortement; dans quelque cas des tractions ont été mesurées. A ce
moment 'effort de traction dans les armatures radiales est équilibré par une augmentation
de la compression tangentielle et, comme sera démontré dans la suite, par une compression
qui traverse la fissure en activant I’engrenement des granulats. Il en suit que le béton, sur la
surface inférieure, est presque completement déchargé dans la direction radiale.

Géométrie de la fissure critique
Sur la base des réflexions précédentes I'idéalisation du comportement de la dalle & proximité

de la colonne est dérivée (voir figure 5.3(a)). Une série de n,, fissures est présente entre r = 0
et r = rg, la rotation de la dalle au niveau de chaque fissure est identique et vaut :

Veor = w/ncr (51)

ou la rotation v est celle mesurée sur la dalle au dela du rayon ¢ ; par contre, le nombre de
fissures n., est estimé en calculant la distance minimale entre deux fissures s.,.. Cette distance
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Fig. 5.2: Mesures des déplacements en surface des dalles d’essais au
poingonnement simple prises le long de ’axe faible [GuilOc]

est calculée selon Muttoni [Mut04] de la facon suivante :

Ds h
Ser =
40pd

(5.2)

ou O, est le diametre des armatures de flexion supérieures. Enfin le nombre de fissures n., est
tout simplement calculé en divisant la longueur sur laquelle les fissures se développent par la

distance entre ﬁssures. r
0
P (5.3)

Scr

La fissure la plus extérieure est la « fissure critique » qui définit le cone de poingonnement.
C’est sur celle-ci qu’il est nécessaire de controler la capacité de transmission de l'effort tran-
chant. La fissure critique idéalisée commence sur le bord de la colonne et est dirigée avec
un angle o jusqu’a la face supérieure de la dalle. L’angle « est choisi de sorte que la fissure
touche 'armature supérieure a une distance r = ry du centre de la dalle. Le bord inférieur
étant atteint par la fissure inclinée, il en découle la disparition compléte de la zone compri-
mée en direction radiale et donc la méme hypothese, décrite préalablement, a la base de la
position imposée au centre de rotation de la dalle C. La valeur de ry est choisie en accord
avec le périmetre de controle utilisé dans le critere de rupture proposé par Muttoni soit :

ro=r.+d (54)

et ce choix impose aussi la valeur de ’angle o = 45°.

Cinématique de la fissure critique

La partie qui suit décrit la trajectoire suivie, tout au long de la mise en charge, par un
point P’ qui se trouve sur le bord de la partie externe au cone par rapport au point P
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Fig. 5.3: Idéalisation du comportement de la zone de dalle proche de

la colonne : (a) définition de la géométrie de la fissure critique et de la

cinématique de la dalle & l'extérieur; (b) définition de la cinématique

de la fissure critique et; (c) ouverture totale et translation sur la
fissure critique

qui se trouve de l'autre coté du cone (voir figure 5.1(c)). Cette trajectoire, montrée a la
figure 5.1(c), est composée par une contribution due a la flexion et par une translation. Cette
translation est la méme que celle qui se remarque sur la partie de dalle a ’extérieur du cone
de poinconnement et qui a été décrite précédemment. En effet a partir de la charge nécessaire
a la formation de la fissure un déplacement perpendiculaire au plan de la fissure se manifeste.
Ensuite, pour mobiliser la résistance au cisaillement nécessaire une premiere translation se
produit. En augmentant la charge une ouverture supplémentaire s’ajoute a la précédente. Une
translation supplémentaire est ainsi nécessaire pour compenser la réduction de la résistance
due a 'augmentation de 'ouverture de la fissure et a l’augmentation de la charge. Chaque
augmentation de charge produit cette cinématique de la fissure jusqu’a atteindre la charge de
poinconnement. A ce moment, la translation est incontrélée et se produit selon une direction,
définie par un angle v par rapport au plan de la fissure.

L’idéalisation de cette cinématique peut étre obtenue, au moment de la rupture par poingon-
nement, par un déplacement ug perpendiculaire a la fissure, lié a la flexion, et un déplacement
successif § qui modélise la translation (voir 5.1(d)). De méme que dans la cinématique réelle,
la direction du vecteur § est donnée par I'angle v déja défini préalablement. Etant donné que
la rotation sur la fissure critique 9., est une fraction de la rotation de la dalle et que le centre
est représenté par le point C, il est possible de quantifier 'ouverture initiale de cette fissure
de la fagon suivante :

ug (s) =Vep s = Y s (5.5)

Ner

La figure 5.3(c) montre les vecteurs déplacement qui définissent l'ouverture u et le glissement
v en un point qui se trouve sur la fissure critique & une distance s; du centre de rotation. Les
intensités de ces deux déplacements relatifs sont définies a partir de 'ouverture initiale wuyg,
de la translation § et de ’angle « par les relations suivantes :

U =up+ 0 sinvy
(5.6)
v=24 cosy

L’angle v représente 'asymptote de la trajectoire réelle et est choisi sur la base de consi-
dérations liées a l'angle de dilatance. Selon Mattock [Mat74] cet angle est controlé par les
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granulats qui glissent les un sur les autres et plus particulierement par les fractions granulaires
dans l'ordre de grandeur de l'ouverture de la fissure u. En considérant que ces granulats sont
des spheres parfaites il est possible de définir que le déplacement se fait, comme montré a la
figure 5.4(c), avec un angle de 30°par rapport au plan de la fissure. Ceci est en accord avec
les mesures expérimentales faites sur des échantillons, comme celui montré en figure 5.4(a),
armées avec différents taux d’armature et avec une ouverture initiale d’environ 0.25 mm. Ces
essais, appelés de push-off, permettent de solliciter la fissure par un effort de cisaillement et
d’équilibrer les contraintes normales par des traction sur les armatures. Lors des essais des
mesures de 'ouverture de la fissure u et du glissement v ont été prises et sont montrées a la
figure 5.4(b).

}

rr

558

r
v [mm]

fissure

grain__

de sable

(c)

Fig. 5.4: Essais de push-off de Mattock [Mat74] : (a) géométrie des

échantillons; (b) courbes ouverture de la fissure glissement u-v pour

différentes quantités d’étriers qui traversent la fissure p = 0.4, 0.8,

1.2, 1.6, 2.0 et 2.4%, f. = 28 MPa et d; = 16 mm et; (c) modele

physique pour la direction du mouvement en considérant les fractions
fines comme des spheres

Cette série montre que la quantité d’armature qui traverse la fissure n’influence que légerement
la direction du mouvement. Cette direction est représentée par la pente de la courbe u-v dans
la zone ou il y a un contact entre les deux levres de la fissure, soit sur la deuxieme partie
droite de la courbe. Néanmoins, d’autres parametres comme ’ouverture initiale de la fissure, la
granulométrie des granulats ainsi que la direction entre la fissure et les armatures pourraient
influencer cette direction de mouvement. C’est pour mesurer l'influence de ces parametres
que Walraven [Wal80, Wal81b] a conduite une série d’essais sur des échantillons comme
ceux montrés dans la figure 5.5(a). Malgré des différences de forme entre les échantillons
des différentes séries, les dimensions des zones testées, par les forces de cisaillement, sont
les mémes pour tous les essais. Les déplacements mesurées lors des essais sont montrés a la
figure 5.5 ou il est possible de voir qu’aucun de ces parametres influence ’angle de gonflement
de maniere significative.
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Fig. 5.5: Essais de push-off de Walraven [Wal80, Wal81b] : (a) géo-
métrie des échantillons; (b) courbes ouverture de la fissure glisse-
ment u-v pour les essais avec différentes quantités d’étriers (nombre
d’étriers @8 mm qui traversent la fissure, fccupe = 38.2 MPa et
dy = 32 mm; (c) pour différentes inclinaisons entre les étriers
(2 @8 mm) et la fissure, fe cuve = 34.2 MPa et dy = 16 mm et; (d)
pour différentes ouvertures initiales de la fissure, fc cupe = 37.6 MPa
et d, = 16 mm (ces essais sont démunis d’étriers mais sont tenus par
un cadre extérieur)

Sur la base des séries d’essais montrées préalablement une valeur constante pour tous les cas
fixée a v = 27° est proposée comme direction de la translation pour la dérivation théorique
du critere de rupture au poinconnement. Ceci confirme aussi la valeur de 30° trouvée avec le
modele a spheres de diametre constant de Mattock et démontre l'effet de la présence de la
pate de ciment sur I'angle de glissement. En effet, les granulats sont en majorité séparés entre
eux par la pate et ainsi, la valeur de I’angle de glissement est diminuée. Cette diminution
dépend de la quantité de pate de ciment par rapport aux granulats et donc pour des bétons
autocompactants peut étre sensiblement différente de celle définie sur la base des essais. Dans
le méme esprit, une valeur différente est a attendre pour des béton avec granulats légers du fait
qu’il se cassent lors du déplacement en donnant lieu a une fissure moins rugueuse. La valeur
imposée de ’angle de glissement pour les bétons ordinaires est reportée sur les graphiques des
résultats des essais de push-off montrés aux figures 5.4 et 5.5 avec une ligne traitillée. Il est
possible de voir que cette ligne représente bien la pente du troncon considéré de la cinématique
de la fissure pour tous les essais. D’autres séries d’essais plus récents [Mil84, Man08] montrent
aussi une pente de glissement en accord avec cette proposition pour toutes les configurations.
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5.1.3 Analyse de la résistance a la traction résiduelle

Le comportement d’un élément en béton sollicité a la traction présente une phase élastique
linéaire quand la contrainte est inférieure a la résistance a la traction f.;. Au moment ou la
contrainte atteint la valeur f.;, une fissure se forme. Dans le cas que la mise en charge est
controlée en déformation, la contrainte que 1’élément peut supporter diminue avec ’augmen-
tation de I'ouverture de la fissure u. En continuant a déformer 1’élément, les deux parties se
désolidarisent au bout d’un certain temps. A partir de ce moment aucune contrainte ne peut
étre appliquée. Ce comportement est résumé dans les courbes de la figure 5.6 : la premiere
courbe montre la phase élastique linéaire jusqu’a la formation de la fissure et la deuxieme
courbe indique la diminution de résistance en fonction de l'ouverture de la fissure. Cette
deuxieme phase est dite adoucissante.

Ce comportement est en accord avec la proposition faite par Hillerborg [Hil83] sur la zone de
propagation de la rupture (Fracture Process Zone : FPZ). Ce modele sépare un élément en
béton en trois parties : une premiere ou le béton est dans un état sain sans aucun endom-
magement (continuum); ensuite une zone sur laquelle des microfissures ainsi q'une fissure
relativement fermée sont présentes (FPZ) et enfin la zone avec fissure ouverte (true crack).
Au niveau de la deuxiéme zone deux différentes situations se présentent : une partie ou la
présence de microfissures réduit la résistance a la traction et une partie ou la fissure est déja
formée mais les levres sont encore engrenées une dans 'autre en garantissant une certaine
résistance. La phase adoucissante se manifeste bien dans cette deuxieéme zone.

a
! feal-
Ao
u
joA Al
g
GFr

4((
(b)

fet

U

(d)

Fig. 5.6: Essai d’un tirant en béton : (a) principe de essai; (b)

courbe contrainte déplacement mesuré au tour de la fissure o-A/f;

(c) courbe contrainte déformation dans le béton non-fissurée o-¢ et ;
(d) courbe contrainte ouverture de la fissure o-u

Dans la littérature il est possible de trouver plusieurs modeles qui permettent de décrire la
phase adoucissante du béton tendu. Pour cette étude le modele proposé par Hordijk [Hor91,
Hor92] a été retenu en raison de la bonne corrélation avec le comportement réel des bétons a
résistance normale et du nombre limité de parametres utilisés. Ce modele, comme la majorité
des autres modeles, donne une loi pour ’estimation de 1’énergie dissipée dans I'ouverture de la
fissure G (appelée « énergie de fissuration » ), voir figure 5.6d, et propose ensuite une fonction

122



THEORIE DE LA FISSURE CRITIQUE ET CRITERE DE RUPTURE PAR POINQONNEMENT

pour caler au mieux la courbe o-u. En effet, ces deux grandeurs imposés il est possible de
trouver la valeur de u, pour un f.; donné en égalisant ’aire sous la courbe a I’énergie de
fissuration.

L’énergie de fissuration dépend de plusieurs parametres; les plus importants sont : la résis-
tance de la pate de ciment qui est admise fonction de la résistance a la compression du béton
et de la courbe granulométrique des granulats. En effet, comme il I’a été expliqué par la FPZ,
apres la formation de la fissure, la résistance résiduelle a la traction est garantie par les gra-
nulats qui affleurent la fissure. L’énergie de fissuration est calculée selon la formule proposée
par le MC-90 [MC90] donnée ci de suite :

f 0.7
Gr = Grp <fo> (5.7)
avec .

fe <80 MPa

fe0 =10 MPa

et Gpo est donné en fonction de la taille maximale des granulats comme montré dans le
tableau 5.1.

dg mm| 8 16 32
Gro 0.02 0.03 0.058

Tab. 5.1: Valeurs de G selon la taille maximale des granulats

La courbe du comportement adoucissant est donnée, selon Hordijk, par 1’équation suivante :

3
Oct = fet [1 + <01 u) ] ez ufue _ X (14c1%) e (5.8)
u u

C C

avec les valeurs suivantes des constantes du modele ¢; = 3.0 et ¢g = 6.93.

L’ouverture de la fissure pour laquelle il n’est plus possible de transmettre des contraintes de
traction u. est calculée, pour les constantes c; et co préalablement données, par :

Gr

u. = 5.14
‘ fc,t

(5.9)

L’allure du comportement adoucissant donnée par ce modele est montrée a la figure 5.7(b).
Ce comportement sera utilisé dans la suite afin de décrire la contrainte qui est transmise,
par ce mécanisme résistant, le long de la fissure critique modélisée selon les indications de la
section 5.1.2, bien que le modele proposé ici considere un déplacement entre les deux levres de
la fissure exclusivement perpendiculaire au plan de la fissure. L’ouverture u considérée dans
la procédure de dérivation du critere de rupture est calculée a l'aide de la formule (5.6). Il
en suit donc que l'effet de la translation parallele au plan de la fissure w sera négligée. Ceci
poserait des problemes lorsque w est grand par rapport a u ; mais comme il sera montré dans
la section 5.1.6, la contribution de ce mécanisme n’est déterminante que dans les cas ou 'ou-
verture initiale est petite (petites rotations de la dalle). Dans ces cas la rupture survient avec
des translation presque nulles et donc la négligence expliquée préalablement est acceptable.
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Gr

(a) (b)

Fig. 5.7: Modélisation du comportement du béton tendu : (a) o-¢
dans la phase non-fissurée et; (b) o.;-u dans la phase d’ouverture
de la fissure

5.1.4 Analyse de I’engrénement des granulats

En 1981 Walraven [Wal81a] propose un modele mathématique pour le calcul des contraintes
de cisaillement et normales qui se développent le long d’une fissure qui subie un glissement
relatif entre les deux levres v tout en gardant une ouverture initiale imposée u. En 2003
Ulaga [Ula03, Ula07] modifie les résultats de Walraven en utilisant une cinématique diffé-
rente. La cinématique considérée par Ulaga présente un déplacement relatif d;,; entre les
deux levres de la fissure, initialement completement fermée, qui forme un angle v par rapport
au plan de la fissure. Cependant, aucune des cinématiques existantes ne représente de fagon
satisfaisante celle de la fissure critique décrite préalablement. En effet, la cinématique pro-
posée par Walraven ne considére pas 'inclinaison du glissement (angle ) qui est par contre
considérée dans celle de Ulaga. Néanmoins, cette deuxieme cinématique néglige 1'effet de la
flexion qui impose une ouverture initiale de la fissure. Afin de représenter au mieux la ciné-
matique de la fissure critique décrite, une nouvelle formulation de ce modele d’engrénement
des granulats, qui considere I'ouverture initiale de la fissure et le glissement successif le long
d’un angle v, est proposée.

Modéle d’engrénement proposé

La résistance de chaque granulat qui affleure la fissure pour une ouverture u donnée peut
dépendre de I’histoire des déplacements relatifs des levres de la fissure. Pour que ceci soit
vrai il n’est pas nécessaire d’étre en présence de déplacements cycliques. En considérant par
exemple les trois différents chemins, montrés a la figure 5.8, parcourus par le méme granulat
pour arriver aux trois couples de déplacements u et v identiques. Il est facilement démontrable
que la surface de contact entre les deux parties de la fissure est sensiblement différente pour
chacun des trois cas. En effet, le granulat en se déplacant plastifie la pate de ciment qui
I’entourait tout en changeant la géométrie ce qui implique que pour connaitre les contraintes,
qui sont proportionnelles a la surface de contact, il est nécessaire de connaitre les déplacements
précédemment imposés au granulat.

Comme il I’a déja été expliqué (voir section 5.1.2) la cinématique qui suit la fissure critique
dans le cas du poinconnement peut étre idéalisée par une ouverture initiale de la fissure
appelée ug et un déplacement successif § le long d’un axe incliné d’un angle v par rapport a
la fissure, voir figure 5.9. La premiere grandeur représente l'effet de la flexion et la deuxieme
est égale a la translation subie par la dalle, a 'extérieure du cone de poingonnement. Cette
translation est nécessaire afin de mobiliser la résistance qui garantie 1’équilibre des forces
verticales.

Meéme si la cinématique considérée est définie par wug, 6 et I'angle ~, il est préférable de
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(a) (b) (c)

Fig. 5.8: Surface de contact pour trois différentes historiques de dé-
placement : (a) cinématique considérée par Walraven ; (b) cinéma-
tique considéré par Ulaga et ; (c) cinématique du modele proposé

développer des parties du modele en termes des déplacements perpendiculaires et paralleles a
la fissure u et v. En effet, la cinématique parcourue par un granulat est complétement décrite
en donnant trois des cing grandeurs suivantes : u, ug, v, 0 et v. Les deux autres grandeurs
peuvent étre déduites en résolvant le systeme d’équation (5.6).

Fig. 5.9: Géométrie d'un granulat idéalisé le long de la coupe ana-
lysée et définition de la cinématique

Tous les développements faits par Walraven [Wal80, Wal81a] pour calculer le nombre attendu
de granulats coupés sur un cercle de diametre D qui se trouvent sur la droite de la fissure et
la densité de probabilité que ces granulats dépassent la fissure d’une certaine valeur D/2 — e
restent valables et sont rappelés en (5.10) et (5.11). Par contre tout ce qui concerne la géo-
métrie de la zone de contact, ainsi que tous les limites géométriques sont a revoir. Dans la
suite les concepts théoriques ainsi que les développements mathématiques sont expliqués.

& Bi
n (D) = éf’; ;a <CZ> (5.10)
)= (5.11)

ou la probabilité qu’un point se trouve dans un granulat p; est le rapport entre le volume des
granulats et le volume total (granulat et patre de ciment). La deuxieéme probabilité (5.11)
considere que le centre des différents granulats n’est pas toujours positionné au niveau du
plan de la fissure. Donc il faut considérer un enfoncement e de chaque granulat par rapport
au plan de la fissure, comme montré a la figure 5.9. La valeur de I’enfoncement est bornée
entre 0 et D/2; en effet, il est imposé que le granulat, une fois que la fissure s’est formée,
reste attaché a la partie dans laquelle se trouve son centre.

Pour atteindre une précision suffisante il est nécessaire d’utiliser les premiers sept constantes
a; et (; données au tableau 5.2; ces constantes découlent de la résolution de la série hyper-
géométrique standard.
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11 2 3 4 5

a; 0.53916 —0.21429 —0.06818 —0.03750 —0.02467
Bi 0.5 4 6 8 10

1 6 7 3 9

o; —0.01783 —0.01367 —0.01092 —0.00337

G 12 14 16 18

Tab. 5.2: Constantes de la série hypergéométrique standard

Il est important de rappeler que le diametre D n’est pas le diametre de la sphere qui idéalise
le granulat, qui vaut par contre Dy, mais le diametre du cercle coupé par la section analysée,
comme montré a la figure 5.10. Néanmoins, par souci de simplicité pour la suite, le diametre
du cercle sur la coupe du granulat sera appelé diametre du granulat.

plan de la
fissure

(a) (b) (c)

Fig. 5.10: Plan de la fissure avec les granulats qui affleurent : (a)

élément délimité vers le haut par une fissure et définition de la section

type analysée; (b) vue de la section analysée et; (c) définition du

diametre du granulat Dy et du diametre du cercle coupé par la section
analysée D

La contribution individuelle d’un granulat est analysée pour les différents cas montrés en
figure 5.11. Chaque cas fait référence a une phase différente dans laquelle un granulat se
trouve quand le déplacement ¢ varie entre 0 et co. Une fois la fissure formée, un déplacement
perpendiculaire ug > 0 est imposé comme montré a la figure 5.11(b). Ensuite, un premier
déplacement incliné § est fait et si ce déplacement est assez petit, par rapport a ug, tous les
granulats se trouvent dans la phase de « non-contact » (voir figure 5.11(c)). En augmentant
le déplacement, certains granulats, les plus grands, se mettent en contact avec I’autre coté de
la fissure. Pour un certain déplacement, ce contact se fait dans un seul point comme montré
a la figure 5.11(d). A partir de ce moment, chaque déplacement supplémentaire impose une
déformation plastique & la pate de ciment due a la présence du granulat attaché sur 'autre
coté. Ces déformations plastiques, comme sera montré dans la suite, engendrent des forces
qui contrastent le déplacement. Dans une premiere phase, la surface de contact entre les
deux levres de la fissure augmente avec ’augmentation du déplacement J ; cette phase est
nommée de « contact croissant » (voir figure 5.11(e)). Ensuite, & un certain ¢ la phase de
« contact décroissant » est atteinte. Dans cette phase, les granulats, en commencant par ceux
de plus petite taille, se déplacent en laissant une bosse vide derriere eux comme montré a
la figure 5.11(g). Enfin, & un certain déplacement les deux c6tés de la fissure ne se touchent
que dans un point (voir figure 5.11(h)). A partir de ce déplacement, commence la phase dite
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de « éloignement » indiquée en figure 5.11(i) ou les deux parties de la fissure s’éloignent sans
plus se toucher.

partie fixe

N

6=0

partie
mobile

(a) (b) (c)

o< (5lim

point de

contact \

Olim < 0 < Omas

(d) (e) (f)

point de
contact

e (ssup 0> (ssup

() (h) (1)

Fig. 5.11: Analyse des phases caractéristiques d’un granulat le long
du déplacement ¢ : (a) état initial avant la formation de la fissure;
(b) ouverture initiale de la fissure; (c) déplacement dans la phase de
« non-contact » ; (d) premier point de contact ; (e) déplacement dans
la phase de « contact croissant » ; (f) point de « contact maximal » ;
(g) déplacement dans la phase de « contact décroissant » ; (h) dernier
point de contact et ; (i) déplacement dans la phase de « éloignement »

Les différences par rapport au modele de Walraven [Wal80] se trouvent dans la phase de
contact décroissant et celle d’éloignement. En effet, dans le modele original la surface de
contact entre les deux parties de la fissure augmente en continu avec I’augmentation de v,
pour enfin plafonner a la valeur maximale. Pour cette raison, le modele de Walraven donne
un comportement parfaitement plastique (voir section 2.5).

Les quatre phases décrites précédemment sont bornées par trois points caractéristiques : la
phase de non-contact est présente de & = 0 a &y, ; la phase de contact croissant entre 5,
et Omaz, qui défini le point de « contact maximal » ; enfin la phase de contact décroissant
termine & g, pour laisser place a la phase d’éloignement. Ces trois grandeurs (0yim, Omaz €t
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dsup) sont géométriquement définies a la figure 5.9 et elles sont calculées comme suit :

D2
5limzcosy\/j—62—sinfy (up +e) —Vw (5.12)

Omaz = /o cosy (D — ug cosy) — ugp sin~y (5.13)

D
Soup = 5 coty — (ug + e) cscy (5.14)

ou w vaut :
D? D2
w = cos?ny o (uo +2¢€)| + € (2 sin2fy—1)—2 cosy sinvy 7—62 (up +€)

Il est encore nécessaire d’écrire ces relations en utilisant les termes de u et v. En effet, comme
déja anticipé pour le développement du modele, au lieu de travailler avec les déplacements
caractéristiques 9, il est préférable les exprimer en fonction de I'ouverture de la fissure u et
du glissement v. Ces deux derniéres grandeurs dépendent du déplacement ¢, il en suit que
Ulim €t Um sont respectivement 'ouverture de la fissure et la translation pour §j;,, et ainsi
de suite pour les autres déplacement caractéristiques. Les relation qui relient ces grandeurs
sont données en (5.12a), (5.13a) et (5.14a) pour un granulat de diametre D et d’enfoncement
e montré a la figure 5.9.

[\/m —4e2— \/D2 — 4 (ugim + 6)2] (5.12a)

Viim = 3

Umnaz = % [\/Dz — (D ¢087y — 2Umaz)® — D sin ’Y] (5.13a)
D cosy —2

Vsup = cosY (UO + 6) (5.14&)

2 tan-~y

Les surfaces de contact projetées sur les axes z et y, nommées a, et respectivement a,, (voir
figure 5.11 et 5.14(a)), sont données par les relations suivantes :

pour 0 < & < O3, ¢ (phase de non-contact)
az =ay =0

pour 6jim < 6 < dmaz ¢ (phase de contact croissant)

1 U
i = /D2 — (2 2 \/DQ _4 2
s = 3 ["u N (u? 4+v?) + (e+u) )
v u
ay= ———VD?2—u?2—-02—-—-—¢
Y 92 F 2 2
pour dmax < 0 < dsyup : (phase de contact décroissant)
1 D
=3 \/D2—4 (e+u)2—§ siny
(5.16)
D
ay = - cosy — (e +u)
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pour & > Jgyp ¢ (phase d’éloignement)

az =ay =0

Etant donné qu’a chaque phase correspond une formulation différente des zones de contact, il
est nécessaire de connaitre la phase dans laquelle un granulat de diametre D et d’enfoncement
e se trouve quand un déplacement, décrit par trois des suivantes grandeurs u, ug, v, 6 et 7,
est imposé. Pour ceci, les trois étapes montrées a la figure 5.12 sont a suivre. Il faut d’abord
distinguer deux cas différents (cas A et cas B) lesquels dépendent, comme montré dans la
suite, seulement des grandeurs cinématiques. Ensuite, un triage des différents granulats est

fait sur la base de leur diametre et enfin les granulats de méme diametre sont de nouveau
triés sur la base de leur enfoncement.

La premiere étape est a faire explicitement une fois le déplacement imposé, par contre les
deux autres sont « cachées » dans le modele sous forme de limites d’intégration. En effet, le
triage sur la base des diametres est fait au moment du choix des limites d’intégration pour
I’équation (5.26) ; par contre, les limites introduites dans (5.23) décrivent le dernier triage.

Q\J@ @) OQOO OC

Ug, 5 et 'y
—e—
'
i
pour tous les granulats g
sur la base de ug, 0 et «y s
o)
* ‘ | o
pour tous les granulats pour tous les granulats g
sur la base de D (e = 0) sur la base de D (e =0) s
N
41 v | v -1
pour chaque pour chaque pour chaque 2
D sur la D sur la D sur la =2
base de e base de e base de e Nt
4l_¢ 4l—¢ ¢—l— e
non-contact contact non-contact contact contact détachement
croissant croissant décroissant
Cas A<—+—>Cas B

Fig. 5.12: Etapes nécessaires au triage des granulats de différent
diametre et enfoncement dans les différentes phases

En résolvant les équations (5.12a), (5.13a) et (5.14a) par rapport aux diametres apres avoir
introduit e = 0 les expressions des trois diametres caractéristiques, nécessaires au triage des
granulats, sont trouvées. Le diametre D; est tiré de (5.12a), le Dy de (5.13a) et enfin Ds
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de (5.14a).

D =—— <d, (5.17)

2 2
D= FV oy, (5.18)
u cosy — v sinvy

v tany + ug

D3 =2 <d, (5.19)

coS 7y

La figure 5.13 montre ’évolution des différents diametres caractéristiques le long du déplace-
ment J. Sur la base de cette figure, il est possible de distinguer la limite entre deux différents
cas, nécessaire pour la premiere distinction décrite précédemment :

Cas A : Entre 0 et § = ug ou seulement les phases de non-contact et de contact croissant
sont présentes. En effet le diametre Do qui indique la position de contact maximal est
plus petit que D1, position du début de contact, et ceci n’a aucun sens physique.

Cas B : Pour des § > ug, cas dans lequel les quatre phases peuvent se présenter. Dans ce
cas Dy n’a pas de sens et les différentes phases sont bornées par D = 0, D(3), D2 et D3
en plus, le diametre maximal des granulats d, fait office de borne supérieure.

\D _
Cas A=—9—>(Cas B
dy D>
///
phase de contact / phase de contact
croissant & décroissant

P _ 3
7 - 3

e D

D) o .

E— phase de détachement

B -~ phase de non-contact 5
|

*r g

Fig. 5.13: Evolution des diamétres caractéristiques pour le déplace-
ment §

Le nouveau diametre caractéristique introduit D(3) représente le diametre du granulat le plus
grand qui ne touche jamais l'autre levre de la fissure en imposant un enfoncement nul. En
d’autres termes, un granulat de diametre D 3) et d’enfoncement e = 0 lors du déplacement,
effleure 'autre partie en un seul point. La valeur du nouveau diametre caractéristique se
trouve soit géométriquement sur la base de la figure 5.9 ou bien en égalisant ’expression de
D, (5.17) a celle de Dy (5.18) pour trouver, a l'aide de (5.9), le déplacement 0 qui satisfait
I’équation et enfin la valeur de D3).

1+ sinvy

D(g) =2 (%) oSy

(5.20)

Pour compléter le triage des granulats présents sur la fissure, il est indispensable de connaitre
I'influence de I’enfoncement sur un granulat de diametre donné. Ceci se fait en résolvant
les relations (5.12a) et (5.14a) par rapport a e; des enfoncements caractéristiques nommés
€lim €t esyp, référés aux déplacements respectifs, sont trouvés. L’enfoncement e,,4, rattaché
a la limite entre les granulats en phase de contact croissant et ceux en contact décroissant
n’existe pas. En effet cette position est indépendante de I’enfoncement, comme il I’est visible
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en (5.13a).

€lim =

DN =

u? 4 v?

(v M —u> (5.21)

€sup = — COS7Y — U (5.22)

D
2
Maintenant, il reste encore a démontrer que les phases de contact croissant et de contact
décroissant ne peuvent jamais se présenter simultanément, pour un déplacement fixé, sur deux

granulats de taille identique, et ceci méme si I’enfoncement pour les deux cas est différent.
Cette démonstration se fait en analysant les relations (5.18) et (5.22) pour le cas B :

1. Dans les bornes pour le contact décroissant D € [Ds; Do est-il possible, en augmentant
e, d’avoir du contact croissant ?

Non, sans démonstration analytique il est logique qu’en augmentant I’enfoncement les
deux parties de la fissure s’éloignent et donc la zone de contact est diminuée ultérieu-
rement. Ceci est « analytiquement » caché dans le fait que v,,q, ne dépend pas de
I’enfoncement.

2. Dans les bornes pour le contact croissant D € [Ds;d,] est-il possible, en augmentant e,
d’avoir du contact décroissant ?
La démonstration se fait en vérifiant que dans ces bornes I’enfoncement e;;;,, soit toujours
inférieur & egyp.

En résolvant 1’équation ey, = esyp par rapport a D on obtient :

u cosy F v sinvy (uQ —1—1)2)

2

Drmr=——— 5
us COS* 7y — v° sin ’y

Pour des diametres plus grands que Dy I'hypothese ey, < egyp est toujours vérifiée, en
plus il est démontrable que D;; = Dy. Donc, pour l'intervalle en question la condition
est respectée.

Avec ces deux controles, il est possible d’affirmer que la présence des deux phases sur des
granulats de méme taille est impossible. Donc, I'intégration est a faire une seule fois par
diametre, soit en contact croissant ou bien en décroissant.

Une fois les bornes d’intégration trouvées, les surfaces moyennes par diametre attendues sont
calculés en intégrant, comme indiqué dans (5.23), le produit de la densité de probabilité de
Penfoncement e, donné par (5.11), et de la surface de contact projeté correspondante, voir
relations de (5.15) a (5.16).

Uy = /Eip(e) ay de
0
(5.23)

€
Gy —/ p(e) ayde
0
ou e; est la borne d’intégration correspondante a la phase en question, qui sont explicitement

données dans la suite.

En appliquant cette procédure pour chaque phases en découlent les relations données dans la
suite :

pour 6jim < 6 < dmax ¢ (phase de contact croissant); ey, est a considérer comme borne
d’intégration e; étant donné qu’en augmentant I’enfoncement un granulat se rapproche
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de la phase de non contact :

€lim D? elim"'u\/ 2 2
=5 <”‘ M‘1>+2D D2 =4 (u+ ctim)
D 2 ; 2
—% DQ_4U2+Z [asin(uzehm)—asin; (5.24)
4, — _Veim /Py s Clim (u + etim)
Gy = —F——=VD*—u*—v" — —mM—
YT DV ? D

pour dmar < 6 < Osup : (phase de contact décroissant) ; esup est a considérer comme borne
d’intégration e; étant donné qu’en augmentant ’enfoncement un granulat se rapproche
de la phase de détachement :

_ D[ﬂ'
Uy = — | = —

2
1|3 ('y—l— asin Du) + cosy sinfy] —

D
— sin~y < cosw—u) —% D? — 442

5.25
2 ( )
1 (D B 2

5 GOS8y —u

Gy =

L’étape suivante consiste dans le calcul des projections sur les axes x et y de la surface de
contact totale par unité de longueur de la fissure respectivement A, et A,. Ces termes se dé-
terminent par intégration du produit du nombre attendu de granulats de diametre D par unité
de longueur donné par (5.10) et de I'expression des surfaces moyennes par diametre (5.24)
et (5.25). En (5.26) la procédure générale est montrée et dans la suite la procédure complete
pour chaque cas, ainsi que les bornes d’intégration a utiliser sont décrites.

Dmaz
A, = / n (D) @, dD
Dmin
(5.26)
I Dmaz
Ay = / n (D) a, dD
Dmi'n
Cas A : sid < uy.
Les bornes d’intégration a utiliser sont : Dy,in, = D1 et Dipge = dy.
— 4 dg /D
A, =P [ p <> G1 (u,D) dD
T Dy dg
(5.27)
_ 4 dg D
A, == [ p () G (u,0,D) dD
. Dy dg

Cas B : si§ > up.
Les bornes d’intégration a utiliser sont : Dy,;, = D2 et Dyyqp = dg pour la phase de
contact croissant et Dy, = D3 et D4 = Do pour ce qui concerne la phase de contact

décroissant.

J— 4pk [ D2 D dg D -
Ax = — / F <> G3 (U/,'U,D) dD + / F (> Gl (U’U’D) dD

T | /Ds dg Do dg i

] ) (5.28)

J— 4pk D2 D dg D
Ay = — / F - G4 (uyva) dD + / F 5 G2 (’U,,U,D) dD

T | /Ds dy Dy dg l
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ol :
G1 (u,w,D) = ell;’; (U —u qﬂlfv? B 1) ez;mD—i;u \/DQ (1 + erim)?—
27;)3 D? —4u? + i [asinW — asin%
G (u,0,D) = —im D7 2 g2 CGlim (Ut €iim)

D3 Vu? + v? D3
1 2
Gs (u,v,D) = [W <’7 + asin ;) + cosy sinfy] -

i D
-2 < cos*y—u) ~ Y /D242

2 D3

2
G4 (u,v,D) = 53 (l; cosy—u)

P(3)-2 (2)

elim  calculé selon (5.21)

pr = 0.75 en accord avec Walraven

Pour le calcul des contraintes engendrées par un déplacement imposé, il suffit donc de calculer
les valeurs de A, et A,. Ces termes se déterminent par intégration numérique de (5.27)

u (5.28), selon le cas en question et d’introduire ces résultats dans (5.29) qui representent
I’équilibre du prisme de pate de ciment proche de la zone de contact montré a la figure 5.14.

Ocg = ~Opu (Zﬂﬂ - /‘Zy) <0
o (5.29)
Te.g = Opu (,u A+ Ay)

Ny= Opu G
y puyﬂ

Uy = 1Ny

)

(a) (b)

Fig. 5.14: Zone de contact entre le granulat et la pate de ciment :
(a) définition de la surface de contact projetée sur x et sur y et ; (b)
équilibre des forces sur les surfaces projetées

Dans le cas des petits glissements, il est nécessaire de vérifier que o, 4 ne soit pas une contrainte
de traction. En effet, la force tangentielle appliqué a la projection de la surface de contact
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sur y doit étre suffisante pour compenser entierement la force normale sur la projection sur
x. Dans ces cas, la force normale n, est entierement développée, de fagon & maximiser v, et
enfin 7. 4. Par contre, v, sera inférieur a la valeur limite yun,. Donc, cette derniere force n’est
pas développée selon son intensité maximale.

La valeur de la contrainte de plastification de la pate de ciment o, et le coefficient de
frottement p peuvent étre estimée selon Walraven [Wal81a] de la fagon suivante :

Opu = 6.39 £.0°0  unités : MPa
(5.30)
uw=204

Il est encore important de souligner que le modele original proposé par Walraven et la modi-
fication faite par Ulaga sont des cas particuliers du modele proposé ici. En effet, le premier
correspond au cas de v = 0 et donc le déplacement est fait parallelement au plan de la fissure.
Par contre, le deuxiéme est reproduit en imposant que la fissure est initialement fermée et
donc ug = 0, donc il représente que le cas B du modele proposé ici.

L’effet des différents parametres ainsi que la comparaison avec le modele original sont données
a la figure 5.15. L’effet de 'ouverture initiale ug est de réduire fortement la résistance au
cisaillement ainsi que les efforts de compression qui sont engendrées. Par contre la translation ¢
a laquelle la contrainte de cisaillement maximale est rejointe augmente plus ’ouverture initiale
est grande. ’augmentation de la taille maximale des granulats meéne a une augmentation de
la résistance et de la translation a laquelle cette résistance est completement mobilisée. Enfin,
Ieffet du changement de ’angle entre le plan de la fissure et la direction de translation v est
comparable a celui de 'ouverture initiale.

La comparaison entre les deux modeles montre bien que celui proposé, a partir d’une certaine
translation &, engendre des contraintes plus faibles par rapport a la proposition de Walraven.
Cette différence est due, comme déja dit préalablement, a la forme de 'emprunte laissée par
le granulat sur la pate de ciment qui réduit les surfaces de contact. Donc, la différence se
présente seulement pour des translations § supérieures a I'ouverture initiale de la fissure ug,
quand le cas B se présente.

5.1.5 Flexion de la zone comprimée et effet goujon des armatures
tendues

Le modele proposé néglige ces deux contributions. En effet, avec la cinématique admise a
la section 5.1.2 la contribution de la zone comprimée est nulle. Ceci en raison du fait que
radialement la dalle ne présente pas de zone comprimée car, comme expliqué précédemment,
proche de la rupture la totalité de la compression nécessaire a la flexion est transmise tangen-
tiellement et par ’engrenement des granulats. Les fissures de délamination en zone supérieure
réduisent fortement l'effet goujon des armatures et de ce fait il est négligé. Enfin, il résulte que
les seules contributions considérées sont la résistance a la traction résiduelle et ’engrenement
des granulats.

5.1.6 Dérivation du critére de rupture au poinconnement

Dans les sections précédentes, les informations nécessaires a la dérivation théorique du critere
de rupture au poingonnement ont été expliquées. Il a aussi été dit que, la charge de rupture est
calculée sur la base de la force maximale qui peut étre transmise le long de la fissure critique
idéalisée A la section 5.1.2. Etant donné que le critére de rupture est dérivé en fonction de
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~ méme cinématique 1o = 0 mm
Y que celle proposée 0.05
“~._ par Ulaga [Ula03] 0.10
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s TN 0.40
S
|
O U e ——
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—— proposition 39
| —--- Walraven [Wal80] 16
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\\ méme cinématique
" que celle proposée

-\ par Ulaga [Ula03]

(=)

Te,g [MPa]

=)

Te,g [MPa]

Fig. 5.15: Comparaison entre le modele d’engrénement des granulats
proposé et celui de Walraven [Wal80] (f. = 35.0 MPa) : (a) effet de
I'ouverture initiale de la fissure ug (dy = 16 mm et v = 40°); (b)
effet du diametre maximal du granulat dy (up = 0.05 mm et y = 40°)
et (c) effet de 'angle de la direction de translation v (dy = 16 mm

et up = 0.20 mm)

1 d, afin de le comparer a celui proposé par Muttoni, il faut donc, pour chaque v, calculer
cette force maximale. La procédure a suivre est donc la suivante :

1. Fixer une rotation de la dalle v; et calculer, a ’aide de (5.1), la rotation de la dalle sur

la fissure critique J¢p ;.

2. Diviser la longueur de la fissure critique en n nceuds positionnés entre s = 0 et s = v/2d
(voir figure 5.16(a)). A l'endroit de ces noeuds calculer, selon (5.5), 'ouverture initiale

de la fissure ug.

3. Imposer une translation §; = 0 de la partie de dalle a 'extérieur de la fissure critique.
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[

T
Vij
N
(e) ()
\% Vr
Vi Vri
Vij

contribution
de op¢ ¥

Y 07 OR,i %(1/)'

(2) (h)

Fig. 5.16: Etapes nécessaires & la dérivation du critére de rupture
au poingonnement : (a) définition des nceuds le long de la fissure
critique; (b) distribution des résistances & la traction résiduelle le
long de la fissure critique; (c) distribution des contraintes normales
engendrées par lengrénement des granulats; (d) distribution des
contraintes tangentielles engendrées par ’engrenement des granulats ;
(e) définition de Veffort normal N et tangentiel T sur la fissure cri-
tique; (f) équilibre des efforts sur la fissure avec la force verticale
appliquée a la dalle V'; (g) évolution de la force V avec la varia-
tion de la translation 0 (* contribution de la résistance a la traction
résiduelle et * contribution de I'engrénement des granulats) et; (h)
évolution de la résistance au poingonnement Vg avec la variation de
la rotation de la dalle 1)

4. Calculer sur les n noeuds les valeurs de l'ouverture u et du glissement v selon (5.6).

Avec ces valeurs cinématiques calculer pour chaque nceud la valeur de la résistance
a la traction résiduelle o.; (selon les indications de la section 5.1.3), de la contrainte
normale engendrée par I’engrénement des granulats o 4 et de celle tangentielle 7. 4 (ces
deux dernieres contraintes sont calculées selon la section 5.1.4).

5. Intégrer numériquement les différentes contraintes tout le long de la fissure critique afin
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de trouver les efforts N et 7" montrées a la figure 5.16(e).

\/§7r
N = / (et +0cg) dA=27 / 7 (Oct +0cg) ds =
Acr 0

n sk
=27 kzl (Tc + \/§> (Uc,t,k + Uc,g,k) (5.31)

Ver n sk
T:/ Tc’gdAZQﬂ'/O TTc’gd8:27T Z <7"C+\/§> Tc,g,k

er k=1
ou A., est la surface de la fissure critique idéalisée et r = r. + s/ V2 la distance hori-
zontale entre le centre de la dalle et la fissure.

6. Calculer la composante verticale de la résultante des efforts le long de la fissure critique
(voir figure 5.16(f)). Cette composante est 'effort tranchant Vj; qui est transmis avec
la rotation v; et la translation J; de la dalle données.

T+ N
V2
Par contre la composante radiale de la résultante R;; est, pour I'instant, négligée. Cette
force est introduite radialement dans la dalle, a I'extérieur de la fissure critique, et elle

contribue, comme sera démontré dans la suite, a la reprise des efforts de flexion en
soulageant la zone comprimée a 'intrados.

Vij = (5.32)

7. Afin de trouver la force de rupture pour la rotation de la dalle 1);, il faut imposer un
0j+1 > 0j, répéter la procédure depuis le point 4 et ainsi de suite jusqu’a trouver un
maximum de Vj;. Cet effort est bien la force de rupture recherchée Vg ; comme il est
montré a la figure 5.16(g).

8. Répéter toute la procédure pour une rotation de la dalle ;41 et ainsi de suite jusqu’a
avoir tracé tout le critére sur le domaine intéressé comme indiqué a la figure 5.16(h).

9. Apres avoir dérivée toute la courbe 1-Vpg, il est possible de la transformer en accord avec
la théorie de la fissure critique. Donc, en multipliant ’axe des abscisse par d/ (dg + dg,0)
et en divisant les valeurs en ordonnée par u d / fe..

Le critere doit étre dérivé pour chaque dalle et donc un critere général ne peut pas étre
trouvé. Néanmoins, il est possible de voir que les courbes calculées pour différentes dalles,
avec des parametres qui varient afin de couvrir la majorité des cas ordinaires et montrées a
la figure 5.17, sont comprises dans un fuseau assez étroit. Il serait donc possible de trouver la
médiane de ce fuseau et la considérer comme un critére de rupture applicable a tous les dalles.
Cette médiane est trés proche de la courbe du critére de rupture proposé par Muttoni (2.6)
sauf sur la partie a I'extréme droite ol les hypotheéses admises ici ne sont pas valables. De
plus, ces comparaisons montrent que l'effet du taux d’armature et celui de la dimension de
la colonne sont surestimés par la dérivation du critere de rupture de la manieére proposée ici.
Ces deux parametres influencent directement le nombre de fissures sur lesquelles se produit
la rotation de la dalle (confronter (5.3)) et donc il est probable quune meilleure estimation
de la rotation sur la fissure critique est nécessaire.

La figure 5.18 montre les résultats de la dérivation du critere de rupture pour les joints d’essais
de la série PG II en béton ordinaire vibré et la comparaison avec les résultats expérimentaux.
Les différents critéres de rupture montrent d’une coté l'effet du taux d’armature ainsi que
celui de la taille maximale des granulats. Comme pour les comparaisons précédentes il est
visible que l'effet du taux d’armature est surestimé par 1’analyse proposée. Par contre ces
analyses montrent que la taille des granulats est considérée de fagon assez précise par rapport
aux résultats expérimentaux. L’influence de ce parametre n’est qu’a peine plus grande que
celle considérée par le critere original.
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Fig. 5.17: Dérivation du critére de rupture pour différentes dalles
(courbes continues) et comparaison avec celui proposé par Mut-
toni (2.6) (courbe traitillée)

Discussion des résultats de I’analyse

L’analyse préalablement montrée a permis de valider la théorie de la fissure critique ainsi que
le critere de poingonnement. De plus, I'importance des mécanismes résistants qui activent
I’engrénement des granulats pour la résistance au poingonnement a été démontrée. Les ré-
sultats permettent de dire que ces types de mécanismes sont les seuls qui s’activent quand
I'ouverture de la fissure est modérée (pour ¢ d/ (dg + dg0) > 0.07). En effet, c’est & partir de
ce point que les courbes dérivées sont les plus proches du critere de Muttoni. De plus, 'in-
fluence de la résistance a la traction résiduelle sur la totalité de 'effort tranchant qui traverse

la fissure est alors négligeable.

Une autre observation importante se situe dans l'intensité de la force dans le plan de la
dalle transmise le long de la fissure critique R. La figure 5.19 montre lintensité de cet
effort par rapport a la force de plastification des barres d’armature coupées par le cone
Ngropi =2mrgpd fs. Ceci est une explication probable de la diminution du raccourcisse-
ment radial mesuré sur 'intrados des dalles d’essais quand la force sur la dalle se rapproche
de celle de rupture. Si ceci est vérifié, 'effort de compression engendré par la flexion de la
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Fig. 5.18: Dérivation du critere de rupture pour les essais de la série
PG II

dalle est alors réparti sur une hauteur plus grande que celle normalement supposée lors d’une
analyse plastique. De ce fait, la charge de formation du mécanisme de flexion est légérement
inférieure a celle calculée par ’analyse plastique.

Comme déja mentionné, des améliorations doivent encore étre apportées a cette analyse.
Surtout pour ce qui concerne le nombre de fissures entre le centre de la dalle et la fissure
critique. En outre, la direction du vecteur qui définit le glissement § est a étudier plus en
détails. Ce parametre est pour l'instant fixe mais dépend probablement des propriétés des
granulats comme par exemple : la forme, la courbe granulométrique, la taille maximale ou
encore leur résistance. De plus, ce parametre doit étre fonction de la quantité de pate de ciment
par rapport aux granulats. Une meilleure compréhension de ceci permettrait ’application de
cette procédure aux dalles faites en béton autocompactant.

Sur la base des résultats des analyses préalablement présentés ainsi que des observations
réalisées, il semble approprié que la dérivation du critere de rupture soit faite de facon semi-
empirique. Cette maniere de procéder permet de considérer des éventuels parametres qui
sont négligés lors d’'une dérivation théorique. Pour les joints chargés seulement sur la dalle il
existe déja le critere de Muttoni (2.6) par contre, dans la suite du chapitre présent, un critere
applicable aux joints colonnes-dalle, sans distinction du type de chargement sera proposé.

5.2 Généralisation du critére de rupture

Comme il a été déja discuté a la section 3.1.2 le critere de rupture au poingonnement proposé
par Muttoni n’est pas applicable au cas des dalles soumises a d’autres forces que V. Il est
donc nécessaire de proposer une nouvelle formulation qui permet de considérer d’autres types
de chargement qui génerent des efforts membranaires non négligeables. Le nouveau critere
ne peut plus considérer uniquement la rotation de la dalle mais il semble plus approprié,
comme sera démontré dans la suite, de I'exprimer en fonction d’une déformation de référence
qui considere I’état de sollicitation de la zone autour de la colonne. Ceci se fait déja pour
les poutres sans armature d’effort tranchant ou le critere, proposé par Muttoni, est aussi
construit sur la base de la théorie de la fissure critique. Dans ce cas, la déformation considérée
est celle en direction longitudinale calculée sur un point de controdle placé a d/2 de la section
d’application de la charge et a 0.6 d depuis le bord comprimé de la poutre. De plus, le critere
pour Deffort tranchant estime aussi de facon satisfaisante la résistance des poutres soumises
a des efforts axiaux de traction ou de compression [Mut08b].

139



CHAPITRE 5

d =210 mm — h = 250 mm — r., = 150 mm — dy; = 16 mm
p=040% - O; =10 mm p=080%—-0O; =16 mm p=1.60%— O, =22 mm

fe =60 MPa f. =60 MPa

= g = 30 g - 30 g

= 15
& £ 4+

= f. =60 MPa

L 30 = L

15
0 | | | | | |
fe =30.0 MPa — p = 0.80% — dg = 16 mm
re = 100 mm re = 150 mm re = 200 mm

d =95 mm
450 7 r 7 r 7
210

d =95 mm d =95 mm
- 450 < - 210 B
210 450

0 1 1

fe =30.0 MPa — d = 210 mm — h = 250 mm — dy = 16 mm
p=040% -0, =10mm p=0.80%-0;,=16mm p=1.60%—- O, =22 mm

T T T T T T T T T T T T T
r. = 200 mm r. = 200 mm
- B = 150 B 150 B
= 100 100
< St - b -
= r. = 200 mm
L 150 7 L =
100
O | | | |
0 Wd 0.3 0 W d 03 0 W d 0.3
dg+dg. dg+dgp dg+dg.

Fig. 5.19: Rapport entre l'effort dans le plan de la dalle engendré

par Dactivation de l’engrenement des granulats et 'effort plastique

dans les armature radiales de la nappe supérieure coupées par le cone
de poingonnement R/N; ., i (analyse faite avec fs = 500 MPa)

Cette nouvelle formulation du critére de rupture au poingonnement considere ’ouverture de la
fissure critique comme proportionnelle au produit e, d. De plus, sur la base des conclusions
faites a la section 5.1.6, le méme concept pour considérer 'influence de la taille du granulat
que dans le critere original a été retenu. Donc le produit définissant I'ouverture de la fissure
critique est divisé par le coefficient dy + dg (ot dgo = 16 mm). Pour les comparaison, la
résistance donnée par le critere de rupture est dérivée, comme pour le critére proposé par
Muttoni, par le produit u d v/f.. Cette facon de procéder est en accord avec la théorie de la
fissure critique comme il a été expliqué dans la section 2.1.2.

5.2.1 Déformation de référence
La figure 5.20(b) montre la déformation radiale calculée dans le point d’une dalle correspon-
dant au point de controle défini pour le critéere de rupture des poutres (voir section 2.1.2).

Au contraire des poutres, cette déformation n’est pas bien corrélée a I'ouverture de la fissure
critique qui est montrée a la figure 5.20(c). Ce changement de régime est du & la plastification
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des sections radiales autour de la colonne qui impose une redistribution des efforts de flexion
en direction tangentielle. C’est pour cette raison que 'ouverture de la fissure critique utilisée
par le critere de rupture au poinconnement proposé par Muttoni est fonction de la rotation de
la dalle. Au méme titre, le criteére proposé ici doit étre formulé sur la base d’une déformation
autre que celle d'un point de référence.

V}"ler ‘/f]F,.T,

W]E.T

Y J( € Uer
B lL’ﬂ ex 4%

(a) (b) (©)

=
o
IS

==
(d)

Fig. 5.20: Allure de la déformation radiale de la dalle mesurée

au point de référence du critere a leffort tranchant : (a) courbe

charge-rotation de la dalle; (b) courbe charge-déformation radiale;

(c) courbe charge-ouverture de la fissure critique et; (d) définition
du point ol les déformations radiales ont été mesurées

La solution retenue est celle de considérer une déformation moyenne sur une certaine zone
et donc le critere sera exprimé sur la déformation moyenne de ’arc de cercle montré a la
figure 5.21. Ce quart de cercle est centré sur le bord de la colonne avec rayon de 0.7 d
et il commence avec tangente horizontale pour terminer, perpendiculairement, sur la face
comprimée de la dalle. L’arc de cercle coupe ainsi presque perpendiculairement toutes les
fissures qui sont susceptibles de devenir critiques. Le choix du rayon a été fait de sorte a
minimiser ’écart type entre les ruptures mesurées lors des essais et celles calculées a 1’aide
du critere proposé.

La déformation de référence €,.; est donc calculée sur la base du changement de longueur de
I’arc de cercle selon 1’équation suivante :

0y — 4
res = (5.33)

ou ¥y est la longueur initiale de I'arc de cercle et ¢ celle apres déformation. Cette derniere
longueur est trouvée sur la base des déplacements calculés a ’aide du modele de comportement
de la dalle proposé a la section 4.3. En effet, en vertu de '’hypothese de Navier-Bernoulli en
considérant des petites rotations et en connaissant les composantes des déplacements du
feuillet moyen u (1), w (r) et ¥ (r) (w et ¥ sont reliées entre eux comme il est possible de voir
en (4.94a)), il est possible de calculer la position déformée du point P (rpr; zp/) qui se trouve,
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Fig. 5.21: Définition de la déformation de référence pour la généra-
lisation du critere de rupture au poinconnement

en configuration initiale, a r =rp et z = zp.
h
rpp=rp+u(r=rp)+|(zp——= | Y (r=rp)
(5.34)
zpr =zp+w(r=rp)
Enfin, le calcul de la longueur en configuration déformée ¢; est fait numériquement en cal-

culant la position déformée de n points (de P; a P,) répartis sur I'arc de cercle. Enfin, ces
coordonnées sont utilisées pour résoudre numériquement l'intégral suivant :

n—1
b= /rdé => \/(TP/,i —rprin1)’ + (zpri — zprin)” (5.35)
i=1

La longueur initiale £y doit étre trouvée de fagon numérique de fagon a considérer la méme
précision que pour le calcul de la longueur finale ¢;. Elle est donc calculée, dans le cas ou les
n noeuds sont uniformément distribués sur I'arc de cercle, de la fagon suivante :

lp=14d (n—1) sin (5.36)

77
4 (n—1)
si par contre les noeuds sont répartis de facon non uniforme, la longueur initiale est calculée
en résolvant (5.35) avec les coordonnées initiales des points P.

Il est important de noter que les déplacements du feuillet moyen peuvent étre calculées avec
d’autres modeles que celui proposé dans le présent travail. Néanmoins, le modele utilisé doit
considérer le comportement membranaire de la dalle s’il n’est pas négligeable.

5.2.2 Dérivation de la généralisation du critére de rupture

Le fait d’exprimer le critére de rupture sur la base d’une déformation et non de la rotation
impose deux complications. D’un coté, cette déformation ne peut pas étre mesurée lors des
essais et donc elle doit étre calculée pour toutes les dalles utilisées pour dériver le critere.
D’autre part ce changement impose que les dalles d’essais qui ont poingonné sur le plateau
plastique ne peuvent pas étre utilisées pour la dérivation. En effet, dans ces cas la courbe
V-erep s’arréte sur un point et elle reste sur ce méme point tout le long du plateau plastique.

Sur la base de ces considérations 67 essais de dalles, entre ceux de la littérature et ceux des
séries PG, ont été sélectionnés. Cette série de dalles se compose de 63 essais au poingonnement
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simple (V') et 4 au poingonnement avec effort normal des colonnes (V et V). Toutes ces dalles
sont reportées a I'annexe A avec leurs caractéristiques principales utilisées pour le calcul du
comportement a ’aide du modele proposé a la section 4.3.

Le calcul du comportement a permis de trouver la déformation de référence a la force de
rupture mesurée pour tous les essais €.y r. Les valeurs calculées sont montrés a la figure 5.22
ou ils ont été corrigés par 'effet de taille et par celui de la granulométrie et mis en relation avec
la résistance mesurée. Il est possible de voir que tous les essais sont contenus dans un nuage
ce qui n’était pas le cas, pour les dalles avec effort normal, en utilisant le critere original (voir
figure 3.11). En plus, ce nuage de points suit une courbe hyperbolique et donc une formule
du méme type que celle du critere originale peut étre utilisée pour exprimer la généralisation.

0.8
avec V »
avec Vet N o
= F il
it
=
% L
S
s L
0 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
0 Eref d 15

Fig. 5.22: Comparaison entre le critére de rupture proposé et les
essais

La généralisation du critere de rupture par poingonnement a donc été calée aux points ex-
périmentaux comme montré a la figure 5.22 ou il est possible de voir que une limitation, qui
n’apparaissait pas dans le critere originale, a été introduite. En effet, différents essais ont
montrées que pour des dalles peut déformées, la résistance ne dépasse jamais une certaine
valeur choisie pour cette limitation du critere. La moyenne des rapports entre la force de rup-
ture au poingonnement mesurée et celle calculée Vg test/ VR calc des 67 essais utilisés pour caler
la courbe est de 0.99 avec un coefficient de variation de 0.08 et la formulation mathématique
de ce nouveau critere est :

1% :
R_ — 0.5 <2/3  unités : MPa, mm (5.37)
wd/fe Eref d
1+240 4 —
dg + dg,()

La figure 5.23 montre, pour tous les essais, le rapport entre I’ouverture de la fissure critique
considérée dans le critere proposé ici et celle considérée dans le critere de Muttoni. Il est
possible de voir que ce rapport est presque constant pour les dalles chargées que par V
mais, logiquement, il change beaucoup dans les cas que d’autres forces concomitantes sont
appliquées.

Le critere proposé ici peut étre utilisé pour le calcul de la force de rupture au poingonnement
de dalles soumises a n’importe quel type de chargement pour autant que la symétrie soit
respectée. C’est une des raisons pour laquelle cette formulation a été appelée « généralisation
du critere de rupture ».

5.2.3 Comparaison avec le critére de rupture a I'effort tranchant

Dans la section présente la procédure utilisée préalablement pour la dérivation du critere de
rupture au poingonnement est appliquée aux poutres. Ceci permet de vérifier les similitudes
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Fig. 5.23: Comparaison entre 'ouverture de la fissure critique consi-
dérée dans le critere proposé et celle du critere de Muttoni

entre cette procédure et celle proposée par Muttoni a la section 2.1.2 en les comparant. Il
est possible par ailleurs de donner du sens physique a la déformation de référence calculée
comme déformation de ’arc de cercle. Pour ce faire, il faut commencer par définir la ligne
sur laquelle calculer la déformation de référence. Celle ci est montrée a la figure 5.24(a) ou il
est possible voir que le centre est fixé au point d’application de la force V.

Dans le cas de la poutre chargée seulement par V' il n’y a aucune force normale et donc
le seul effort intérieur qui génere des déformations est le moment de flexion. Son allure est
montrée a la figure 5.24(b). Sur la base des moments, la courbure de 'axe de la poutre peut
étre trouvée. En plus, en faisant I’hypothese que la zone de poutre entre x =0 et x = 0.7d
se trouve a ’état fissuré (donc en cette zone le moment M est plus grand que le moment
de fissuration M,,) et en admettant pour le béton et pour I'acier un comportement élastique
linéaire, la courbure suit I’allure indiquée a la figure 5.24(c). Donc, la rigidité flexionnelle sur
cette zone est égale a Fls et est calculée selon :

El, = 6202 E. (d - g) (5.38)

ou c¢ est la hauteur de I’axe neutre par rapport au bord comprimé et vaut :

FEs 2 F,
c:pdf ( 1+ —1> (5.39)

c p Es

Le fait que la courbure peut étre exprimée analytiquement indique qu’aussi la déformation
de référence peut I'étre. En effet, il suffit d’intégrer la composante tangentielle a 'arc de
cercle de la déformation induite par la courbure pour trouver A¢ = ¢; — £y. Pour ce faire, il
faut d’abord calculer la fonction qui définit la courbure selon les hypotheses préalablement
indiquées :

M (z) |74

X(z) = El, :Eifg

(a —x) (5.40)

Sur la base de la courbure la déformation en direction de x peut étre définie en chaque point
de la poutre, les coordonnées (x,y) étant connues.

ex(x,2)=x() (#—¢c)=—=— (a—2x) (z—¢) (5.41)

La déformation nécessaire pour le calcul de I'allongement de ’arc de cercle est tangentielle g;
(voir figure 5.24(d)). Elle est trouvée en tournant le tenseur des déformations planes composé
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(a) B point de calcul de ¢
pour le critere originale

x j
©
~ = 1 ‘
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Fig. 5.24: Poutre soumise a un effort tranchant V engendré par

une charge concentrée : (a) définition de la déformation de référence

pour la généralisation du criteére de rupture a effort tranchant ; (b)

diagramme des moments de flexion; (c) diagramme de la courbure

et; (d) diagrammes des déformations tangentielles le long de la zone
de controle

par €;, €, = 0 et vy = 0. Les deux dernicres déformations sont nulles pour étre cohérents
avec I’hypothese qu’il n’existe aucune déformation sur la hauteur de la poutre et I’hypothese
de Navier-Bernoulli. Donc cette déformation en un point P situé sur ’arc de cercle et repéré
par 'angle ¥ défini & la figure 5.24(a) vaut :

e (9) = €4 (,2) cos® 9 = % (a—0.7d sin®) (0.7d cos? — ¢) cos* ¥ (5.42)
2

Enfin il est possible de calculer la déformation de référence €,.y = Al/ly ol Al se calcule en
intégrant le long de I'arc de cercle les déformations tangentielles.

. fFEt (19) d/ . 2 g .
Eref = EO = 07dn /0 O.7d€t (19) dy =

V&2 (07c¢ ld4a mac 049
_EIQW

(5.43)
34t 3 d 1dd 4

Afin de comparer le critere original avec la généralisation, il faut trouver, analytiquement, la
déformation au point de référence définie par ce premier critere. Les coordonnées de ce point,
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montrées a la figure 5.24(a), valent (0.5d,0.6 d) et elles permettent de trouver directement
la déformation cherchée a I’aide de (5.41).

e=e,(05d,06d) = —— (5.44)

Il est maintenant possible de trouver le rapport entre les déformations de référence des deux
différentes formulations du critére. Ce rapport est montré a la figure 5.25 en fonction de a/d et
pour différents valeurs de ¢/d. Sur ce graphique, il est possible de voir que le rapport cherché
est assez constant surtout dans 'intervalle de a/d ou des ruptures par effort tranchant sont
a attendre (a/d > 2.0).

0.7c+14a mac 0.49
Gref 2 3d" 3d 4dd 4 (5.45)
- i 0.5 0.6 ¢ 0.3
at T aa”
0.8
o o0
w1 RGREE
5;53—5 ¢/d=01 ——
c¢/d=04 -----
= ¢/d =05 ------
0 i I I
0 10

Ul

Fig. 5.25: Rapport entre la déformation de référence de la générali-
sation du critere et celle du critére originale

Bien qu’il est possible de dériver le critere général en introduisant dans la formulation originale
la valeur moyenne du rapport entre les déformations de référence, il a été décidé de le caler
sur la base des essais sur poutre. Pour faire cela une série de 196 essais de poutres symétriques
avec charge concentrée, comme montré a la figure 5.24(a), qui ont cassé a l'effort tranchant
a été considérée. Comme pour le poingonnement les mémes axes que le critére original ont
été retenus et donc il a été possible, sur la base de la charge de rupture Vg, de calculer la
droite qui définit le comportement de la poutre a l’aide de (5.43). Etant donné que les deux
critéres doivent donner la méme résistance pour une déformation nulle le coefficient 1/3 de la
formulation originale a été gardé. Il reste donc a caler la généralisation du critere au nuage des
points expérimentaux comme montré a la figure 5.26 ce qui donne la formulation suivante :
, dVR = é ! unités : MPa, mm (5.46)

Eref d
14240 —rf =
dg+d970

S

La moyenne des rapports entre la force de rupture mesurée et celle calculée Vg test/ VR calc des
196 essais sur poutre utilisés pour caler la courbe est de 1.00 avec un coeflicient de variation
de 0.11. Ces valeurs correspondent avec ceux trouvés avec le critere de rupture défini par
Muttoni [Mut08b] (moyenne : 0.98 et COV : 0.10).

Il est possible de comparer le rapport entre le facteur qui multiplie la déformation dans le
critere original et celui du critere généralisé (120/240 = 0.50) qui doit étre proche au rapport

146



THEORIE DE LA FISSURE CRITIQUE ET CRITERE DE RUPTURE PAR POINQONNEMENT

0.4
<
[aM
=
ii
Sk
=
0 I I
0 Eref d 30
dytdyo )

Fig. 5.26: Comparaison entre le critére de rupture proposé et les
essais

entre les déformations préalablement dérivé (voir figure 5.25). Il est aussi possible de voir que
le premier rapport est tres proche a la moyenne des rapports calculée sur les essais utilisés
pour dériver le critere qui vaut e,.5/e = 0.53. Cette valeur peut également étre lue sur la

figure 5.27.
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Fig. 5.27: Comparaison entre 'ouverture de la fissure critique consi-
dérée dans le critere proposé et celle du critere de Muttoni

Ces résultats arrivent a la conclusion que la généralisation du critere de rupture suit le
meéme principe que le critere existant pour 'effort tranchant des poutres. Donc, il est possible
d’affirmer que la facon de calculer I'ouverture de la fissure critique pour la nouvelle proposition
du critere de rupture au poingonnement est identique a celle utilisée pour 'effort tranchant.
Cette généralisation est un grand avantage pour des études futures sur la phase de transition
entre le poingonnement (« two-way slab ») et leffort tranchant (« one-way slab »). Cette
transition doit étre considérée en introduisant le rayon du périmetre de controle comme un
parametre supplémentaire dans le critere de rupture généralisé.

5.3 Critére de rupture au poinconnement simplifié pour
joints avec colonnes fortement sollicitées

Cette section propose un critere de rupture au poingonnement simplifié applicable aux joints
colonnes-dalle chargés par V et par N. Ce critére est une extension a ce type d’éléments

constructifs du critere de Muttoni (voir section 2.1.2). Le concept utilisé est celui d’introduire
une correction sur 'estimation de 'ouverture de la fissure critique ¢ d. En effet, il a déja été
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expliqué que la compression transversale a la dalle induit le gonflement du béton entre les
colonnes et, au niveau de la fissure critique, il se manifeste par une réduction de 'ouverture,
comme montré a la figure 5.28(b). L’idée est donc d’introduire la correction suivante sur le
critere original (confronter avec (2.6)) :

YR _ 0.75 <2/3 unités : MPa, mm (5.47)
wd T, bd— Au
1+15
dg + dg,0

ou le parametre Awu quantifie la réduction de I'ouverture de la fissure critique par rapport au
cas sans effort normal et méme rotation de la dalle. Etant donné que le terme 1 d — Au est
proportionnel a 'ouverture de la fissure critique, il ne peut pas devenir négatif et donc, la
condition ¥ d — Au > 0 doit étre respectée. Afin de représenter la réalité, cette réduction de
Iouverture de la fissure critique doit considérer le gonflement du cylindre central u; ainsi que
le rapport entre I’ouverture réelle de la fissure critique d’une dalle chargée que par V et son
produit ¥ d. Le gonflement est calculé en considérant 'effort de confinement ny,; et la rigidité
de I'élément de confinement K;. Le confinement est garanti par une déformation imposée a
la partie de dalle qui entoure la zone entre les colonnes. Donc, un anneau en béton armé qui,
dans le cas ou la dalle est chargée, se trouve déja a 1’état fissuré.

Sur la base de ces considérations, il est possible de prendre directement en compte le rapport
entre la réelle ouverture de la fissure critique et le produit ¢ d dans la rigidité de ’élément
de confinement. De cette maniere, la rigidité pour la section de référence résulte étre :

: E.pd
Y K~ 05K, =05 In2 22"

Kpor = —
el T Aw Te

(5.48)

ou la valeur de 0.5 a été dérivée sur la base des essais et d’autres points de rupture calculés
avec le critere généralisé. La rigidité de ’élément de confinement K; = E pd/r. est expliquée
a la section 5.3.1. Enfin, la réduction de I'ouverture de la fissure critique est calculée de la
fagon suivante :

Niat
Au Kres VB (5.49)
ou le facteur yp considere la transformation d’une géométrie orthogonale en géométrie axi-
symétrique et il est défini a la section 4.4. La résultante des contraintes de confinement 7.+
est calculée, de fagon simplifiée selon la théorie de la plasticité, en la considérant a 'aide
de (6.15).

La figure 5.29 montre la comparaison entre les ouvertures de la fissure critique a la rupture
selon le critere décrit ici et celle calculée selon le critere généralisé. Ce diagramme montre
que la correction sur 'ouverture de la fissure critique pour considérer ’effet de N permet de
ramener les points dans le nuage des essais avec seulement V. Ceci signifie donc que cet effet
est correctement considéré par la méthode proposée ici.

5.3.1 Comportement d’un anneau fissuré

Afin de compléter ce critere, il est nécessaire de définir la rigidité de la dalle pour les efforts
membranaires. Cette rigidité est calculée pour une dalle axisymétrique et donc il revient a
calculer la rigidité de ’anneau de la méme fagon décrite en [GuiO7a]. Avec la seule différence,
que l'état initial de ’anneau est varié. En effet, ici 'anneau est considéré comme étant déja
fissuré, en direction tangentielle et radiale, par les efforts de flexion engendrés par la charge
V. Cette fissuration est introduite dans 'anneau en considérant des déformations initiales de
traction imposées en état d’équilibre initial comme montré a la figure 5.30. Ensuite, I’effort de
confinement, appliqué sur la section interne de I’anneau, engendre une compression radiale
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ouverture
de la fissure critique
corrélée avec 1 d
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Fig. 5.28: Effet de la force N sur 'ouverture de la fissure critique :
(a) joint colonne-dalle; (b) joint colonnes-dalle avec colonnes forte-
ment sollicitées

0.3
<1‘~ gv . avec V' =
i; : avec Vet N =
a ] | .' a B |
el
.1-?.-5'_.
U 1
0 Epefd %l 15
00
dg+dg

Fig. 5.29: Comparaison entre ’ouverture de la fissure critique consi-
dérée dans le critere généralisé et celle corrigée selon le critere de
rupture simplifié

et une traction tangentielle. L’effort radial ferme les fissures jusqu’a une certaine distance
r;m depuis le centre et donc, en faisant ’hypothese que la fermeture de la fissure se fait sans
transmission d’efforts, la partie d’anneau au-dela de cette limite ne subit aucun déplacement.
Dong, il est possible de décrire le déplacement de la totalité de 'anneau, en faisant I’hypo-
these d’une rigidité radiale infinie apres avoir completement fermé la fissure, par la relation
suivante :

Ui — €0 (T - 7ﬁc) sire <7< Tlim,

u(r) = (5.50)
0 SiT > Tim-

ol € est la déformation initiale de ’anneau due a la flexion de la dalle et sa valeur est imposée
égale a la déformation d’écoulement des armatures (g9 = €y). Etant donné que la déformée de
I’anneau doit étre continue, il est possible de calculer la distance ry;, ou les deux parties de
la relation qui définie le déplacement radial u donnent la méme valeur. Donc, le rayon limite
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sur lequel il y a I'influence de la contrainte interne vaut :

N
riom = & 1, (551)
€0

(a)
(b)
|
!
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!
!
|
. Tlim
(c) \ €7, EL
déformation
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(d) A 72t
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\ T
4<( Te Ty Tlim

Fig. 5.30: Dérivation de la loi de I’anneau fissuré soumit a un dépla-

cement radial imposé a la face interne : (a) parametres géométriques ;

(b) déplacements radiaux ; (c¢) déformations radiales et tangentielles
et; (d) efforts tangentiels

La déformation tangentielle &, est calculée selon (4.28) et permet de trouver le rayon jusqu’ou
les barres d’armatures sont en phase d’écoulement r,. Ceci se fait en trouvant la valeur du
rayon pour laquelle la déformation tangentielle équivaut a celle de plastification des barres
d’armature ¢, = fs/Fs. Le rayon plastique r, vaut donc :

Ui+ E0Te

ry, = ——2>T7 5.52
Y €0 +é&y ¢ ( )

En connaissant les deux rayons décrits préalablement, il est possible de calculer la résultante
des contraintes tangentielles le long d’une section radiale. Cet effort est calculé par l'inté-
gration des contraintes sur toute la longueur de 'anneau et, étant donné qu’il est sollicité
jusqu’a 7ym, l'intégration est a faire jusqu’a cette derniere distance. Enfin, par équilibre entre
la déviation de l'effort tangentiel total et ’effort radial, ’effort intérieur n; nécessaire & im-
poser un certain déplacement a la section interne est calculé. Cet équilibre est montré a la
figure 5.30(a) et est décrit par I’équation suivante :

1 Tlim
n; = — ng dr =
Te Jr,

d (5.53)
= % [fs (ry =71¢) = Eseo (Ttim —1y) + Es (ui +e07¢) In

Tlim

Ty
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La figure 5.31 montre le comportement de ’anneau fissuré ot il est possible de voir que la ri-
gidité est initialement nulle et augmente dans une premiere phase de la mise en charge. Apres
cette premiere phase, qui est limitée sur une petite déformation, la rigidité reste constante.
Dans cette deuxiéme phase, qui commence au moment ou r, = r., une rigidité K; peut étre
trouvée en introduisant en (5.53) les valeurs de 7y, et de r, données par (5.51) respective-
ment (5.52) et en considérant seulement les termes qui dépendent du déplacement intérieur
u;. Cette rigidité, qui permet de calculer le déplacement de la section intérieure, vaut :

Espd
K= e PC o f0t ey (5.54)
Te €0
A 1
ni=ui K;

\comportement
élastique-parfaitement

plastique
Ui

7

/
/
Aﬁ/ (22%0]

Fig. 5.31: Comportement type de 'anneau fissuré soumit a un dé-
placement radial imposé & la face interne

Les termes constants de (5.53) correspondent & la valeur de la déformation u; ¢ montrée a la
figure 5.31.

U0 = —————— —€0Tc (555)

Il est donc possible de décrire le déplacement de la section interne a l’anneau sous une
contrainte imposée a 'aide de ces deux dernieres valeurs comme montré en (5.56). Cette for-
mulation est exacte seulement apres avoir plastifié la section tangentielle interne. Néanmoins,
cette situation est déja atteinte pour des petits déplacements. Compte tenu des simplifications
précédentes et du fait que le terme constant est négligeable, le déplacement peut étre calculé
par la simplification suivante :

1 1

U= — F U0 X — 5.56
) Kz + 2,0 Kz ( )
Cette derniere simplification est utilisée, en (5.48), pour estimer le valeur de K.y nécessaire
au calcul de Au du critere de rupture donné en (5.47). En introduisant la valeur de g
préalablement proposée ’expression de la rigidité de I'anneau K; peut ultérieurement est

simplifiée comme suit :
Espd Espd

P8 )69 2P

Tc Tc

Ki =1In2

(5.54a)

5.4 Diagramme d’interaction force sur la dalle - force
sur la colonne

Au chapitre 4 différents types de rupture ont été discutés et des modeéles physiques pour les
quantifier ont été proposés. En premier, il a été analysé (voir section 4.1) I’écrasement du béton

151



CHAPITRE 5

de la dalle entre les deux colonnes sous 'effet de la force Ny (6) seule. Ensuite, des mécanismes
plastiques pour le calcul de la charge de rupture par flexion de la dalle soumise aux forces V'
et N ont été développés a la section 4.2. Principalement, deux différents types de mécanismes
sont possibles : un qui se développe avec la plastification des armatures supérieures, donc
avec des forces V élevées, et 'autre qui plastifie les deux nappes d’armature qui se développe
quand la force N a une influence majeure a celle de V.

Par contre dans ce chapitre (voir section 5.2), il a été développé un critere de rupture qui,
combiné au comportement de la dalle dérivé selon les indications de la section 4.3, permet de
calculer la force de rupture par poinconnement Vy concomitante a la force N donnée.

= rupture par poingonnement au e mécanisme avec écoulement
au moment de la formation de 'armature supérieure

du mécanisme de flexion o mécanisme avec écoulement

Vi des deux nappes d’armature
Viiex a rupture par poinconnement
Vr /
/
//
Vio V5o 7’*
\\historiquo de la
mise en charge
.
\, ]\R
B B N. Nr )
(b)

Fig. 5.32: Diagramme d’interaction force sur la dalle - force sur la

colonne V-N : (a) diagramme avec tous les types de rupture possibles

pour un joint colonnes-dalle et; (b) vérification d’un joint pour dif-
férentes historiques de la mise en charge

Toutes les ruptures peuvent étre représentées sur un diagramme d’interaction V-N comme
montré a la figure 5.32(a). En premier lieu, ce diagramme indique I’enveloppe des ruptures
et en plus a quel type de rupture il faut s’attendre. Cette deuxiéme indication est importante
pour le fait que dépassée une certaine force sur la colonne supérieure, qui vaut N, (g), la force
V' qui peut étre appliquée a la dalle n’est plus bornée seulement vers le haut mais aussi vers
le bas. Donc dans des cas pratiques, il est nécessaire de s’assurer qu’une force minimale V'
soit garantie & tous moments. Ceci est aussi valable dans 'autre sens. En effet, les forces NV
qui sont possibles, dépassée une certaine force sur la dalle Vy, sont bornées dans les deux
sens. Il est important de noter que le diagramme d’interaction V-N est different pour chaque
dalle et il dépend, entre autre, de la position des points d’introduction des forces sur la dalle.

Pour pouvoir tracer un de ces diagrammes il faut résoudre pour tous les N et les différents
types de rupture et, ensuite, retenir celles qui sont déterminantes. Ces forces sont : la plus
petite entre celle du mécanisme avec plastification des armatures supérieures et celle de poin-
¢onnement. La partie inférieure de la surface de rupture est par contre donnée par l'autre
mécanisme de flexion (plastification au méme moment des deux nappes). Apres avoir tracé
le diagramme, il est possible de vérifier la sécurité structurelle en dessinant, sur le méme
diagramme, la courbe de I'historique de la mise en charge du joint. Dans le dimensionnement
d’un cas pratique, cette derniere courbe, correspond aux différentes situations de risque qui
sollicitent 1’élément dans les phases de construction et d’exploitation de la structure. Enfin,
la vérification est faite en controlant qu’aucun point ne dépasse ’enveloppe des résistances,
comme montré a la figure 5.32(b).
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6 Propositions pour le dimensionnement et
validations expérimentales

Dans les chapitres précédents, des modeles physiques reproduisant le comportement des joints
colonnes-dalle soumis a des forces sur les colonnes et sur la dalle ont été développés. De plus,
il est proposé un critere de rupture qui permet, avec les modeles de comportement, de prédire
la résistance au poingonnement de ces éléments constructifs. En raison de leur complexité,
ces modeles ne sont pas utilisables pour des applications pratiques. Pour cette raison, des
méthodes simplifiées sont proposées dans la premiere partie de ce chapitre. Dans la deuxieme
partie du chapitre, tous les modeles présentés dans les chapitres précédents ainsi que les
méthodes simplifiées, présentés dans la suite, sont comparés aux résultats expérimentaux afin
de valider leur pertinence.

6.1 Méthodes simplifiées pour la vérification des joints
colonnes-dalle

Dans la suite, des méthodes simplifiées pour la vérification des joints colonnes-dalle sont
proposées. Ces méthodes se basent sur des réflexions faites lors de I’application des modeles
plus complexes et sont utilisables pour la conception et le dimensionnement des nouvelles
structures ou bien pour la vérification des structures existantes.

A la fin de cette partie, des regles pour 'application des modeles aux planchers-dalles sont
données. De cette fagon, toutes les informations nécessaires au dimensionnement des joints
colonnes-dalle des planchers réels ont été traitées.

6.1.1 Résistance plastique des joints colonnes-dalle

Sur la base des observations expérimentales, un modele de confinement compatible applicable
aux joints colonnes-dalle soumis seulement a des forces sur les colonnes a été développé. L’ap-
plication de ce modele a plusieurs cas a permis de démontrer qu’au moment de ’écrasement
du béton entre les colonnes, les armatures de la dalle sont proches ou bien déja completement
plastifiées. Ceci sera montré, pour les joints de la série PG IV, a la section 6.2.1. Sur la base
de cette considération, il est donc possible de calculer la force de rupture, sans trop d’erreur,
par un calcul plastique en considérant le confinement donné par I'effort de plastification de
Panneau [GuilOd]. De plus, comme il a été expliqué a la section 2.6, déja une faible contrainte
de confinement confere au béton un comportement assez ductile.
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Joints colonnes-dalle chargés seulement sur les colonnes

Etant donné que pour 'analyse plastique le comportement de ’anneau n’est pas utile, pour ce
calcul, il est préférable de garder la géométrie originale du joint sans la ramener en axisymétrie.
Dans ce cas, I'effort de plastification n, est calculé par (voir figure 6.1 et comparer (4.40a)) :

B
pl = Ny — (6.1)

Si le joint présente une colonne circulaire il faut remplacer ¢ par 2 ..

Pour le calcul de 04, les indications de la section 4.1.3, I’équation (4.65) ainsi que les
diagrammes de la figure 4.22 restent encore valables a condition d’utiliser pour le rayon du
cylindre R la valeur donnée en (4.116). Les diagrammes cités préalablement permettent aussi
de trouver la valeur de k£ qui permet enfin de calculer la résistance du joint de la fagon
suivante :

NR = Ac (fc +k Ulat,m) (6'2>

Une tres bonne approximation de la résistance du joint peut étre calculée en utilisant des
valeurs constantes pour k£ = 4.0 et pour la hauteur de la zone plastique ¢ = 1.25 R. Cette
derniere approximation, déja discutée a la section 4.1.4, donne ¢t = 1.25 r. pour des colonnes
circulaires et ¢ = 0.7 ¢ dans le cas d’une colonne carrée.

(a) (b) (c)

Fig. 6.1: Joint colonnes-dalle carré chargé exclusivement par une

force sur les colonnes : (a) géométrie du joint; (b) géométrie et

état de contraintes du prisme intérieur et; (c) géométrie et état de
contraintes de la dalle de confinement

Joints colonnes-dalle chargés sur la dalle et sur les colonnes

La partie précédente conclut que la résistance a I’écrasement des joints colonnes-dalle, comme
celui montré a la figure 6.1(a), peut étre calculée sur la base d’une analyse plastique. De
plus, il a aussi été expliqué que la distribution des contraintes de confinement a un effet
important seulement sur la contrainte de confinement moyenne o4t »,, €t elle peut étre calculée
avec une hauteur de la zone plastique ¢ = 1.25 R. Donc, afin de simplifier la procédure de
vérification il suffit d’introduire une distribution simplifiée des contraintes latérales. Pour
ceci, la distribution montrée & la figure 6.2(a) remplace celles de la figure 4.15. Les deux
zones de contrainte constante sont délimitées par la position de la résultante n;,; et elles sont
en équilibre avec cette résultante. Les intensités des deux contraintes sont donc définies et
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elles valent :

Olat1 = Niat tiat
’ h h—tu
(6.3)
Olat,2 = n;jt L — Dot
’ tiat

ou t4; est la distance entre la résultante des contraintes de confinement et le bord de la dalle
le plus loin, donc :

Zlat si ziar > h/2,
tiat = (6.4)

h — zjat Si 2jar < h/2.

Si la hauteur ¢ est inférieure a #;4; seulement la contrainte de confinement inférieure g1
influence la résistance et donc 0y4¢.m = 014,1. Dans le cas contraire, aussi la deuxieme zone,
celle confinée par 042, contribue a la résistance a ’écrasement du joint. Sur la base de cette
considération il est possible d’exprimer la contrainte de confinement moyenne comme suit :

Niat h—2 tiat h—2 tiat < tlat>
Olatm = TSty p— et g et 6.5
e ( brat tiat (A= tiat) t (65)

ou l'opérateur (x) vaut z si x > 0 et 0sixz <O0.

Olat,2
Olat,1

- = tiat

_ Niat Npl

tiat

Nlat

Zc

Ze=
Zlat
Zlat

Olat.1
Tlat,2

(a) (b) (c) (d)

Fig. 6.2: Distribution simplifiée des contraintes de confinement sur

le bord du béton entre les deux colonnes : (a); (b) distribution et

résultante pour le cas des joints non chargés sur la dalle (V = 0); (c)

et; (d) distribution et résultante dans la situation avec force sur la
dalle

La force a disposition pour le confinement est fonction de la quantité d’armature de la dalle,
du rapport entre la dimension de la dalle et celle de la colonne et encore de l'intensité de la
force appliquée sur la dalle. En effet, dans le régime entre le point (1) et le (3) des diagrammes
d’interaction décrits a la section 4.2.1, afin d’équilibrer la force appliquée sur la dalle il est
nécessaire d’activer une partie de I'armature supérieure et, en méme temps, de comprimer
le béton de l'intrados. Ceci réduit donc 'armature utilisable pour le confinement sur une
distance b, < B qui est calculée en appliquant I’équilibre des moments pour la partie montrée
a la figure 6.3(c). Dans ce régime, la résultante des contraintes de confinement est le plus bas
possible afin de maximiser le bras de levier avec ’effort de traction des armatures et pour ceci,
la valeur de zj4; = h/3 est imposée. Cette valeur est celle qui garanti d’avoir du confinement
sur toute la hauteur dans le cas d’une distribution linéaire. Ainsi, la distance b, peut étre

calculée :
v
mpl B — 5 bq
b, = <B 6.6
mpl_wfch(zc_h/g)_ ( )
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ou la position de leffort normal de plastification de la dalle z. est calculée avec (4.41), le
moment plastique m,,; est calculé en considérant les seules armatures supérieures, b, est le
bras de levier de la résultante des forces qui agissent sur la partie de dalle et le taux mécanique
d’armature w est calculé comme suit :

w=(pfs+r i)

h (6.7)

La limitation imposée dans (6.6) est nécessaire parce que pour les régimes apres le point (3)
la valeur calculée de b,, est majeure de la dimension de la dalle B. Ceci signifie que toute
I'armature de la dalle est disponible pour confiner le prisme en béton qui transmet la force
N. Donc, le moment engendré par la force V' est totalement équilibré par I’excentricité entre
I’effort normal de plastification des armatures et la résultante des contraintes de confinement.
Dans ces cas, il est nécessaire de calculer la valeur de zj,; qui remplace h/3 dans (6.6) et qui
satisfait b, = B. Il est ainsi possible de calculer la position de la résultante des contraintes
de confinement pour les régimes entre le point (3) et le (6) :

V by

" 2Bw/f.h (6:8)

Zlat = Zc

Fig. 6.3: Joint colonnes-dalle carré chargé sur les colonnes et sur la

dalle : (a) géométrie du joint; (b) géométrie et état de contraintes

du prisme intérieur et; (c) géométrie et état de contraintes du reste
de dalle

Une fois connue la dimension de la portion de dalle a disposition pour le confinement, il est
possible de calculer 'intensité de la résultante des contraintes de confinement qui vaut :

Nt = w fe h b?n (6.9)
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Cet effort permet enfin de calculer la contrainte de confinement moyenne avec (6.5) ainsi que
la résistance a I’écrasement.

Np = A, (fc +4.0 Ulat,m) —aV (610)

Par simplicité, il est préférable d’exprimer la résistance en termes du taux mécanique effectif
d’armature w qui considere la répartition du confinement :

- h— 2t h—21%4 < tlat>
v=w|—4+1-h——"""— (1 - —= 6.11
( tiat tiat (h — tiar) t (6.11)

De cette fagon la résistance a I’écrasement est définie par :
-, b
Nr = A, (fc+4.0wfcn> —aV (6.10a)
c

ou le facteur « considere si la dalle s’écrase en proximité de la colonne supérieure (o = 0) ou
a 'inférieure (o = 1). Pour considérer I'incertitude sur la zone d’écrasement entre le point
(4) et (5) du diagramme d’interaction, la valeur de « est calculée sur la base de la position
de nyy: de la maniere suivante :

0 si zjqt = h/3,
oy Wt p b3 << h/2 (6.12)
1 S 2 > 2.

Enfin, il est encore nécessaire de controler que la contrainte de confinement moyenne ne
dépasse pas la résistance a la compression simple du béton de la dalle. Cette condition est
vérifiée de la fagon suivante :

Nr<50A.f.—V (6.13)

Le modele plastique simplifié décrit ici est applicable aussi aux colonnes circulaires. Pour ceci,
il suffit de substituer dans (6.9) et (6.10a) la dimension de la colonne carrée c par le diametre
de celle circulaire 2 r.. De plus, la valeur de la hauteur de la zone plastique vaut t = 1.25 r,
et non t = 0.7 c.

6.1.2 Résistance au poinconnement des joints colonnes-dalle

La résistance au poinconnement se calcule en comparant la courbe du comportement de la
dalle avec un critere de rupture. Deux différents criteres de rupture ont été proposés : un
généralisé qui peut étre utilisé pour toutes les situations de sollicitation du joint et un critere
simplifié pour les joints colonnes-dalle avec colonnes superposées et fortement sollicitées. Pour
lapproche simplifié le deuxieme critere (5.47) sera retenu en raison du fait qu’il est exprimé
en fonction de la rotation de la dalle ¢ qui peut étre facilement calculée. Donc, il ne reste
qu’a exprimer de fagon simple la rotation de la dalle. Dans la suite, deux différentes méthodes
sont données : une plus précise basée sur une loi quadrilinéaire du comportement flexionnel
de la dalle et une exprimée par une loi exponentielle.

Modéle quadrilinéaire

Muttoni [Mut08a] a proposé une loi analytique, pour des dalles axisymétriques, dérivée par
Pintégration des efforts sur un élément de dalle comme celui montré a la figure 6.4(c) qui
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tourne autour du bord de la colonne d’un angle 1. Les efforts sont calculés sur la base du
champ de déformation avec une loi quadrilinéaire du comportement flexionnel de la section
(voir figure 6.4(a)). Cette méthode permet de calculer la courbe V-1 pour un joint chargé
seulement sur la dalle donc pour considérer ’effet de la force appliquée a la colonne supérieure
N il est nécessaire de corriger le modele. Pour ceci la dalle est séparée en deux partie : une qui

équilibre les contraintes de confinement et ’autre qui permet I’équilibre de la force appliquée
sur la dalle V.

j El XTS ﬂ
/1 -

-1

(b) (c)

Fig. 6.4: Modele de comportement de la dalle quadrilinéaire : (a)

relation moment-courbure m-y considérée; (b) état de contraintes

dans un secteur circulaire de dalle proposé par Muttoni [Mut08a] et ;

(c) état de contraintes pour les joints fortement sollicitées sur les
colonnes

La dimension de la partie de dalle qui garantit le confinement r,, est calculée sur la base des
mémes considérations faites, pour la dalle carrée, afin de dériver (6.6). L’effort normal tan-
gentiel n; ainsi que le radial au tour de la colonne n, o sont ceux de plastification. L’équilibre
des forces radiales, sur la portion de dalle montrée a la figure 6.4(b), permet donc de calculer
la dimension de cette partie :

= (1  Mat I8~ Ty ”y”> >0 (6.14)
Tyt

ot les efforts normaux plastiques n, , et n,; sont calculés comme en (4.30) et la résultante des
contraintes de confinement n;,; est calculée avec (6.5) en sachant que la contrainte moyenne
vaut ojgem = (N — N¢) /(4.0 Ac) et que la résultante est placée a 2, = h/3. Cette position
est choisie par le fait qu'une rupture par poingonnement est attendue seulement pour le
régime entre le point (0) et le (3) du diagramme d’interaction V-N. En effet, pour les régimes
suivants, toute la dalle est fortement comprimée en direction radiale et le poinconnement ne
peut pas se produire. Dans ces cas la force sur la dalle est limitée par la valeur maximale du
critere de rupture comme donnée en (5.47). La valeur de n;,; est enfin calculée avec :

N — N, t
= — 2—(2- > 1
ot = o mh< ( 2t_h>)o (6,15
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La déformation de la dalle selon la loi quadrilinéaire proposée par Muttoni est une rotation
d’un corps rigide pour la partie extérieure a un rayon rg = r. + d et en forme de doéme
sphérique pour la partie intérieure. Cette hypothese est reprise aussi pour le cas en question
mais, en modifiant la position du rayon rg qui doit étre r9 > r,. Ceci est pour considérer la
perte de rigidité enduite par I'effort du confinement qui permet a la zone plastique r < r,, de
se déformer librement. Sur la base de ces considérations, il est possible de calculer le moment
résultant sur la section tangentielle intérieure :

h
Mo =—myo (To — ) — Nat (zc - 3) n VB (6.16)

Tout le reste du modele n’a pas été modifié par rapport a celui des joints non chargés sur
la colonne supérieure. Pour cette raison, dans la suite la formulation finale du modele est
donnée sans explications supplémentaires.

27 T
V = (—Mﬁo + Myl (Ty — 7’0) + FEIy 1/) In 71_'_
Tq — Tec T‘y

(6.17)
r
+EI> x1s (Tl - 7"y) + My (rcr - Tl) +El¢YIn —=

Ter

avec :
Y Ely
ry = et ro <1y <1
Y my — xrs Bl v
Y Ely
rH=—>>: et ro<ri<r
Mer — XTS EIQ °
EI
Ter = ¥ 2h et T0 < Ter S Ts
m

Loi exponentielle

Pour les joints colonnes-dalle chargés seulement sur la dalle, la courbe V-¢ peut étre aussi
approchée par une parabole d’exposant 3/2 [Mut08a]. Cette loi est exprimée pour atteindre
la force de plastification de la dalle V., pour une rotation v,, comme montré a la figure 6.5
(N < N.). Cette rotation est celle pour laquelle la courbure tangentielle a I’extrémité libre de
I’élément de dalle r = 7 est égale a celle de plastification des armatures x,. Donc au moment
que la déformation dans les armatures tangentielles vaut e, = fs/ (8 Es).

fS lrS TS fS
= = ~ 15— =
Yy = XeTs = B g o d E,

(6.18)

ou d — x. est la distance entre ’axe neutre et la nappe d’armature supérieure. La loi expo-
nentielle est donc définie de la fagon suivante :

Vv 3/2 ry fs 1% 3/2
= ) =152 1
w d)y <Vfleac> g d Es (Vflex) (6 9)

La force appliquée a la colonne N, quand elle dépasse la résistance a la compression simple du
béton, a principalement deux effets sur le comportement de la dalle : premierement pendant
la phase élastique fissurée, la rigidité est diminuée et deuxiemement la force de plastification
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Vv
V}'lf::l:
N<Nc
Vol
N>N,
Va
4
N vy

Fig. 6.5: Définition de la loi exponentielle pour les joints colonnes-
dalle

est plus petite par rapport a celle sans N. Afin de considérer ces effets la loi exponentielle est
transformée de la fagon suivante :

re fo [V =V, \*?
=152 2 (— 1
=15 = <sz—vn> (6.19a)

Une formulation similaire est déja proposée par la norme SIA [STA 262] pour le calcul du
comportement des dalles précontraintes en considérant 1’effet du moment de décompression.
Selon la formule précédente, la rotation de plastification v, n’est pas fonction de la force
appliquée sur les colonnes ce qui n’est pas trop loin de la réalité. La force V,, est celle direc-
tement équilibrée par ’excentricité entre la résultante des contraintes de confinement et la
résultante des efforts de traction dans les armatures. Cette force est calculée, avec les mémes
hypotheéses faites pour la zone de dalle qui équilibre le confinement dans la loi quadrilinéaire,

de la fagon suivante :
2 h
V= 27 Mat Te VB <Z _ ) (6.20)
Tqg—Te 3

ou la résultante des contraintes de confinement 7,,; est calculée selon (6.15) et c’est le méme
effort & utiliser pour calculer Au du critere de rupture (5.49). Par contre, la valeur de V), est
directement prise par la branche plastique du diagramme d’interaction V-N construit selon
les indications de la section 6.1.1. La valeur de V,, pour un élément de dalle carré, comme
celui montré a la figure 6.3, est calculée de la facon suivante :

2Nt C h
- . — .2
Vi, = b, (z 3 ) (6.20a)

6.1.3 Prise en compte du frottement entre les plagques métalliques
et le béton

Les essais sur cubes décrits a la section 3.2 ont montré que 'interface plaque métallique -
béton a une influence non négligeable sur la résistance a la compression des cubes. Cette
influence est due au frottement entre les deux éléments qui empéche partiellement le gonfle-
ment du cube. Le résultat est une augmentation de la résistance a la compression mesurée.
La littérature [Mut97] donne, pour des cubes en contact direct avec la plaque métallique, une
résistance a la compression de fe cupe = 1.25 fe. Sur la base de cette valeur et en appliquant
la théorie de la plasticité, il est possible de calculer 'angle de frottement entre la plaque
métallique et le béton [GuiO7a]. Selon cette analyse cet angle vaut d;.. = 0.11 = 6.1° ce qui
signifie que le coefficient de frottement est ps.. = tands.. ~ 0.11.

Pour un prisme comprimé entre deux plaques métalliques, I'effet du frottement peut étre
considéré par ’approche simplifiée donnée ci de suite qui tient en compte de 1’élancement
(h/c) du prisme. En considérant l’action du frottement comme une action de confinement
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additionnelle a celle faite par les forces extérieures, il peut étre considéré avec un facteur
Mgt qui multiplie la force N calculée en considérant seulement les contributions extérieures.
En effet, le frottement confine les extrémités du prisme et donc l'action extérieure est plus
efficace du fait qu’elle est repartie seulement sur la partie centrale.

Pour ceci le prisme comprimé longitudinalement entre deux plaques métalliques montré a la
figure 6.6(a) est considéré. Chaque face latérale de cette partie, est confinée par un effort nq ¢
par contre, les interfaces entre le béton et le métal garantissent un angle de frottement §. Ceci
permet de connaitre la résultante des contraintes de cisaillement produites par frottement sur
chaque extrémité du prisme et pour chaque face latérale qui vaut :

2

c
Vgt C = 03 tand i (6.21)
0 S
Vat C. g
=~ L = L
N h h --—
Nlat C Nt € = & < MHat

Niat C

Y
T

—
ha/2

Tt

(a) (b) (c)

Fig. 6.6: Effet du frottement entre les plaques d’appuis et le béton sur
un prisme comprimé : (a) géométrie du prisme avec confinement ; (b)
effort de frottement sur les extrémités du prisme et ; (c) contrainte de
confinement engendrée par l'effort latéral et par celui de frottement

Cet effort confine le prisme sur une hauteur hg/2 par contre, leffort n;,; est distribué sur
le reste du prisme et donc h; = h — ho. Cette derniere hauteur est calculée en égalisant

la contrainte de confinement aux extrémités de celle centrale, comme il est montré a la
figure 6.6(c) :

Mgt _ 203 tand ¢?/4 By — Nyat b (6.22)

h1 c (h—hl) = o3 tanéc/2+nlat

La résistance plastique du prisme fe. 4 en considérant 'effet du frottement (& savoir égal a
la contrainte longitudinale f.. .+ = 03) peut donc étre calculée, en considérant une contrainte
de confinement qui vaut nj.:/hi, de la fagon suivante :

Niat

h

fo+4.0

fcqat - (623)

C
1—4.0 tand —
anooy

La résistance plastique du prisme, sans compter le frottement, est par contre calculée en
considérant une contrainte de confinement de ny,/h et elle vaut :

Niat

h

Jee = fe+4.0 (6.24)
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Le facteur A\q; est défini comme le rapport fecat/ fee qui vaut donc :

1
Aat = (6.25)

c
1—-4.0 tand —
0 tan 57

Il est important de rappeler que ce facteur est correct quand 'effet de l'effort latéral n,; est
prépondérant sur l'effet du frottement. En effet, dans le cas contraire, la hauteur ho est trop
grande par rapport a la dimension de la section du prisme c¢ et 'effet du frottement ne peut
pas se diffuser sur une hauteur si grande. Dans ce cas, la zone plastique se localise dans la
partie centrale ou le confinement est le plus petit. Si par contre, le prisme est peu élancé
(h < 2t~ 1.4c¢) lapproche donnée ici est tout a fait applicable du fait que la zone plastique
doit se développer sur toute la hauteur du prisme et donc le frottement est sirement mobilisé.
Cette derniere situation est représentative pour la majorité des joints colonnes-dalle qui se
présentent dans la pratique.

Evaluation de I'effet du frottement sur les joints colonnes-dalle

Comme le montrent les résultats des essais a la compression sur cubes effectués lors de cette re-
cherche le frottement est fortement influencé par la nature de 'interface. En effet, la résistance
mesurée sur les cubes, quand une couche de platre ainsi qu’'une feuille de plastique ont été
juxtaposées dans l'interface, est presque égale a celle mesurée sur cylindre f. cype/fe = 1.01.
Ce résultat montre que cette solution permet de pratiquement annuler le frottement. Ceci
signifie que la couche de platre, qui pour des contraintes si élevées se trouve a 1’état plas-
tique, permet le gonflement libre du béton. Fort de ces conclusions, il est démontré que 'effet
du frottement peut étre négligé dans les cas qu'une telle interface est utilisée. En revanche,
quand la plaque métallique est en contact direct avec le béton, la contribution donnée par le
frottement sur la résistance a la compression du béton est a considérer.

Afin d’évaluer l'effet du frottement sur le comportement d’un joint colonnes-dalle avec inter-
face acier-béton, le facteur As. est utilisé. En premier, le comportement du joint est calculé
en négligeant le frottement et seulement a la fin, les forces sur la colonne N, dérivées par
cette analyse sont multipliées par le facteur pour ce type d’interface montré a la figure 6.7 et
qui vaut (angle de frottement acier-béton ds.. = 0.11) :

Agrg = ———— (6.25a)

1.0 (cube) \

>Io F

Fig. 6.7: Evolution du facteur A,_. par rapport a 'inverse de 1’élan-
cement du prisme c¢/h
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Avec cette approche la distribution des contraintes de confinement sur la hauteur du cy-
lindre est considérée comme constante. Néanmoins, I’erreur introduit, dans les situations ou
Ieffort ny,; n’est pas centré, est négligeable et donc il est encore possible d’appliquer cette
méthodologie.

6.1.4 Application aux planchers-dalles

Pour la vérification des joints colonnes-dalle d’'un plancher-dalle comme celui montré a la
figure 6.8(a) il est possible d’utiliser les méthodes simplifiées préalablement développées. Pour
ceci, il faut ajouter la contribution de l'armature a mi-portée, qui est normalement nulle
pour un élément de dalle isolé et qui aide a la transmission de la force appliquée sur la
dalle selon le mécanisme de flexion déterminant. Par contre, il n’y a aucune contribution
directe de cette armature sur 'augmentation de résistance a la compression du joint. La
figure 6.8(a) indique aussi le mécanisme normalement déterminant pour un plancher-dalle a
trame réguliére presque carrée qui sera utilisé pour les explications suivantes. Néanmoins, la
procédure montrée peut étre appliquée a d’autres géométries ou mécanismes et consiste dans
des regles qui permettent de construire la partie plastique du diagramme d’interaction V-IN
(voir section 6.1.1). Ensuite, 'autre partie de diagramme, celle liée au poingconnement, peut
étre trouvée, sur la base des résistances plastiques, a l’aide de la méthode de calcul selon la
loi exponentielle (voir section 6.1.2).

L’élément de dalle de référence est montré a la figure 6.3 et les dimensions a définir sont
donc : celle de la colonne (¢ pour une colonne & section carrée ou 7. pour une circulaire) ; celle
de I'élément de dalle isolé B et le bras de levier de la force appliquée sur la dalle b,. Toutes
les autres dimensions et propriétés du joint sont par contre maintenues égales a celles du
plancher-dalle analysé. Le taux d’armature de la nappe supérieure p et celui de I'inférieure p/,
a utiliser dans la méthode de calcul du diagramme d’interaction V-N, sont ceux sur la ligne
de rupture qui se développe entre les colonnes (« ligne de rupture 1 » de la figure 6.8(a)). La
longueur de cette ligne de rupture définit la dimension de la dalle de référence dans le cas
d’une colonne intérieure et donc, pour ce cas, B = L. Pour les colonnes de bord et d’angle,
l'augmentation de la résistance a la compression transversale a la dalle peut étre considérée
seulement si un porte-a-faux, comme celui montré a la figure 6.8(a), est prévu. Dans ce cas, la
longueur de la dalle de référence est B = 2 L. Pour ce qui concerne la forme et la dimension
de la colonne, elles sont prises égales a celles de la structure réelle.

La position de la résultante de la force sur un panneau de dalle est fonction du mécanisme
de rupture considéré. Le bras de levier de cette force b, est calculé en imposant que la force
de rupture associée au mécanisme du plancher-dalle soit la méme que celle du mécanisme de
Pélément de dalle de référence montré a la figure 6.8(b). Pour le mécanisme considéré ici, le
bras de levier vaut donc :

L—2c+c?/L _L-2c

b == ~
a 4 4

(6.26)

dans le cas des colonnes circulaires, la dimension de la colonne ¢, dans cette formule, est
substituée par 2 r. comme il a déja été fait a la section 6.1.1.

En premier, le diagramme d’interaction V-N est dérivé en considérant seulement la contribu-
tion de la ligne de rupture entre les colonnes et les dimensions données préalablement, comme
montré aux figures 6.8(b) et (e). Ensuite, la contribution de ’armature & mi-portée (« ligne
de rupture 2 » de la figure 6.8(a)) calculée selon le mécanisme considéré ici, sera ajoutée.
Cette contribution vaut :

m;_l”2 B

+’7: _—
AV Y —

(6.27)
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Fig. 6.8: Construction du diagramme d’interaction V-N pour un
joint intérieur d’un plancher-dalle & trame carrée : (a) géométrie et
mécanisme déterminant de flexion du plancher-dalle; (b) élément
de dalle de référence avec la seule contribution des armatures de la
« linge de rupture 1 »; (c) élément de dalle de référence avec toutes
les contributions de résistance pour une rotation plastique vers le bas ;
(d) et pour une rotation plastique vers le haut ; (e) partie plastique
du diagramme d’interaction V-N et; (f) diagramme d’interaction
avec la courbe de la rupture par poingonnement

ou le moment plastique positif sur la « ligne de rupture 2 » m;m est celui qui plastifie les

armatures de la nappe inférieure, respectivement, le moment négatif My o considere les ar-
matures de la nappe supérieure. En accord avec la condition statique de plasticité [Joh62], la
contribution donnée par le moment positif est a utiliser quand la rotation plastique du pan-
neau de dalle se fait vers le bas (cas typique voir figure 6.8(c)). Dans le cas contraire, quand
la rotation se fait vers le haut, le moment négatif est utilisé (figure 6.8(d)). La direction des
déplacements de la dalle peuvent étre facilement identifiés sur le diagramme d’interaction
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V-N par la direction du vecteur des déplacements plastiques § montré, pour chaque régime,
4 la figure 6.8(e). Pour les régimes entre (0) et (5), le vecteur 0 est dirigé vers le haut et donc
le déplacement de la dalle se produit vers le bas (dans la direction de la force V'). Dans ce cas,
la contribution AV est ajoutée & la résistance calculée en considérant seulement la ligne de
rupture entre les colonnes (voir figure 6.8(e)). Par contre, en régime entre (5) et (6) la dalle
se déplace vers le haut (vecteur & dirigé vers le bas) et la contribution AV~ est considérée
comme montré a la figure 6.8(e). Pour les points (5) et (6), la contribution est considérée au
niveau de la force appliquée sur la dalle V' et méme sur la force des colonnes V. Ceci du fait
que la rupture par écrasement, dans ces régimes, se produit sur la partie inférieure de la dalle
qui est sollicitée par la somme des deux forces et donc en augmentant une des deux, 'autre
doit diminuer de la méme valeur.

Les valeurs de la force de plastification V},; prises du diagramme d’interaction ci construit
sont ensuite utilisées afin de calculer la force de rupture par poingconnement. Pour ceci, la
méthode selon la loi exponentielle décrite a la section 6.1.2 est appliquée comme montré a la
figure 6.8(f). La figure montre aussi la maniére de dériver graphiquement la valeur de V,, a
utiliser dans la loi exponentielle. Ensuite, la valeur de la force de rupture par poingonnement
V; est trouvée en itérant sur la valeur de V' dans le comportement de la dalle (6.19a) et
dans le critere de rupture (5.47). Afin d’appliquer cette méthode il est encore nécessaire de
définir le rayon de la dalle équivalente rs & introduire en (6.19a) pour le calcul de la courbe
V-1. Cette dimension vaut la moitié de la longueur de la ligne de rupture du mécanisme
déterminant [Mut07] et dans le cas présent ry = L/2.

Application aux cas non symétriques

Dans la majorité des planchers-dalles les points d’appuis ne sont pas disposés sur une trame
symétrique et réguliere. Dans ces situations ’approche simplifiée préalablement décrite reste
applicable. Pour ceci, il est nécessaire d’identifier les mécanismes plastiques de flexion sus-
ceptibles de devenir déterminants et de les analyser en considérant les effets des efforts de
confinement. La résolution des mécanismes est plus simple si elle est effectuée en deux parties
comme il ’a été montré pour le cas du plancher-dalle a trame carrée et réguliere. Dans un
premiers temps, la contribution seule des lignes de rupture qui interviennent dans 1’équilibre
des efforts de confinement est considérée. Ensuite, il faut ajouter la contribution de toutes
les autres lignes de rupture. Apres avoir trouvé le mécanisme déterminant, qui peut étre
différent pour chaque intensité de l'effort de confinement, la partie plastique du diagramme
d’interaction est construite.

La résistance au poinconnement est par contre calculée, sur la base de la force de rupture par
flexion V), préalablement calculée. En effet, la loi exponentielle décrite a la section 6.1.2 donne
de bonnes estimations de la courbe V-1 également pour les cas non symétriques. Le rayon de
la dalle équivalente 7 a utiliser dans (6.19a) est fonction du mécanisme déterminant et est
toujours pris comme étant égal a la moitié de la longueur de la ligne de rupture [Mut07]. Le
critere de rupture est utilisable aussi pour des planchers-dalles non symétriques. Pour ceci, le
taux d’armature p & introduire en (5.48) est calculé en considérant armature qui traverse,
a proximité de la colonne, la ligne de rupture qui équilibre l'effort de confinement. Cette
procédure permet donc de compléter le diagramme d’interaction par la partie de la rupture
par poingonnement de la dalle.

Si la courbe de comportement de la dalle est calculée avec d’autres méthodes, il est important
de considérer, dans la comparaison avec le critere de rupture, la rotation maximale de la dalle.
En effet, la rupture par poinconnement est un phénomene fragile et des redistributions des
efforts ne sont pas possibles.
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Effet du frottement entre les plaques métalliques et le béton

Une grande attention doit étre portée a l'effet du frottement entre les plaques métalliques et
le béton de la dalle. En effet, en cas de rupture par poingonnement le frottement a un effet
négatif du fait qu'une plus petite compression est introduite radialement par le confinement.
Au contraire, le frottement augmente la résistance plastique du joint colonnes-dalle. Sur la
base de ces considérations, du fait que I'estimation de 'angle de frottement est assez difficile
et que sa valeur dépend fortement du traitement de I'interface, il est conseillé de le négliger
pendant la dérivation de la partie plastique du diagramme d’interaction V-N. Ensuite, pour
le calcul de la force de rupture par poingonnement il est nécessaire diviser par le facteur A4,
calculé selon (6.25a), l'intégrale des contraintes de confinement n,, trouvée selon l’analyse
plastique. Cette valeur et ainsi introduite en (5.49) pour l'estimation de Au selon le critere
de rupture simplifié.

6.2 Validation expérimentale des modéles théoriques

Dans la suite les résultats dérivés a I'aide des modeles théoriques, développés au chapitre 4,
ainsi que les criteres de rupture, proposés au chapitre 5, seront comparés avec les résultats
expérimentaux. Ces derniers résultats ont été présentés au chapitre 3.

6.2.1 Modeéle de confinement compatible et résistance plastique
des joints colonnes-dalle chargés seulement sur les colonnes

Le modele de confinement compatible présenté au chapitre 4 a été appliqué aux joints
colonnes-dalle de la série PG IV. Les courbes calculées sont comparées aux expérimentales
a la figure 6.9. Il est possible de voir que le comportement complet est tres bien estimé par
le modele, aussi bien sur la courbe avant le pic que sur la partie apres le pic. Le tableau 6.1
compare les valeurs de rupture pour les joints de la série PG I et la série PG IV. Les résis-
tances des joints de la série PG I et série PG IV calculées avec ’approche plastique, présentée
a la section 6.1.1, sont reportées dans le méme tableau. Il est important de rappeler que les
plaques métalliques d’appuis des essais de la série PG I étaient en contact direct avec le béton
de la dalle. Ceci permet un certain frottement entre les deux éléments avec une conséquente
augmentation de la résistance a 1’écrasement. Ceci a été considéré dans les analyses selon les
indications de la section 6.1.3.

Ce modele permet de controler I’évolution de la contrainte moyenne de confinement o4t
tout le long de la mise en charge comme est montré a la figure 6.10. Il est donc possible de
démontrer qu’au moment ou la force N, atteint la valeur de rupture, ’anneau de confinement
est presque completement plastifié.

La figure 6.11 compare la méthode de dimensionnement simplifiée, donnée a la section 6.1.1,
aux résultats des essais chargés seulement sur les colonnes des séries PG. La précision sur
I’estimation de la résistance est bonne sauf pour la dalle PG14 a cause de 'extréme différence
entre le taux d’armature supérieur et I'inférieur. En raison du fait que cet effet est considéré,
par ce modele, de facon simple et donc une erreur majeure est commise quand ’excentricité
de la résultante des efforts dans le armatures par rapport au centre de la dalle est grande.
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Fig. 6.9: Comparaison des courbe force-changement d’épaisseur
N-w, calculées et mesurées pour les joints colonnes-dalle de la sé-

rie PG IV
. Modele plastique
Mesures essais Conf. comp. et kvar.  + et k const.
Essai : NR,test We, R, test NR,calc We,R,calc NR,calc NR,calc
CON ) [kN) fram] [kN] kN]
PG14* 6249 - 5880 (1.06) 2.84 5878 (1.06) 5787 (1.08)
PG17* 5514 - 5883 (0.94) 2.93 5882 (0.94) 5667 (0.97)
PG31 5898 2.05 5713 (1.03) 2.03 (1.01) 5713 (1.03) 5751 (1.03)
PG32 6354 2.32 6021 (1.06) 2.22 (1.05) 6021 (1.06) 5938 (1.07)
PG33 6969 2.77 7297 (0.96) 3.17 (0.87) 7299 (0.95) 7044 (0.99)
PG34 7622 2.43 7693 (0.99) 3.30 (0.74) 7693 (0.99) 7615 (1.00)
Moyenne : 1.01 0.92 1.01 1.02
COV : 0.05 0.15 0.05 0.04

Tab. 6.1: Comparaison de la résistance et du changement d’épaisseur

a la rupture calculés selon différents approches avec ceux mesurés lors

des essais : * essais pour lequel le frottement entre la plaque et le béton
de la dalle a été considéré

6.2.2 Comportement et résistance des joints colonnes-dalle chargés
sur la dalle et sur les colonnes

Les essais des joints colonnes-dalle chargés sur les colonnes et sur la dalle ont montré deux
types de rupture. Soit par poingonnement de la dalle ou par écrasement du béton entre
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Fig. 6.10: Evolution de 'effort de confinement tout le long de la mise
en charge calculée selon le modele de confinement compatible pour
les joints de la série PG IV
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Fig. 6.11: Comparaison entre le modele de résistance a ’écrasement
simplifié et les essais de joints chargés seulement sur les colonnes des
séries PG

les colonnes avec formation d’un mécanisme plastique de flexion au niveau de la dalle. Les
modeles proposés dans les chapitres précédents permettent de calculer la résistance de ces
éléments et de discerner laquelle des ruptures est a attendre. Dans la suite, les résultats de
ces modeles sont comparés aux résultats expérimentaux.
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Poinconnement des joints colonnes-dalle

Le comportement des joints colonnes-dalle avec force sur la dalle et sur la colonne est dérivé
grace au modele proposé a la section 4.3 afin de le comparer avec le critere de rupture
par poin¢onnement généralisé (voir section 5.2). Les diagrammes des figures de 6.12 & 6.14
comparent les courbes force sur la dalle-rotation de U'extrémité de la dalle (V-¢) calculées a
l'aide de ce modele avec celles mesurées lors des essais. Pour une meilleure compression, en
plus de ces courbes, celles de I’évolution de la déformation de référence définies par le critere
de rupture &,y sont aussi montrées. Les analyses montrées dans les figures de 6.12 a 6.15
ont été faites en augmentant la force sur la dalle et celle sur la colonne comme lors des essais
(voir figure 3.7). Apres avoir atteint les forces de rupture de l'essai, la force de la dalle a été
augmentée en gardant constante celle sur la colonne supérieure a N = Npg test.

Mesures essais Calculs modele
Essai VR,test NR,test ’(/)R,test VR,calc NR,calc wR,calc
© [kN] (kN] [Yoo] [kN] (kN] o]

PG11* 763 0 10.3 736 (1.04) 0 9 (1.04)
PG12* 957 3868 21.0 976 (0.98) 3945 23 3 (0.90)
PG13* 1027* 6611 29.9 946 (1.09) 6089 28.6 (1.05)
PG19 860 0 12.1 873 (0.99) 0 12.6 (0.96)
PG35 894* 6577 43.5 917 (0.97)* 6748 30.7 (1.42)
PG20 1094 0 9.2 1056 (1.04) 0 .5 (0.97)
PG21 1105 4227 10.3 1034 (1.07) 3955 9 (1.04)
PG22 1428 7275 17.2 1509 (0.95) 7687 16 7 (1.03)
PG36 1543 8364 16.9 1600 (0.96) 8674 17.1 (0.99)
Moyenne : 1.01 1.04
COV : 0.05 0.14

Tab. 6.2: Comparaison de la résistance et de la rotation de la dalle

a la rupture calculées a I'aide du modele numérique et du critere

de rupture au poingonnement généralisé avec celles mesurées lors des

essais : x essais pour lequel le frottement entre la plaque et le béton de

la dalle a été considéré ; x rupture par poingonnement apres formation
du mécanisme de flexion Vg = V),

Les valeurs a rupture calculées avec ce modele sont résumées dans le tableau 6.2. A la diffé-
rence des courbes, ces résultats ont été obtenus en gardant le rapport entre la force sur les
colonnes et celle sur la dalle constant, et égal a celui des forces de rupture de ’essai, tout le
long de la mise en charge (N/V = NRtest/VR,test). Une bonne précision des prédictions du
modele sur les forces ainsi que sur la rotation de la dalle a été obtenue. La plus grande diffé-
rence entre les valeurs mesurées et celles calculées est donnée par I’essai PG13. Pour cet essai
le modele prédit que la dalle poinconne avant d’atteindre la force de plastification malgré le
fait que 'essai a été arrété sur le plateau plastique sans avoir la rupture par poingonnement.
Néanmoins, le modele prédit la formation du mécanisme plastique pour une force sur la dalle
de Vp; = 953 kN et sur la colonne de N = 6135 kN et donc tres proches (Vy;/ Vg care = 1.01).

L’effet de la force sur la colonne est tres bien visible sur les diagrammes de I'essai PG12
montrés a la figure 6.12. En effet, la courbe de la déformation de référence se trouve tres proche
du critere de rupture au moment ou la contrainte transversale a la dalle dépasse la valeur de
la résistance a la compression (en considérant le frottement). A ce moment la partie de béton
entre les colonnes gonfle afin d’activer la contrainte de confinement nécessaire pour résister
a l'augmentation de la force N. Ainsi, les fissures tangentielles se referment (diminution de
eref) €t la résistance au poingonnement peut augmenter malgré I'augmentation de la pente
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Fig. 6.12: Modélisation des essais ppom = 0.75% — série PG I et
comparaison avec les mesures expérimentales (le frottement entre les
plaques d’appuis et la dalle & été considéré)

de la dalle. Ensuite, les effets de la flexion radiale qui ouvrent ces fissures prévalent sur I'effet
du confinement qui les referment et donc, la déformation de référence €,.y recommence a
augmenter jusqu’a la rupture par poinconnement.

Les courbes calculées de la déformation de référence €,y des dalles PG22 et PG36, montrées
a la figure 6.14, ne sont pas lisses a cause du fait que le calcul a été fait en suivant le
chemin de charge des essais. Pour ces deux joints, le chemin suivi est tres irrégulier et cette
déformation est assez sensible a la variation de la force sur la colonne. En effet, cette mesure
considere, entre autre, ’action de la contrainte de confinement sur ’alentour de la colonne
qui est directement liée a la contrainte transversale a la dalle. Par contre, la pente de la dalle
1) comme il est possible de voir est bien moins sensible & ces variations.
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Fig. 6.13: Modélisation des essais ppom = 0.75% — série PG III
et comparaison avec les mesures expérimentales

La comparaison des courbes de comportement de la dalle montre une bonne affinité entre
modele et essais. Les joints avec force sur la colonne présentent des différences plus impor-
tantes par rapport a ceux chargés seulement sur la dalle. Ceci est a reconduire a la sensibilité
du comportement a la force sur la colonne. En effet, une légere différence sur la résistance a
la compression simple du béton f. change fortement la force de confinement nécessaire. Un
autre parametre qui peut influencer le comportement est le frottement sur I'interface plaque
d’appuis-béton qui est évalué de fagon simplifié (voir section 6.1.3). Malgré ¢a, les forces de
rupture, qui sont résumées aux tableau 6.2, présentent des écarts contenus du fait que I'erreur
faite sur 'estimation de la pente de la dalle v est bien majeure a celle faite sur la déformation
de controle définie par le critere de rupture €,¢¢.

Courbes de dilatance de la dalle

Le modele proposé permet d’évaluer les courbes de dilatance V-4 de facon a les comparer a
celles mesurées (figure 6.15). Ces courbes sont importantes afin d’évaluer 'effet de la force
sur la colonne N. En effet, les contraintes de confinement sont équilibrées par des efforts de
traction tangentiels qui introduisent une dilatance supplémentaire a celle due aux effets de
la flexion. La comparaison montre que le calcul de la dilatance par le modele est bon ce qui
indique donc une prise en compte correcte de 'effet du confinement.
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Fig. 6.14: Modélisation des essais ppom = 1.50% — série PG III
et comparaison avec les mesures expérimentales
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Fig. 6.15: Comparaison entre les courbes de dilatance calculées et
celles mesurées lors des essais des séries PG II et PG III (V¥ : Pinstru-
ment de mesure a été perdu, la suite de la courbe est une estimation)

Comportement de la dalle soumise a des grandes rotations

Il a été démontré qu’il est possible, en appliquant une force sur la colonne supérieure assez
grande, d’empécher la rupture par poingonnement de la dalle. Ceci implique la formation
d’un mécanisme de flexion qui nécessite, afin de plastifier les armatures les plus éloignées
de la colonne, des rotations tangentielles importantes au tour de la zone d’appuis. En ef-
fet, lors de 'essai PG35, ou le mécanisme plastique de flexion s’est développé, I’éclatement
de I'enrobage proche de la colonne sur I'axe fort, comme montré a la figure 6.16 a été ob-
servé. Dans ce cas, le moment plastique diminue sur une partie des lignes de rupture par
conséquence, la force de plastification V},; diminue par rapport a celle calculée avec le com-
portement rigide-parfaitement plastique. Etant donné que, a pente égale, les déformations
du béton sur l'intrados de la dalle augmentent avec I'augmentation du taux d’armature (axe
neutre plus haut) ce phénomene est plus probable dans des dalles treés armées. C’est pour
cette raison que lors des essais de poingonnement classiques cette situation ne se produit pas
en raison du fait que les rotations a la rupture par poingonnement des dalles moyennement
ou tres armées sont faibles (comparer essais PG19 et PG20).

Les essais des joints colonnes-dalle chargés sur la dalle et sur les colonnes ne sont pas les seules
situations ou il est possible de développer le mécanisme plastique avant le poingonnement
pour des dalles moyennement armées. En effet, ce type phénomeéne peut se produire aussi
pour des dalles fortement armées a la flexion et avec armature de poingonnement. Dans ces
cas, la force de plastification mesurée est toujours inférieure a celle calculée a 'aide de la
méthode des lignes de rupture donc, en admettant un comportement de la section en béton
armé rigide-parfaitement plastique. Ceci a été observée pour la dalle d’essais PL7 de Muttoni
et al. [Mut10] reportée a 'annexe A. Pour cet essai, la force de plastification mesurée est de
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Fig. 6.16: Zones d’éclatement de ’enrobage sur 'intrados de la dalle
de l'essai PG35

Viilex,test = 1773 kN ; par contre le résultat de I'analyse plastique a ’aide des lignes de rupture
est de Vyer rpp = 2159 kN. Cette valeur a été calculée en réduisant la résistance du béton
par le facteur de fragilité n;, donné en (6.28) [Mut97].

fo\?
ng, = <ch> <10 ol fo =20 MPa (6.28)

Une différence de 20% sur la force de plastification ne peut étre attribuée qu’a un comporte-
ment non parfaitement plastique du a la concentration des rotations au droit de la colonne.
Cette affirmation peut étre vérifiée a ’aide du modele de comportement proposé dans cette
recherche qui utilise une loi constitutive du béton qui considere la phase adoucissante. Le
résultat de cette étude est montré a la figure 6.17(a) ou la courbe V-1 expérimentale est
comparée a celle calculée. Cette comparaison confirme le fait que la différence est due a
I’éclatement du béton qui réduit la capacité portante des zones proches de la colonne. Pour
une meilleure compréhension, & la figure 6.17(b) sont montrées les courbes de 1’évolution des
déformations tangentielles de la surface inférieure de la dalle €; calculées a différentes dis-
tances depuis le centre r. Ces déformations montrent qu’il faut s’attendre a 1’éclatement de
I’enrobage quand la force vaut environ V = 1500 kN. De plus, la rupture du béton comprimé
intéresse une zone qui s’étend jusqu’a 2 d depuis le bord de la colonne au moment ou la force
maximale a été atteinte.

Dans la pratique un tel comportement n’est pas acceptable. En effet, la capacité de déforma-
tion est largement inférieure a celle attendue et il existe le risque d’une rupture fragile. Des
mesures doivent donc étre prises afin d’améliorer le comportement des planchers dalles qui
présentent une forte armature de poingconnement. Pour ceci, il suffit de disposer une arma-
ture comprimée, en nappe inférieure, suffisante. La figure 6.17(c) montre différentes analyses
de la dalle PL7 en faisant varier le taux d’armature inférieur p’. Ces résultats montrent la
forte influence de ce parametre. En effet, cette armature permet de compenser la perte de
I’enrobage et ainsi d’améliorer la ductilité de la section. Pour le cas en question, avec un taux
d’armature inférieure p’ = 0.60 p la force de plastification est pratiquement égale a Viiex,RPP
et la ductilité nécessaire est donc garantie. Cette armature est a disposer sur une distance
restreinte au tour de la colonne ou il faut s’attendre la concentration des déformations.
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Fig. 6.17: Comportement de la dalle d’essai PL7 [Mut10] pour des
grandes rotations : (a) comparaison des courbes V-1 mesurée et cal-
culée avec la force de plastification complete calculée avec les lignes
de rupture; (b) courbes V-¢;; calculées en différents points de I'in-
trados; (c) effet de Parmature comprimée sur la ductilité de la dalle
et; (d) points de calcul de la déformation tangentielle inférieure €;;

6.2.3 Diagrammes d’interaction force sur la dalle - force sur la
colonne

Dans lintroduction, il a été dit que l'effet de l'interaction entre la force appliquée sur la
dalle et celle sur les colonnes peut étre représentée sous forme d’un diagramme V-N. Ce
type de diagrammes est une fagon simple pour analyser les joints colonnes-dalle & la rupture
et représente ’enveloppe des forces de rupture possibles. Pour les joints colonnes-dalle deux
types de ruptures sont possibles : soit une rupture plastique par formation d’un mécanisme
de flexion qui est généralement accompagné par I’écrasement du béton entre les colonnes soit,
une rupture fragile par poingonnement. Dans la suite, les diagrammes d’interaction pour les
dalles d’essais sont comparés aux résultats expérimentaux. En premier, la comparaison est
faite avec les diagrammes construits avec les modeles physiques développés dans les chapitres
précédents. Ensuite, la méme comparaison est faite pour les méthodes simplifiées, décrites a
la section 6.1.

Modeéles théoriques de calcul de la résistance des joints
A la figure 6.18 les diagrammes d’interaction pour les joints de la série PG I et série PG 111

sont comparés a la courbe suivie lors des essais. Ces diagrammes ont été calculés avec le
modele pour le comportement proposé a la section 4.3 et le critere généralisé (5.37). L’enve-
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loppe plastique est, par contre, dérivée avec I'approche complete décrite a la section 4.2.2.
La géométrie du joint et les propriétés mécaniques des matériaux utilisées sont des valeurs
moyennes déterminées par celles des essais de chaque groupe.

Pnom = 0.75% — série PG 1 Prnom = 0.75% — série PG III
1200 T T T T T
B - rupture
plastique
Z
=5
=N
rupture mesurée o |
plastification complete »
0 1 1 1

1
0 N [kN] 9000 0 N [kN] 9000

Prnom = 1.50% — série PG III

2400 ‘
0 rupture par 7
poingonnement\ PG22 PG36
) PG21 i
BN
0

0 N [kN] 9000

Fig. 6.18: Diagrammes d’interaction V-IN des essais des séries PG
(m : point pour lequel la méthode prédit le poingonnement & la for-
mation du mécanisme plastique de flexion)

La comparaison montre une bonne précision sur l’estimation des forces de rupture pour le
poinconnement comme pour la partie plastique. Il est aussi intéressant de noter que la partie
plastique de la courbe de mise en charge des essais PG13 et PG35, donc a partir de la
plastification complete des armatures de la dalle, est bien reproduite par le modele proposé.
Par contre, le moment auquel la dalle de ’essai PG35 a poinconné ne correspond pas a celui
prédit par le diagramme d’interaction (croisement entre la branche plastique et celle de la
rupture par poingonnement). Ceci est probablement di a ’éclatement du béton de l'intrados
sur les cotes de la colonne causé par I'importante rotation de la dalle a la rupture qui a été
atteinte (Y = 43.5%0). Ceci a provoqué une réduction locale de la hauteur statique et donc
aussi du périmetre de controle par conséquence, la résistance au poingonnement diminue.

Meéthodes simplifiées pour la vérification des joints

Les approches simplifiées présentées aux sections 6.1.1 et 6.1.2 permettent également de
dériver les diagrammes d’interaction V-N. Pour les construire, la résistance a 1’écrasement
pour tous les V' entre 0 et Vyje, doit étre calculée. Ces calculs se font sur la base de I’analyse
plastique montrée a la section 6.1.1. De plus, la courbe pour la rupture au poingonnement
doit étre considérée selon une des lois de comportement de la dalle (section 6.1.2) et le critere
de rupture simplifié (section 5.3). Pour rappel, ce critére considere I'ouverture de la fissure
critique sur la base du produit ¥ d, ou la rotation de la dalle 1 est calculée par la loi de
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comportement de la dalle, et une correction Awu qui est fonction de la force N appliquée aux
colonnes. Cette procédure a été appliquée aux différents groupes de joints des séries PG. Les
résultats sont reportés a la figure 6.19. La comparaison montre que les résultats different peu
de ceux de la méthode complete et donc confirment que la procédure simplifiée est tout a fait
applicable pour des cas pratiques.

Pnom = 0.75% — série PG 1 Prom = 0.75% — série PG III

1200 ‘ | ‘ | | |
’ N {rupture plastique

V [kN]

rupture mesurée e

plastification complete «
| | |

0 N [kN] 9000 0 N [kN] 9000
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Fig. 6.19: Diagrammes d’interaction V-V des essais des séries PG

construits avec les méthodes simplifiées (m : point pour lequel le mo-

dele prédit le poingonnement a la formation du mécanisme plastique
de flexion)

Le tableau 6.3 résume les résultats de 'analyse des joints colonnes-dalle chargés sur la dalle
et sur les colonnes des différentes séries PG. Les valeurs dans ce tableau ont été calculées
en cherchant le rapport Ng caic/ VR calc égal & celui de I'essai Npgtest/ VR test- Cette fagon de
procéder est en accord avec la théorie de la plasticité ol les forces augmentent simultanément.
La dispersion des résultats est contenue et du méme ordre de grandeur de celle trouvée pour les
modeles physiques. Pour toutes les dalles des séries PG le bras de levier de la force appliquée
sur la dalle vaut b, = 860 mm.

La rupture par poingonnement calculée avec la loi exponentielle pour le joint PG12 est bien
inférieure & celle de 'essais Vg test/VRcale = 1.30. Comme est montré par le diagramme
d’interaction de la figure 6.19, le chemin de charge suivi lors de ’essai reste tres proche a
la courbe de résistance au poingonnement jusqu’a la rupture. Donc, la différence réelle est
bien inférieure a celle préalablement donnée. Cet exemple montre clairement 'importance de
I’historique du chargement du joint sur sa sécurité structurelle. Ainsi, pour les cas pratiques
il est indispensable de controler toutes les situations de charge en exploitation et surtout en
construction. En effet, ¢c’est normalement dans cette situation que I’effort normal est inférieur
et donc une rupture par poingonnement est plus probable. De plus, dans le cas o1 une rupture
par poingonnement est attendue, il est indispensable d’étre prudents sur I'intensité de la force
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Mesures essais

Loi quadrilinéaire

Loi exponentielle

Essai VR,test NR,test VR,calc NR,calc VR,calc NR,calc

SO N N N N ]
PG1l 763 0 784 (0.97) 0 674 (1.13) 0
PG12* 957 3868 887 (1.08) 3586 728 (1.31) 2940
PG13*  1027* 6611 893 (L15)* 5748 893 (1.15)* 5748
PG19 860 0 850 (1.01) 0 742 (1.16) 0
PG35 894* 6577 917 (0.97)* 6745 917 (0.97)* 6745
PG20 1094 0 1057 (1.04) 0 989 (1.11) 0
PG21 1105 4227 1225 (0.90) 4687 1015 (1.09) 3884
PG22 1428 7275 1509 (0.95) 7687 1509 (0.95) 7687
PG36 1543 8364 1600 (0.96) 8674 1600 (0.96) 8674

Moyenne : 1.00 1.09

COV . 0.07 0.11

Tab. 6.3: Comparaison de la résistance des joints colonnes-dalle char-
gés sur les colonnes et sur la dalle des séries PG calculée avec la loi
quadrilinéaire et celle exponentielle avec celle mesurée lors des es-
sais : * essais pour lequel le frottement entre la plaque et le béton de
la dalle a été considéré ; x rupture par poingonnement apres formation
du mécanisme de flexion Vi = V),

sur les colonnes adoptée pour la vérification.
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7 Conclusions et travaux futurs

Les contributions théoriques et expérimentales de cette theése permettent une meilleure com-
préhension du phénomene du poingonnement symétrique des dalles en béton armé. De plus,
les effets sur le comportement de la dalle de la force transmise entre les colonnes d’un joint
colonnes-dalle ont été étudiés.

Le travail expérimental, conduit dans le cadre de cette these, a permis de démontrer que, pour
les joints colonnes-dalle, il existe une forte interaction entre les forces appliquées sur la dalle
et celle appliquée sur les colonnes. Lors des essais, deux types de ruptures ont été observés :
des ruptures par formation d’un mécanisme plastique et des ruptures par poingconnement de
la dalle. Lors du travail théorique, des modeles qui permettent le calcul du comportement de
ce type d’éléments ont été développés. La combinaison entre le comportement du joint et un
critere de rupture, qui est aussi proposé dans ce travail, permet le calcul de la force de rupture
par poinconnement. Des méthodes simplifiées qui permettent le calcul de la force de rupture
d’un joint colonnes-dalle soumis a des forces sur la dalle et sur les colonnes sont données. Ces
méthodes, a la différence des modeles préalablement cités, sont d’application facile a des cas
pratiques et de ce fait sont utilisables pour la conception et le dimensionnement des nouvelles
structures ou pour la vérification des structures existantes. En résumant, les outils développés
dans cette these permettent le calcul de la résistance des joints colonnes-dalle en considérant
I'interaction entre les forces appliquées sur la dalle et celle sur les colonnes.

7.1 Conclusions

Dans la suite une liste des conclusions les plus importantes de cette these, séparée par themes,
est donnée.

Comportement et résistance des joints colonnes-dalle avec plaques métalliques

1. Le béton de la dalle qui se trouve entre les colonnes peut résister a des contraintes verti-
cales qui dépassent sa résistance a la compression simple. Ceci en raison du confinement
qui est garanti par le reste de la dalle qui I’entoure.

2. La déformation horizontale de cette zone, imposée par les efforts de flexion de la dalle,
ne diminue pas la résistance a la compression de cette zone. La raison de ceci est encore
le confinement qui rend le comportement du béton plus ductile.

3. Si la contrainte transversale a la dalle dépasse la résistance a la compression simple du
béton, des contraintes radiales de compression sont nécessaires afin de confiner cette
zone.

4. Ces contraintes engendrent un effort radial de compression dans la dalle qui a deux
conséquences principales : la rigidité et la résistance a la flexion de la dalle diminuent ;
par contre, la résistance au poingonnement est augmentée. Le premier effet est di au
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fait que l'effort radial de compression est compensé par des efforts, dans les armatures
tangentielles, de traction. Par contre, le deuxieme effet est comparable a 'augmentation
de la résistance au poingonnement des dalles avec précontrainte droite centrée.

5. L’augmentation de résistance au poinconnement est accompagnée par une augmentation
significative de la ductilité de la dalle.

6. Une approche plastique permet de calculer la force de rupture du joint par formation
du mécanisme de flexion. Ensuite, il est nécessaire de vérifier qu’il ne casse pas, a un
niveau de force inférieur, par poinconnement.

7. Tous les outils nécessaires a ces vérifications sont développés dans cette these.

Théorie de la fissure critique et critére de rupture au poinconnement

1. L’augmentation de résistance au poingconnement apportée par la force appliquée sur les
colonnes résulte de 'ouverture de la fissure critique qui est réduite par la compression
radiale. Ce comportement est en accord avec la théorie de la fissure critique.

2. Un nouveau critere de rupture généralisé permet, avec le modele de comportement, de
calculer la force de rupture des joints colonnes-dalle avec tous types de sollicitation.
Il est possible de considérer 'effet de la force sur les colonnes avec une réduction de
I'ouverture de la fissure critique dans le critere de rupture de Muttoni [Mut08a].

3. Le critere de rupture au poinconnement proposé par Muttoni peut étre validé de fagon
théorique par une analyse de la force transmise a travers la fissure critique. Les méca-
nismes qui permettent la transmission de cette force sont I’engréenement des granulats
et la résistance a la traction résiduelle.

Comportement du béton confiné

1. En appliquant une contrainte latérale & un élément en béton, le comportement méca-
nique est amélioré. Une plus grande ductilité et une plus grande résistance sont obser-
vées.

2. Sur la base d’une loi constitutive pour le béton confiné proposée ici et qui reproduit ce
comportement, elle a été démontrée I'influence des déformations transversales imposées
sur la résistance a la compression du béton. Cette influence est fortement réduite par
la contrainte de confinement et, pour des applications pratiques, elle peut étre négligée
déja pour des faibles compressions latérales.

3. Sur la base de la théorie de la plasticité, il est possible de calculer I'augmentation de
résistance du béton confiné par des contraintes modérées. De plus, cette méthode permet
aussi d’analyser des situations avec une contrainte latérale non constante sur la hauteur
de I’élément.

7.2 Travaux futurs

Certaines problématiques liées au domaine des joints colonnes-dalle n’ont pas encore une
connaissance satisfaisante. De plus, des nouvelles problématiques ont été mises en évidence
par cette theése. Dans la suite, les themes possibles, parmi les plus importants, pour des
recherches futures sont cités :

1. Les types de joints colonnes-dalle suivants méritent d’étre étudiés du fait qu’il peuvent
se présenter dans des cas pratiques :
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— joints colonnes-dalle sans plaques métalliques avec forces sur la dalle et sur les co-
lonnes ;

dalle chargée par des forces excentrées ;

éléments de bord et d’angle et ;

— dalle avec armature de poingconnement.

. Effectuer des essais sur des joints colonnes-dalle soumis & des contraintes transversales
plus élevées de celles des séries conduites jusqu’a présent (surface des colonnes réduites).
De cette facon, il est possible d’avoir une meilleure compréhension des limites de 'aug-
mentation de la résistance au poingonnement. De plus, le bon comportement, a I’état
limite de service, du joint avec la solution constructive proposée peut étre vérifié.

. Valider le critere de rupture généralisé pour d’autres types de chargement du joint. Par
exemple des dalles précontraintes ou des dalles avec d’autres conditions de bord (effort
normal, moment de flexion, ...).

. Unifier le critére de rupture d’effort tranchant et celui de poingonnement en introduisant
leffet de la courbure de la zone de rupture. Ceci permet ’analyse de la résistance au
poinconnement pour des tres grandes colonnes.

. Compléter les données expérimentales sur l'effet de la taille maximale des granulats.
Pour ceci, des essais avec des tres grands granulats ainsi que des essais avec des petits
granulats (ou avec des bétons légers) sont nécessaires.

. Améliorer la cinématique de la fissure critique dans la dérivation du critere de rup-
ture afin de mieux considérer les propriétés du béton (résistance des granulats, courbe
granulométrique, taille maximale des granulats, type de béton, ...).
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A Essais utilisés pour cette recherche

Dans la suite, les données des joints d’essais utilisés pour cette these sont résumées. La
figure A.1 montre les différents types de géométrie et définit les notations utilisées dans les
tableaux des pages suivantes.
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Avant-propos

La recherche présentée dans ce rapport a été réalisée dans le Laboratoire de Construction en
béton de 1'Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne (EPFL) dans le cadre d’un projet de
laboratoire par M. Roberto Guidotti. Une partie des essais a été exécutée a la Hochschule
fiir Technik de Rapperswil (HTR) dans le cadre du travail de diplome de M. Patric Fischli,
suivi par le Prof. Dr Albin Kenel.

Le but des essais était de comprendre de fagcon expérimentale le comportement jusqu’a la rup-
ture d’une dalle d’un batiment soumise a un effort tranchant plus un effort normal provenant
des colonnes. Actuellement, cette interaction est complétement négligée dans la plupart de
normes. Les essais décrits dans ce rapport montrent de fagon claire que la présence d’un effort
normal, capable de plastifier le béton de la dalle, augmente la résistance au poingonnement.
Ce résultat est rassurant pour la sécurité des batiments existants ou l'interaction n’a pas été
considérée.

Lausanne, juillet 2007 Prof. Dr A. Muttoni
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Notations

Majuscules latines

Ac

As

A
Ecm,test
E. o8

Surface de la colonne

Aire de la section d’acier d’armature supérieure dans une direction

Aire de la section d’acier d’armature inférieure dans une direction

Valeur moyenne du module d’élasticité du béton le jour de ’essai

Valeur moyen du module d’élasticité du béton a I'dge de 28 jours

Valeur du module d’élasticité de I’acier d’armature imposé a E; = 205 GPa
Effort normal appliqué par la colonne supérieure

Effort normal concomitant a Ve,

Effort tranchant, charge appliquée sur la dalle

Effort tranchant de rupture de la dalle par flexion

Minuscules latines

Cinf
Csup
deff,m
d,eff,m
dg
dnom,m
d{rwm,m
dm
€inf
Esup

Je
fcm,test
fc,28
fst,m

fsy,m
u

w

Enrobage des barres d’armature inférieures

Enrobage des barres d’armature supérieures

Hauteur statique effective moyenne de I’armature supérieure

Distance effective moyenne entre ’armature inférieure et 'intrados de la dalle
Diametre maximal du granulat

Hauteur statique nominale moyenne de ’armature supérieure

Distance nominale moyenne entre ’armature inférieure et I'intrados de la dalle
Hauteur statique moyenne de I’armature supérieure

Ecartement entre les barres d’armature inférieures

Ecartement entre les barres d’armature supérieures

Résistance a la compression sur cylindres du béton

Résistance a la compression sur cylindres moyenne du béton le jour de I’essai
Résistance a la compression sur cylindres moyenne du béton a ’dge de 28 jours
Résistance a la traction moyenne de 'acier d’armature

Limite d’écoulement moyenne de I'acier d’armature

Périmetre de la section de controle

Fleche
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NOTATIONS

Majuscules grecques

Ah Changement d’épaisseur de la dalle
A/l Changement de longueur du béton de surface mesurée avec des jauges oméga

Minuscules grecques

Ocol Enfoncement de la colonne dans la dalle

€ Déformation

Esu,m Déformation moyenne a la rupture de 'acier d’armature
Ginf Diametre des barres d’armature de la nappe inférieure
s Diametre de la barre d’armature

Dsup Diameétre des barres d’armature de la nappe supérieure
p Taux géométrique d’armature supérieure

s Taux géométrique d’armature inférieure

o Contrainte

P Rotation de la dalle mesurée a 1380 mm du centre
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1 Introduction

1.1 Motivation des essais

Ce rapport décrit les résultats d’essais sur 8 dalles développés avec le but d’étudier 'interac-
tion entre 'effort tranchant de la dalle et 'effort normal sur les colonnes dans le cas ou ces
dernieres présentent a la téte et au pied des plaques métalliques . En effet il est nécessaire de
distinguer les cas qui ne présentent pas de plaques de ceux qui en ont ; parce que ces éléments
imposent & la zone de rupture de se former que dans le béton de la dalle.

La série a été congue en variant les caractéristiques suivantes :

— le rapport entre la charge sur la colonne supérieure et celle appliquée directement sur la
dalle (N/V voir Tab. 1.1);

— le taux d’armature de la dalle, de fagon a varier l'effet des moments de flexion (p = 0.33%
et 0.75%) .

Finalement, avec la dalle PG18, D'efficacité de la résistance au poingonnement d'un détail
constructif a été testée.

1.2 Programme des essais

Les essais ont été effectués sur des dalles carrées munies au centre de deux plaques métalliques,
une sur l'intrados et l'autre sur l'extrados, qui simulaient les plaques de téte et du pied
des colonnes. La mise en charge a été effectuée en augmentant proportionnellement 1’effort
tranchant et ’effort normal ; la proportion entre les deux variait selon I’éprouvette, mais elle
restait constante tout le long de 1’essai.

Le tableau suivant indique les rapports pour les différents essais :

Dalle : | PG11 PG12 PG13 PG4 PG15 PG16 PG17 PGI8
N/V [0 123 931 337 145 oo 0
Niiea/(fe- Ac) | O 20 45 07 30 o 0

Tab. 1.1: rapports entre la charge sur la colonne et celle sur la dalle
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A
Vﬂex
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Fig. 1.1: principe de la série d’essais
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2 Eprouvettes

2.1 Parametres principaux

La série d’essais comprend 8 éprouvettes; 6 dalles en béton armé et 2 joints dalle - colonne.

Les éprouvettes sont subdivisées en deux taux d’armature différents, pour simuler deux in-
fluences différentes des moments de flexion. Les résultats de 'essais de référence au poin-

connement sur la dalle avec armature faible (p = 0.33 %) est pris par la thése Guanda-
lini [Gua04, Gua05].

Le tableau suivant résume les principales caractéristiques des différentes éprouvettes :

Dalle : | Dimensions dalle [m] Dim. plaques [m| p [%] Particularité

PG11 | 3.00 x 3.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.75  Armature normale
PG12 | 3.00 x 3.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.75  Armature normale
PG13 | 3.00 x 3.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.75  Armature normale
PG14 | 1.00 x 1.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.75  Armature normale
PG15 | 3.00 x 3.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.33  Armature faible

PG16 | 3.00 x 3.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.33  Armature faible

PG17 | 1.00 x 1.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.33  Armature faible

PG18 | 3.00 x 3.00 x 0.25 0.26 x 0.26 0.33  Armature faible - détail

Tab. 2.1: parameétres principaux des éprouvettes

2.2 Géométrie

La géométrie de toutes les éprouvettes est représentée de fagon détaillée dans la Fig. 2.1.

Toutes les dalles 3.00 x 3.00 m présentent huit trous le long des bords qui servent pour la
mise en charge de la dalle; les dalles PG12, PG13, PG15 et PG16, en présentent quatre de
plus & lintérieur qui permettent le passage des tiges Macalloy @76 mm du cadre d’essai.

Les dalles PG14 et PG17 ne présentent aucun évidement intérieur.
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Eprouvettes

PLAN 1:50
dalles 3.00x3.00

1320 % 380 ¢ 1320

120,

900

I
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| e %[7

3000
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My _
]

Pl de chi 4)»‘
g A
|

>

900

SECTION A -A

L 250

120, L 1200 J 360 J‘ 1200 : 120

PLAN 1:50
dalles 1.00x1.00

% ) [} :
B | oy B
A it VAN

1
oo

SECTION B

J 250

Fig. 2.1: géométrie et dimensions des éprouvettes
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Armature

2.3 Armature

Les dalles n’ont que de armature de flexion. Les barres d’armature sont disposées parallele-
ment aux bords de la dalle en nappes orthogonales. L’espacement de ’armature supérieure
et inférieure ainsi que les diametres changent selon les éprouvettes.

Dans les Figg. de 2.2 & 2.6 et dans les Tab. 2.2 et 2.3 les armatures disposées dans chacune

des dalles sont décrites.

Dans chaque zone d’introduction de charge sur la dalle sont disposées deux épingles ¢18 et
longueur 600 mm fixées a 'armature supérieure.

PLAN 1:50
dalles PG11 + PG13

e Sue N
@ lo__01¢/ 2% _i_ @i* L i
alfemné pos. 7 - sup. - = = = 1= — | 1
)2 28/l - | )
inf. oo | o ® | Zo
-
] )22 8/145 | |
inf, = i i o
11 @18/290
@ alterné pos. 6 - sup. | D |
F (7). 21820 | -~
A alfemné pos. 6 - sup. |! | T4
o - O O & ©
@ 10 @16/2% = | L
alferné pos. 7 - sup. [— T T —®— — Tt |— 'j
O e -
’ R Y W

SECTION F-F

6 @16 /145
alfemé pos. 7

7 @18/ 145
alterné pos. 6

épingles

6 10 ©@16/29%
alterné pos. 7

i

Y

7 11 ©18/290
alterné pos. 6

--------------

@21 @ 8145

@ @ 8/145

Fig. 2.2: armature des dalles PG11, PG12 et PG13

IS-BETON - de PG11 a PGI18 - RO1

15/47

27 juillet 2007



Eprouvettes

PLAN 1:50
dalle PG14
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|
==
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Fig. 2.3: armature de la dalle PG14
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Armature

PLAN 1:50
dalles PG15 et PG16 o1 1°
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Fig. 2.4: armature des dalles PG15 et PG16
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Eprouvettes

PLAN 1:50
dalle PG17
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Fig. 2.5: armature de la dalle PG17
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Armature
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Eprouvettes

Fig. 2.7: définition des parametres des armatures

Dalle Csup ¢sup €sup As P dnom,m deff,m
mm] [mm] [mm] [mm? (%] [mm]  [;m]
PG11 22 16/18 145 4810 0.75 210 208
PG12 22 16/18 145 4810 0.75 210 198
PG13 | 22 16/18 145 4810 0.75 210 195
PG14 22 16/18 145 1570 0.75 210 —
PG15 30 10 115 2120 0.33 210 164
PG16 30 10 115 2120 0.33 210 150
PG17 | 30 10 115 707 0.33 210 —
PGI18 30 10 115 2120 0.33 210 210

Tab. 2.2: parametres des armatures supérieures des éprouvettes

Dalle : Cinf ¢inf Cinf Ag Pl d;wm,m d/e ff,m
mm] [mm] [mm] [mm? [%] [mm]  [mm]
PG11 | 30 8 145 1060 0.17 38 37
PG12 | 30 8 145 1060 0.17 38 32
PG13 | 30 8 145 1060 0.17 38 38
PG14 | 30 8 145 352 0.17 38 —
PG15 | 30 8 115 1360 0.21 38 34
PG16 | 30 8 115 1360 0.21 38 34
PG17 | 30 8 115 452 0.21 38 —
PG18 | 30 8 115 1360 0.21 38 36

Tab. 2.3: parametres des armatures inférieures des éprouvettes

Apres la réalisation des essais, les dalles ont été coupées pour observer le type et la forme du
mécanisme de rupture. Apres la coupe, la valeur effective de la hauteur statique pour chaque
échantillon a été mesurée. Un résumé est montré dans les Tab. 2.2 et 2.3.

Suite a un probleme lors du bétonnage des dalles la hauteur statique effective des dalles PG15
et PG16 est beaucoup plus faible que la hauteur nominale.
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2.4 Materiaux

2.4.1 Béton

Le béton qui a été utilisé pour la fabrication des dalles est de la classe de résistance C 25/30
(selon la norme SIA 262), la taille maximale du granulat est de dy = 16 mm pour permettre
une ouvrabilité suffisante lors du bétonnage. Le ciment utilisé est du type CEM I 32.5, sans
adjonction d’adjuvants.

La composition du béton des dalles est résumée dans le tableau suivant :

composition rapports
Sable 0-4 753 kg/m3 37 %
Gravier 4-8 | 604 kg/m3 30 %
Gravier 8-16 | 661 kg/m3 33 %

Ciment 325 kg/m?
Eau 174 kg/m3  E/C = 0.54
Adjuvants -

Tab. 2.4: composition du béton C 25/30

Vu que le bétonnage des différentes dalles a été réalisé dans une seule journée (le 31.10.2006) ;
I’évolution des caractéristiques mécaniques du béton a été suivie en réalisant des essais en
compression simple sur des cylindres 160 mm et de hauteur 320 mm. A partir de 1’dge de
7 jours jusqu’a la fin de la série d’essai 24 cylindres ont été testés. La Fig. 2.8 montre les
courbes contrainte-déformation mesurées lors des essais sur des cylindres d’ages différents.

-50

230 F 4
=139 jj

20 (=7 Jj q
=28

o [MPa)

oL =157 ]

0 -05 -1 -15 -2 25 -3 35 A4
€ [Vo]

Fig. 2.8: courbes o-¢ du béton a différentes ages
En utilisant la courbe moyenne de résistance selon expression (2.1) proposée par le MC-90

la résistance du béton le jour de l’essai de chaque dalle a été estimée. La Fig. 2.9 montre
I’évolution de la résistance & la compression du béton en relation avec les valeurs mesurées.

fe(t) = feos - exp ls- (1 — 25)] (2.1)

ou les valeurs de f. 28 et de s sont déterminées par minimums carrés et ¢ est exprimé en [j].
Dans le cas en question ces valeurs valent f.o8 = 31.0 MPa et s = 0.196 ; I’écart-type résulte
égale a 2.77 MPa.
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Fig. 2.9: évolution de la résistance du béton dans le temps : courbe moyenne et
valeurs mesurées

La valeur du module d’élasticité du béton, valeur sécante entre 0.15 f. et 0.45 f., a été

également obtenue en utilisant la courbe moyenne trouvée par minimums carrés sur ’expres-
sion (2.2).

Eu(t) = Foss - | exp [s. (1 - Qfﬂ (2.2)

Dans le cas en question on a trouvé E.923 = 32’400 MPa et s = 0.337; ’écart-type qui en
résulte est de 3’400 MPa. Dans la Fig. 2.10 la courbe d’évolution dans le temps du module
d’élasticité et les valeurs mesurées lors des essais sont données.

E.(t) [CPa]

0 30 60 90 120 150
¢ [i]

Fig. 2.10: évolution du module d’élasticité du béton dans le temps : courbe
moyenne et, valeurs mesurées

La corrélation entre le module d’élasticité du béton et sa résistance & la compression est
également étudiée avec la relation suivante (en [MPal) :

E.(t) = kg - [ (1) (2.3)

La valeur de kg est la moyenne des différentes valeurs trouvées pour chaque essai; dans notre
cas elle vaut kp = 10’500 MPa2/3 ; Pécart-type résulte étre de 3’200 MPa. La Fig. 2.11 montre

la corrélation obtenue. Les valeurs données dans le Tab. 2.5 sont obtenues en appliquant cette
relation.
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Fig. 2.11: corrélation entre le module d’élasticité et la résistance a la compres-
sion du béton : courbe moyenne et valeurs mesurées

Dans le Tab. 2.5 sont résumés pour chaque dalle : la date de l'essai, 'age au jour de I’essai,
la résistance moyenne a la compression sur cylindre estimée (fem,test) au jour de 'essai et le
module d’élasticité moyen estimé (Ecp, test) au jour de 'essai.

Age fcm,test Ecm,test
J]  [MPa] [GPal
PG11 | 04.12.2006 34 31.5 33.2
PG12 | 15.03.2007 135 34.5 34.2
PG13 | 31.01.2007 92 33.8 34.0
05.02.2007 97 33.9 34.0
PG14 | 27.11.2006 27 30.9 33.0
PG15 | 19.01.2007 80 33.6 33.9
PG16 | 20.03.2007 140 34.5 34.2
PG17 | 22.11.2006 22 30.2 32.7
PG18 | 13.12.2006 43 32.2 33.4

Dalle : | Date essai

Tab. 2.5: caractéristiques mécaniques du béton les jours des essais

2.4.2 Acier

La confection des échantillons a été faite en utilisant quatre diametres des barres d’armature :
¢s = 8 mm (utilisé que pour la nappe inférieure) ; ¢s = 10 mm; ¢s = 16 mm et ¢s = 18 mm.
La qualité de I'acier employé est TOPAR 500R (écroui a froid) pour les deux diametres plus
petits (8 et 10) et TOPAR 500S (a dureté naturelle) pour les deux autres diametres (16 et
18).

Les propriétés mécaniques des aciers ont été mesurées sur la base de 6 essais pour chaque
diametre exécutés a la Hochschule fiir Technik de Rapperswil (HSR).

Pour les aciers écrouis a froid la valeur de la limite d’écoulement apparente donnée est, selon
[STA 262], la contrainte pour la quelle la déformation plastique résiduelle vaut 0.2%.

Les résultats obtenus sont montrés dans le Tab. 2.6 et dans les Fig. de 2.12 & 2.15.
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¢s [mm] ‘ fsym [MPa]  fstm [MPa]  esum [%]

8 531 (9) 618 (27) 41 (1.6)
10 504 (11) 580 (8) 5.5 (0.5)
16 493 (3) 620 (2) 10.9 (1.1)
18 570 (5) 684 (2) 7.9 (0.4)

Tab. 2.6: propriétés mécaniques de l'acier d’armature passif : limite d’écoule-
ment moyenne fgy , ; résistance a la traction moyenne fy ,, et déformation a la
rupture moyenne €g,,, (0 : écart-type)

(a) (b)

700 700
600 b 600
500 . 500 -
5400 B 5400
=) =)
o 300 . o 300
200 . 200
100 . 100
0 ‘ ‘ ‘ ‘ 0 S
0 2 4 6 8 10 0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
e [%] & (%]

Fig. 2.12: courbe o-¢ de l'acier écroui a froid ¢s = 8 mm : (a) détail du début
d’écrouissage et (b) courbe jusqu’a la rupture

(a) (b)

700 T T T T 700
600 - 1 600
500 1 1 500
éﬂ 400 1 g 400
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o 300 - 1 o 300
200 1 200
100 B 100
0 I I I I 0 I I I I I I I I
0 2 4 6 8 10 0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
& Yo e [%o]

Fig. 2.13: courbe o-¢ de lacier écroui a froid ¢s = 10 mm : (a) détail du début
d’écrouissage et (b) courbe jusqu’a la rupture
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(a) (b)
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Fig. 2.14: courbe o-¢ de 'acier a dureté naturelle ¢, = 16 mm : (a) détail du
début d’écrouissage et (b) courbe jusqu’a la rupture
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Fig. 2.15: courbe o-¢ de l'acier a dureté naturelle ¢, = 18 mm : (a) détail du
début d’écrouissage et (b) courbe jusqu’a la rupture
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3 Gestion des essais

3.1 Bati de charge

Un schéma du bati de charges ainsi que ses dimensions principales sont montrés a la Fig. 3.1.
Pour les deux essais avec le rapport N/V = 0 (PG11 et PG18) la partie supérieure du bati
de charge n’était pas présente; par contre les essais sur les dalles testées que a ’effort normal
(PG14 et PG17) ont été exécutés a la Hochscule fiir Technik de Rapperswil (HSR) sur un
autre bati de charge [Fis06].

La force sur la colonne était exercée par un cadre fermé composé de deux poutres métalliques
reliées par 4 tiges Macalloy ()76 mm qui traversaient la dalle dans des gaines (#0100 ; entre la
poutre et les écrous supérieurs étaient installées les vérins creux type BIERI d’une capacité
maximale de 2’000 kN. Deux séries de trois capteurs de force (capacité maximale de 2’000
kN) ont été placées entre les poutres du cadre et les plaques de répartition de la charge
(450 x 450 x 50 mm). La poutre inférieure s’appuyait sur un bloc en béton armé (500 x
500 x 500 mm) renforcé en téte par une plaque d’acier de 40 mm d’épaisseur. Ce bloc était
directement appuyé sur le sol de réaction au milieu entre quatre groupes d’ancrage ; de facon
a ancrer sur la face inférieure du sol, par le biais des trous extérieurs, 4 tiges Dywidag (36
mm avec les vérins creux respectifs type BIERI et les capteurs de force avec une capacité de
1’000 kN. Chacune de ces tiges était reliée a un profilé creux en acier RHS 300.200.16 qui
répartissait la force sur 2 autres tiges Dywidag ¥¥36 mm qui, enfin, chargeaient le bord de la
dalle. Pour avoir des mesures de force redondantes une autre série de capteurs (1’°000kN) a
été placée entre les poutres de répartition et les écrous des Dywidag.

Les colonnes étaient simulées par des plaques carrées 260 x 260 en acier ; entre ces éléments
et la dalle une couche de platre d’épaisseur de 2 +5 mm était placée avec le but de régulariser
la surface d’appui de fagon a ne pas introduire des pointes de contraintes.

3.2 Mise en charge

Au temps t = 0 (début de I'essai), seulement le poids propre de la dalle et du systéme de mise
en charge était présent (V;—9 = 56.3 kN et Ny—9 = 24.0 kN). Pendant ’essai la charge sur
la dalle ainsi que celle sur la colonne supérieure était controlée en continu a l'aide de deux
pompes manuelles type BIERI. La vitesse théorique de mise en charge a été choisie pour que
I’essai dure environ 90 min.

Pour les essais sur les dalles PG11, PG15, PG16 et PG18 la mise en charge s’est déroulée
comme prévu. Par contre pendant les essais des dalles PG12 et PG13 une décharge a été
effectuée.

Le déroulement des différents essais ainsi que la mise en charge peuvent étre consultés dans
le chapitre 4.
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Fig. 3.1: bati de charge, dimensions en [mm]
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3.3 DMesures

Pendant les essais différentes mesures ont été effectuées :

1. Mesures de force.
8 capteurs de force de 1’000 kN étaient employés pour la mesure, redondante, de la force
directement appliquée sur la dalle. Les deux mesures ont donné des valeurs pratiquement
égales. Les 6 capteurs de force de 2’000 kN par contre mesuraient la force appliquée sur
la colonne supérieure et la réaction totale exercée sur la colonne inférieure. La différence
maximale observée entre les deux mesures a été de l'ordre du 3% ; dans les resultats
présentés dans le chapitre 4 la moyenne entre les deux lectures a été prise.

2. Mesures de rotation.
La rotation a été mesurée avec cinq inclinometres posés au dessus des dalles. Un schéma
de 'emplacement de ces appareils de mesure est donné dans la figure 3.2. Pendant les
essais les éprouvettes ont subi des rotations rigides, qui variaient tout le long de ’essai,
autour des axes de la colonne; celles-ci ont été ensuite calculées et prises en compte
dans les valeurs données au chapitre 4.

N o %\nd-m o /’
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\ | %

O N ya =
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o //O O > o
/ | \
7 \\

// o incT1{7] o N

Fig. 3.2: emplacement des inclinomeétres sur la face supérieure

3. Mesures de fleche.
Les déplacements de la face inférieure de la dalle ont été mesurés avec 11 capteurs
inductifs sur les axes S-N, O-E et sur la diagonale SO-NE. Un schéma montrant 1’em-
placement des inductifs ainsi que le type (plage de mesure) est donné a la Fig. 3.3 et
au Tab. 3.1. La déduction des rotations rigides a déja été faite sur toutes les mesures
de fleche données au chapitre 4.

4. Mesures de changement d’épaisseur.
Le changement d’épaisseur de la dalle au droit de la colonne a été mesuré par une
tige traversante la dalle, dans un trou @8 mm, fixée a la surface supérieure et reliée
sur autre extrémité a la téte d’un inductif a ressort fixé sur la face inférieure de la
dalle. Cette mesure est la seule qui permet de connaitre 'ouverture de la fissure d’effort
tranchant a l'intérieur de la dalle. Le changement d’épaisseur de la dalle a été mesuré
seulement sur les dalles PG12, PG13, PG15 et PG16. Dans la Fig. 3.4 le dispositif de
mesure ainsi que les emplacements pour les différentes dalles sont montrés.
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Fig. 3.3: emplacement des inductifs sur la face inférieure

5. Mesures d’enfoncement de la colonne supérieure.

Quatre inductifs ont été fixés a la plaque métallique de répartition de la charge de facon
a mesurer le déplacement relatif entre la face supérieure de la dalle, a 'extérieur de la
colonne, et la plaque d’introduction de la charge sur la colonne supérieure, y compris
la déformation de la couche de platre. Ces mesures ont été effectuées que sur les dalles
PG12 et PG16. Les valeurs indiquées dans le chapitre 4 sont la moyenne entre les quatre
lectures déja corrigées pour enlever l'effet de levier. Le dispositif de mesure ainsi que
I’emplacement sont montrés dans la Fig. 3.5.

Mesures de déformations.

Des jauges oméga ont été placées, sur la face supérieure comme sur I'inférieure, au droit
de la colonne. Ces mesures ont permis d’avoir des indications sur la déformation, sur
une base de 100 mm, du béton en surface. Avec les mesures en temps réel des jauges
de la face inférieure il était possible de savoir a quel moment s’approchait la rupture de
la dalle par poingonnement. L’emplacement des jauges oméga est donné au Fig. 3.6 et
3.7.
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Dalle: | X1 Y1 Y,
PGI2 [ 50 180 150
PG13 | 50 200 90
PG15 | 60 180 100
PG16 | 50 180 150
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Fig. 3.4: dispositif de mesure du changement d’épaisseur et emplacement
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Fig. 3.5: dispositif de mesure de ’enfoncement de la colonne supérieure et em-

placement
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Fig. 3.7: emplacement des jauges oméga sur la face inférieure
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Mesure : Instrument Type Plage de mesure

Losinger 0 + -1°000 kN
Force Capteur de force HBM 0 = -2°000 kN

. . R +10 °

Rotation Inclinometre Wyler Lo

HBM W5 +5 mm

HBM W10 +10 mm
Fleche Inductif HBM W20 +20 mm

HBM W50 +50 mm

HBM W100 4100 mm
Epaisseur Inductif HBM W5 +5 mm
Enfoncement | Inductif HBM W10 410 mm
Déformation | Jauge oméga TML PI-2-100 #£2 mm

Tab. 3.1: données techniques des instruments de mesure
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4 Reésultats

4.1 Introduction

Dans ce chapitre les résultats mesurés sont présentés, pour chaque dalle, dans le méme format :
(a) mise en charge de la dalle le long de l'essai : V-¢;

(b) charge sur la dalle par rapport a celle sur la colonne supérieure : V-V ;

(c) courbes charge - rotations mesurées avec les inclinometres : V-1 ;

(d) courbes charge - fleches mesurées avec les inductifs : V-w;

(e) courbes charge - mesures des jauges oméga de la face supérieure : V-Al (¢ = 100 mm);
(f) courbes charge - mesures des jauges oméga de la face inférieure : V-Al (¢p = 100 mm) ;
(g) courbes charge - changement d’épaisseur de la dalle : V-Ah;

(h) courbe charge - enfoncement de la colonne supérieure : N-d.; ;

(i) fleches mesurées dans la direction déterminante (rotation maximale) pour trois niveaux
de charge (a 1/3 de la charge de rupture, a 2/3 de la charge de rupture et a la charge de
rupture).

Le Tab. 4.1 donne les résistances mesurées lors des essais ainsi que la rotation a la rupture.

Dalle: | PG11 PGI12 PG13 PGl4 PGl15 PGI6 PG17 PGI8

Vg [KN] | 7633 957.1 1027.2 0 4778 4215 0 520.8
Vg [%] | 103 210 299 - 319 405 - 27.9
Ng [kN] | 0 3868 6611 6249 1422 5343 5514 0

Tab. 4.1: résultats principaux des dalles d’essais

Ensuite les relevés des fissures sur la face supérieure et sur la coupe de chaque dalle sont
montrés au sections 4.8 et 4.9.

Une comparaison de tous les essais est finalement présentée a la fin du chapitre.
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Dalle PG12 : p = 0.75 % - N/V = 4.23

4.3 Dalle PG12
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4.4 Dalle PG13
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Dalle PG15 : p = 0.33 % - N/V = 3.37

4.5 Dalle PG15
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4.6 Dalle PG16 : p
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Dalle PG18 : p = 0.33 % - N/V = 0 - détail d’armature

4.7 Dalle PG18 : p = 0.33 % - N/V = 0 - détail d’armature
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4.8 Relevés des fissures sur ’extrados aprés rupture
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Relevés des fissures apres coupe

4.9 Relevés des fissures apres coupe
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Résultats

4.10 Dalles PG14 et PG17 1.00 x 1.00

Dans cette section les mesures faites pendant les essais des petites dalles sont données (PG14
et PG17). Les essais se limitaient a I’application d’un effort normal. A la Fig. 4.1 sont montrées
les courbes de I’enfoncement de la colonne supérieure (6cor sup), celui de la colonne inférieure
(Ocot,ing) €t la somme des deux qui correspond a la diminution d’épaisseur de la dalle (Ah).

Le relevé des fissures est donné a la Fig. 4.2.

PG14 PG17
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Fig. 4.1: mesures de ’enfoncement des colonnes et de la diminution d’épaisseur
de la dalle
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Dalles PG14 et PG17 1.00 x 1.00

PG14
(a) (b)

Fig. 4.2: relevé des fissures des dalles 1.00 x 1.00 aprées rupture : (a) sur l'ex-
trados, (b) sur l'intrados et (c) sur le c6té sud
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Résultats

4.11 Comparaison des résultats

La Fig. 4.3 montre une comparaison des courbes charge - rotation obtenues pour les différentes
dalles. La charge est exprimée par rapport au produit u - d,, - /fe, oll u est le périmetre de
contrdle & d, /2 du bord de la colonne, d,, et v/f. sont pris selon les valeurs réelles indiquées
dans les Tab. 2.2 et 2.5.

La tendance observée pour les deux taux d’armature est une augmentation de la résistance
au poinconnement, ou une plus grande capacité de rotation, avec un plus grand effort normal
appliqué.
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Fig. 4.3: Courbes charge - rotation pour les différentes dalles séparées par : (a)
p=0.75% et (b) p =0.33%

On rappelle que les hauteurs statiques effectives (desf,) des dalles PG15 et PG16 sont tres
loin des hauteurs statiques nominales (dnom,m); ce qui rend difficile la comparaison de ces
résultats avec celui de la dalle de référence PG5. D’autre part la comparaison entre la PG5
et la PG18 (détail d’armature) est possible.
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Avant-propos

Ce rapport présente les résultats d’une campagne d’essais de poingonnement conduite en 2008
au LABORATOIRE DE CONSTRUCTION EN BETON de 'ECOLE POLYTECHNIQUE FEDERALE
DE LAUSANNE. Les essais ont été effectués sur des dalles carrées en béton armé testées au
poinconnement symétrique. Les dalles ont toutes les mémes dimensions et different par leur
taux d’armature de flexion et par le type de béton utilisé. Cinq différents types de béton ont
été utilisés pour la confection des dalles.

Les résultats expérimentaux de la série décrite sont nécessaires pour une étude théorique avec
deux buts principaux. Le premier but est de mieux clarifier I'influence de la taille maximale du
granulat sur la résistance au poinconnement des dalles en béton. Le deuxieme but est d’étudier
la résistance au poinconnement des dalles en béton autocompactant, qui actuellement ne
trouvent pas encore une forte utilisation dans la construction des planchers-dalles a cause
notamment d’un manque de connaissance.

Lausanne, décembre 2009 Prof. Dr A. Muttoni
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Notations

Majuscules latines

E. module d’élasticité du béton

Eem 2 module d’élasticité moyen du béton a 28 jours

Eem essai module d’élasticité moyen du béton lors de 'essai

Twir température de l'air au moment du bétonnage

Tréton température du béton au moment du bétonnage

v charge appliquée sur la colonne (poids propre inclus)

Vy charge initiale appliquée sur la colonne (poids propre)

Vr charge de rupture appliquée sur la colonne (poids propre inclus)

Minuscules latines

dg diametre maximal du granulat

dm, hauteur statique moyenne effective de ’armature supérieure

A nom hauteur statique moyenne nominale de 'armature supérieure

d, hauteur statique moyenne effective de I’armature inférieure

- hauteur statique moyenne nominale de I’armature inférieure

Esup espacement des barres d’armature supérieures

€inf espacement des barres d’armature inférieures

fe résistance a la compression du béton sur cylindre

fet résistance a la traction directe du béton

fem,28 résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre a 28 jours
fem,cube,28 résistance moyenne a la compression du béton sur cube a 28 jours
fetm,28 résistance moyenne a la traction directe du béton a 28 jours

fem,essai résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre lors de I’essai
fetm,essai résistance moyenne a la traction directe du béton lors de I’essai
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NOTATIONS

fs limite d’écoulement de I'acier d’armature

ft résistance a la traction de I’acier d’armature

h épaisseur effective de la dalle

hnom épaisseur nominale de la dalle

Lo base de mesure des jauges oméga

r distance au centre de la dalle

t temps a partir du bétonnage ou du début de I’essai
w déformation de la dalle

Majusqules grecques

Al;, Aby, Aly  déformations a la surface du béton : inférieure radiale, resp. inférieure
tangentielle, resp. supérieure radiale

Ah changement d’épaisseur
0 diametre
Dsups Ding diametre des barres de 'armature supérieure, resp. inférieure

Minuscules grecques

0 allongement le long de I'axe nord-sud mesuré au feuillet moyen de la
dalle
dinfs Osup mesure effectuée sur le cable supérieur, resp. inférieur, de I'instrument

pour la mesure de l’allongement le long de I’axe de la dalle

Es déformation dans les barres d’armature
Esu allongement spécifique de rupture de I’acier d’armature
Phbéton masse volumique du béton frais
/ d, . 1 d 17 /. . f/ .
Proms Prom taux d’armature nominal de 'armature supérieure, resp. inférieure
/ 3 . 9 o) . 7.
0, P taux d’armature effectif de 'armature supérieure, resp. inférieure
O contrainte dans les barres d’armature
0 rotation moyenne de la dalle mesurée a 1380 mm du centre

YRmin, YRmar rotation moyenne minimale (selon I’axe est-ouest), resp. maximale (selon
'axe nord-sud), de la dalle & la rupture mesurée & 1380 mm du centre
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1 Introduction

1.1 Motivation des essais

Les bétons autocompactants (SCC) présentent de nombreux avantages en terme de mise en
place, de réalisation de formes complexes et de qualité du fini, tant en ce qui concerne 1’aspect
que la résistance. Néanmoins, leur utilisation dans les planchers-dalles est freinée par le fait
qu’il n’est pas directement possible de remplacer au moment de ’exécution un béton vibré
(BV) par un béton autocompactant. En effet, la résistance au poingonnement dépend, entre
autres, du diametre maximal du granulat, qui difféere entre un béton ordinaire (habituellement
32 mm) et un béton autocompactant (habituellement 16 mm). Il est connu que les bétons
autocompactants, en raison de leur quantité importante de ciment, présentent des résistances
a la compression plus élevées que celles requises par leur classe. Cette augmentation de la
résistance a la compression pourrait compenser, en partie, la diminution de résistance au
poinconnement due a la taille réduite du granulat.

1.2 Programme d’essai

La campagne d’essais se compose d'une série de dalles carrées en béton armé de 3000 mm
de c6té et de 250 mm d’épaisseur sans armature de poingonnement. Deux taux d’armature
longitudinale et cinqg types différents de béton (deux BV et trois SCC) ont été utilisés pour
la confection des dalles d’essai, voir figure 1.1. Les essais de poingonnement ont été effectués
dans la halle structures de I'Institut d’Ingénierie Civile (IIC) de PEPFL entre novembre et
décembre 2008.

Les béton utilisés pour la confection des dalles sont les suivants :

BV16 béton vibré avec taille maximale du granulat d, = 16 mm

BV32 béton vibré avec taille maximale du granulat d, = 32 mm

SCCS8 béton autocompactant avec taille maximale du granulat d; = 8 mm
SCC16 béton autocompactant avec taille maximale du granulat d;, = 16 mm
SCC32 béton autocompactant avec taille maximale du granulat dy = 32 mm

Les dalles sont conventionnellement nommées PG(n°dalle).
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Introduction
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Fig. 1.1: Dénomination et particularité des dalles de poingonnement
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2 Dalles d’essai

2.1 Géométrie

La figure 2.1 montre la géométrie des dalles. Chaque dalle présente huit réservations le long
de ses bords qui servent a la mise en charge. Les réservations ont été réalisées au moyen de
tubes en acier ROR 88.9/3.2. Toutes les dalles ont une épaisseur nominale Ao, de 250 mm.
Le tableau de la figure 2.1 donne les épaisseurs nominales et effectives au niveau de la plaque
d’appui mesurées apres le sciage.

i 3000 i
i y i
@) @]

=] 1120 2760 ! 120,

i |

+—| O | f

Gaine métallique
ROR 88.9/3.2
1 ]
S S _ _ + _ _
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[in)
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j - |

Fig. 2.1: Géométrie des dalles, hauteurs nominales et effectives

Armature supérieure

Armature inférieure

Dalle fimom f

PG19 250 247
PG20 250 245
PG23 250 250
PG24 250 249
PG25 250 250
PG26 250 250
PG27 250 245
PG28 250 250
PG29 250 250
PG30 250 258

Nappe IV

Nappe III
[~} <] -] ./ { ¥
et Dsup
L Ding
bd ~_= }d
+

Nappe II

Armature supérieure

Armature inférieure

Nappe I

Fig. 2.2: Schéma de la disposition de 'armature de flexion, coupe le long de
I’axe N-S
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Dalles d’essai

2.2 Armatures

Les dalles n’ont que de 'armature de flexion. Les barres d’armature sont disposées paralle-
lement aux bords de la dalle en nappes orthogonales. La figure 2.2 montre un schéma de la
disposition des armatures de flexion. L’orientation conventionnelle choisie pour ’axe nord-
sud coincide avec la direction des nappes internes II et III pour toutes les dalles, c’est-a-dire
avec la direction du moment résistant de flexion le plus petit (axe faible). Les tableaux 2.1 et
2.2 contiennent les données nominales et effectives (mesurées) des armatures supérieures et
inférieures. Les plans d’armature détaillés pour chaque dalle sont présentés dans I'annexe E.
L’espacement des armatures inférieures et supérieures (€j,f et €syp), les diametres (D¢ et
D sup) ainsi que les taux d’armature (p et p’) varient selon les éprouvettes. La hauteur statique
effective d,,, soit la distance entre la fibre la plus comprimée du béton et l'interface des deux
nappes d’armature supérieures (figure 2.2), et la hauteur des armatures inférieures d}, ont
été mesurées sur les dalles coupées.

Tab. 2.1: Parameétres des armatures supérieures

Dalle ®sup €sup dm,nom Pnom dm P
PG19 16 125 210 0.75 206 0.78
PG20 20 100 210 1.50 201 1.56
PG23 16 125 210 0.75 199 0.81
PG24 20 100 210 1.50 194 1.62
PG25 16 125 210 0.75 203 0.79
PG26 20 100 210 1.50 204 1.54
PG27 16 125 210 0.75 200 0.80
PG28 20 100 210 1.50 202 1.56
PG29 16 125 210 0.75 203 0.79
PG30 20 100 210 1.50 201 1.56
Tab. 2.2: Parameétres des armatures inférieures

Qin Cinf d;n nom p;wm dlm p/
Dalle  fu) fmm) it A ) (%)
PG19 10 125 30 0.30 30 0.31
PG20 10 100 30 0.37 32 0.39
PG23 10 125 30 0.30 30 0.32
PG24 10 100 30 0.37 34 0.40
PG25 10 125 30 0.30 29 0.31
PG26 10 100 30 0.37 31 0.38
PG27 10 125 30 0.30 29 0.31
PG28 10 100 30 0.37 30 0.39
PG29 10 125 30 0.30 30 0.31
PG30 10 100 30 0.37 31 0.39
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Matériaux

2.3 Matériaux

2.3.1 Béton

Pour la fabrication des dalles, cinq recettes de béton ont été utilisées : deux recettes pour les
bétons vibrés (BV16 et BV32) et trois pour les bétons autocompactants (SCC8, SCC16 et
SCC32). Les valeurs des recettes sont résumées dans les tableaux 2.3 et 2.4.

Tab. 2.3: Composition des bétons vibrés

Béton BV16 BV32

Dalles PG19 et PG20 PG23 et PG24
[kg/m?] [%] [kg/m?] (%]

Sable 0-4 765 40 815 42

Gravier 4-8 305 16 155 8

Gravier 8-16 845 44 350 18

Gravier 16-32 0 0 620 32

Ciment ! 350 335

Eau efficace® 155 E/C =044 153 E/C = 0.46

Adjuvant 4 2.0 0.6 2.0 0.6

Tab. 2.4: Composition des bétons autocompactants

Béton SCC8 SCC16 SCC32

Dalles PG25 et PG26 PG27 et PG28 PG29 et PG30
[kg/m?] [7%] [kg/m?] (%] [kg/m?] (7]

Sable 0-4 845 50 870 50 890 50

Gravier 4-8 845 50 350 20 180 10

Gravier 8-16 0 0 530 30 355 20

Gravier 16-32 0 0 0 0 355 20

Ciment 2 475 450 440

Eau efficace® 206 E/C =043 205 E/C =046 183 E/C = 0.42

Adjuvant 4 5.7 1.2 5.0 1.1 4.8 1.1

Les dalles ont été bétonnées en plusieurs séries a des dates différentes dans une usine de préfa-
brication. Lors des bétonnages, des tests sur le béton frais, voir tableau 2.5, ont été éffectués
afin de vérifier la qualité du béton fourni. Des essais sur le béton durci, voir tableau 2.7, ont
aussi été effectués pour suivre ’évolution dans le temps de la résistance a la compression et
pour avoir la résistance du béton lors des essais de poingonnement. Ces essais ont été réali-
sés en compression simple et traction directe sur des éprouvettes cylindriques (9160 mm et
320 mm de hauteur®. De plus, la résistance & la compression mesurée sur cubes (150 mm)

1. Ciment type : CEM II/A-LL 42,5 N (Holcim Fluvio 4), voir annexe F.

2. Ciment type : CEM II/B-M(V-LL) 32,5 R (Bisolvo 3R, anciennement : Holcim 219), voir annexe F.

3. Mesure du contenu d’eau par briilage effectuée par le laboratoire mobile Holcim.

4. Adjuvant : Superfluidifiant Sika® ViscoCrete® - 3088, voir annexe F.

5. Les essais de compression sur cylindre ont été conduits par le laboratoire de ’institut d’ingénierie civile
IIC) et ceux de traction par le laboratoire des matériaux de construction (LMC) de 'EPFL.

(
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est donnée dans les tableaux des essais sur le béton durci .

Tab. 2.5: Essais sur le béton frais

Béton Date du Twir/Toecton  Etalement  Slump Flow Dbéton Teneur en

bétonnage [°C] [mm]? [mm]? [kg/m3]  air [%]
BV16 14.11.2008 9/14 390/405 - 2422 1.1
BV32 07.11.2008 10/14 415/ - - 2452 1.3
SCC8 24.10.2008 16/19 - 730/ - 2373 1.0
SCC16  31.10.2008 18/19 - 620/755 2376 0.4
SCC32  24.10.2008 15/16 - 750/ - 2407 0.9

Le tableau 2.5 résume les résultats significatifs des essais sur le béton frais. Le tableau 2.7
résume les résistances et le module d’élasticité obtenus a 28 jours (fem 28, fetm,28 €t Eem 28) €t
lors de 'essai de chaque dalle ( fem, essais fetm,essai €6 Eem,essai)- Les détails des tests effectués
sur le béton durci sont donnés a ’annexe C.

2.3.2 Acier

L’acier d’armature utilisé pour la confection des spécimens a fait ’objet d’essais de traction
avec mesure de l'allongement. Les essais ont été conduits dans le laboratoire de I'Institut
d’'Ingénierie Civile (IIC) de I'EPFL. Les éprouvettes ont été prélevées dans 'usine de pré-
fabrication au moment du montage des cages d’armature. Trois barres ont été testées pour
chaque diametre utilisé. Le tableau 2.6 résume les résultats significatifs de chaque diametre
alors que les détails des essais ainsi que les diagrammes contrainte-déformation (os-¢5) sont
donnés a 'annexe D.

Tab. 2.6: Caractéristiques des aciers d’armature
(valeurs entre parentheses : écart-type)

%) fs t Esu
[mm|  [MPa] [MPa] (%]

10 500 (7) 553 (2) 4.5 (0.4)
16 510 (2) 607 (4) 12.9 (0.5)
20 551 (3) 659 (1) 9.4 (1.0)

1. Les essais de compression sur cubes ont été conduits par le laboratoire Holcim.
2. Premiére valeur : mesure & 10 min / deuxiéme valeur : mesure & 60 min.
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3 Gestion des essais

3.1 Bati de charge

La figure 3.1 montre les dimensions principales du béati de charge. Le méme bati a été utilisé
pour tous les essais de poingonnement décrits dans le présent rapport. Les dalles sont appuyées
sur une plaque métallique carrée 260 x 260 mm représentant la colonne. Une couche de platre
d’environ 1 mm d’épaisseur a été coulée entre la dalle et la plaque métallique afin de régulariser
la surface d’appui. La colonne repose sur une grande poutre métallique s’appuyant sur un
bloc en béton (500 x 500 x 500 mm) posé sur le sol de réaction. Entre la poutre et la plaque
d’appui, des plaques de répartition et 3 capteurs de force ont été disposés pour mesurer la
force dans la colonne.

La dalle est mise en charge au moyen de quatre vérins de type BIERI de 1000 kN de capacité
chacun qui s’appuient sur la face inférieure du sol de réaction. La force de chaque vérin est
transmise par une barre Dywidag a une poutre de répartition métallique ROR. 300-200-16
puis transmise par deux barres Dywidag en deux points le long du bord de la dalle ou se
trouvent les plaques métalliques de répartition 200 x 200 mm.
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Mesures

3.2 DMesures

Diverses mesures ont été effectuées pendant les essais :

1. Mesure de la force introduite :

Huit capteurs de force de 1000 kN ont été utilisés pour le contréle de la force appliquée
au périmetre de la dalle; 4 placés entre les vérins et la surface inférieure du sol de
réaction et 4 placés entre les profilés de répartition RHS et les écrous des tiges reliées
aux vérins. De plus, 3 capteurs de 2000 kN placés au droit de la colonne ont permis
de mesurer la réaction d’appui centrale (figure 3.1). La différence observée pendant
les essais entre les diverses séries de mesures est entre 0.5% et 1.5% au maximum.
Dans les résultats du chapitre 4, seule la moyenne des mesures avec les capteurs de
1000 kN, augmentée du poids propre de la dalle et de la partie du bati attachée a la
dalle (V; = 63.0 kN), est présentée.

2. Mesure de la rotation :
La rotation 7 de la dalle a été mesurée au moyen de cing inclinometres disposés sur la
face supérieure des dalles, a 1380 mm du centre. La figure 3.2 donne un schéma de leur
emplacement.

|
O $ O
Inc-N
|

/ | N

Fig. 3.2: Disposition des inclinometres

3. Mesure des fleches :

Afin de mesurer la fleche des dalles en fonction de la charge appliquée, des mesures de
déplacement aux faces inférieures et supérieures ont été effectuées a ’aide de capteurs
inductifs. Pour cela, 13 capteurs inductifs (15 pour les dalles PG19 et PG20) ont été
placés sur la face supérieure des dalles dans la direction nord - sud et 14 (17 pour les
dalles PG19 et PG20) ont été disposés sur la face inférieure selon la méme direction. De
plus, deux capteurs ont suivi les déformations de la face inférieure, a I'est et a I'ouest
des dalles. La figure 3.3 donne un schéma de leur emplacement.
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r [mm] r [mm]
11-00 200 I1-10 230
1I-01 250 II-11 330
11-02 300 I1-12 800
11-03 350 I1-13 1200
11-04 ) 400 IC-N 120
H—05a* 450 1C-O 120
11-05b 500 1C-S 120
1I-06a* 550 IC-E 120
11-06b* 600
11-07 700 1I-O 1200
11-08 800 II-E 1200
11-09 1200
(a) Face inférieure
r [mm] r [mm]
1S-00 0 1S-07a* 450
IS-01 100 IS-07b* 500
1S-02 200 1S-08a* 550
1S-03 250 1S-08b* 600
1S-04 300 1S-09 700
IS-05 350 IS-10 800
1S-06 400 IS-11 230
1S-12 330

. D

(b) Face supérieure

Fig. 3.3: Disposition des capteurs de déplacement et distances du centre de la
dalle r (* pour les essais PG19 et PG20 les capteurs inductifs notés par a et b
ont été utilisés ; dans tous les autres essais seuls les capteurs notés par b ont été

4. Mesures sur la plaque d’appui :
Quatre capteurs inductifs étaient disposés afin de suivre les mouvements de la plaque

métallique d’appui dans les directions nord, sud, est et ouest (figure 3.3).

5. Mesures de déformations :
Des jauges oméga ont été placées sur les faces supérieure et inférieure des dalles. Ces
mesures ont permis de connaitre la déformation du béton en surface sur une base ¢y de
100 et 50 mm. L’emplacement des jauges oméga ainsi que leur distance du centre de la
dalle et leur base de mesure sont donnés a la figure 3.4.
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| b
(o} o . " [mm] [mm]
S 4 ORLO0 225 50
e A ORI-01 275 50
® :oRI-osi}g*o(:?-I(;gj 83%:821;: i ORI-02 325 50
O e Frorros ORI-03 375 50
ORI-00
) ) ) ) ORI-04* 450 100
o ORI-05* 550 100
) orro1 ORI-06 650 100
o / S o ORI-07 750 100
g ‘ N OTI-00 230 100
/ | @ OTL01 330 100
o | o OTL02 430 100
| OTI-03 530 100
(a) Face inférieure
|
° 40 ° . r [mm] lo
T / o]
ORS-09 / ORS-00 50 100
fo) ORS-08 = o
ZoRs-or %}g:om,m O S ORS-01 150 100
“Ons-0a E9RS-05 ORS-02 9225 50
ORs-02 gORS-03
B “omrs-oo[ F1°RTOT _ ORS-03 275 50
a ORS-04 325 50
/ ORS-05 375 50
* / ‘ ® ORS-06* 450 100
, N ORS-07* 550 100
/ @ ORS-08 650 100
. o . ORS-09 750 100

(b) Face supérieure

Fig. 3.4: Emplacement des jauges oméga, distances du centre de la dalle r et
bases de mesure £y (* pour les dalles PG19 et PG20 les jauges oméga ORI-04,
ORI-05, ORS-06 et ORS-07 ont été remplacées par deux jauges £y = 50 mm
chacune qui ont été nommées ORI-04a et ORI-04b, ORI-05a et ORI-05b, .. .)

6. Mesures de changement d’épaisseur.

Le changement d’épaisseur de la dalle a été mesuré a ’aide du systeme montré a la figure
3.5(b). Le systéme est constitué d’une tige traversant la dalle dans un trou )8 mm.
Cette tige est fixée a une extrémité a la surface inférieure et son mouvement est suivi
a lautre extrémité par un capteur inductif fixé sur la face supérieure de la dalle. Cette
mesure permet de connaitre 'ouverture de la fissure de poingonnement a l'intérieur de
la dalle. Six mesures ont été effectuées pour chaque dalle avec ce systeme.

L’emplacement des systemes de mesure de changement d’épaisseur est montré a la figure
3.5(a), avec les positions de chaque trou. Les trous ont été percés apres durcissement
du béton.
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Fig. 3.5: Capteurs de changement d’épaisseur

7. Mesure de la dilatance.
La dilatance ¢, soit ’allongement du feuillet moyen de la dalle sur I’axe nord-sud, a été
mesurée par le systéme montré a la figure 3.6. Ce systéme est constitué de deux barres
verticales fixées aux extrémité de la dalle au niveau de ’axe nord-sud. Sur ces dernieres,
deux capteurs et un systeme de cébles d’acier, poulie et contrepoids sont disposés. Le
systeme permet de mesurer 'écartement des extrémités supérieures ds,;, et inférieures
dins des deux barres. La dilatance est ainsi donnée par la moitié¢ de la somme des deux
écartements en considérant comme positif celui de 'extrémité supérieure et négatif celui

de l'inférieure.

Tfsup /2

6sup+6inf

JSHP/ZTT

7@/2

Fig. 3.6: Systeme de mesure de la dilatance

3.3 Caractéristiques principales des instruments de mesure

Le tableau 3.1 résume les plages de mesure et les données techniques des instruments de
mesure utilisés lors des essais.
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Caractéristiques principales des instruments de mesure

Tab. 3.1: Données techniques des instruments de mesure

Mesure : Instrument Type Plage de mesure
Force Capteur de force Losinger 0+ -1000 kN
HBM 0 = -2000 kN
Rotation Inclinometre Wyler + 17.5 mrad
HBM W5 +5 mm
HBM W10 +10 mm
Déplacement Inductif HBM W20 420 mm
HBM W50 +50 mm
HBM W100 +100 mm
Déformation Jauge oméga TML PI-2-100 +£2 mm
Epaisseur Inductif HBM W5 +5 mm
Dilatation Inductif HBM W10 +10 mm
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4 Reésultats

Ce chapitre présente les résultats principaux des essais, pour chaque dalle, dans le méme
format :

(a) charge - rotation mesuré avec les inclinometres (moyenne nord-sud et est-ouest) :
V-

(b) charge - changement d’épaisseur de la dalle :
V-Ah

(c) déformée mesurée sur la face supérieure et sur la face inférieure aux niveaux de charge
suivants : V =0 - 20% — 40% — 60% — 80% — 90% — 95% — 100% Vg

(d) charge - déformation radiale de la face inférieure mesuré par les jauges omégal
(4o = 50 mm) :
V-AY;

(e) charge - déformation radiale de la face inférieure mesuré par les jauges oméga !
(¢o = 100 mm, sauf pour les dalles PG19 et PG202) :

V-AY;
(f) charge - déformation tangentielle de la face inférieure mesuré par les jauges oméga
(4o = 100 mm) :
V-Aly
(g) charge - déformation radiale de la face supérieure mesuré par les jauges oméga
(4o = 50 mm) :
V-Al

(h) charge - déformation radiale de la face supérieure mesuré par les jauges oméga
(£o = 100 mm, sauf pour les dalles PG19 et PG203?) :
V-Al

(i) charge - dilatance? :
V-6

Les courbes indiquées par un astérisque (*) sont tronquées, le signal étant devenu inutilisable
a un certain moment de I’essai.

Le tableau. 4.1 donne une vue d’ensemble des caractéristiques des dalles et des résultats
principaux. La valeur de la charge de rupture V inclut le poids propre de la dalle et du
bati de charge (63 kN). Les rotations a la rupture ¥'r maz €t ¥R min sont les moyennes des
inclinometres placés le long des axes nord-sud et est-ouest.

. Par soucis de lisibilité les courbes représentées ont été lissées par une ou plusieurs courbes de Bézier.
. Pour les dalles PG19 et PG20 les jauges oméga ORI-04b et ORI-05b ont une base de £y = 50 mm.

. Pour les dalles PG19 et PG20 les jauges oméga ORS-06b et ORI-07b ont une base de £o = 50 mm.

. La mesure de la dilatance du feuillet moyen n’a été effectuée que sur les dalles PG19 et PG20.

=W N =
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PG19 : BV, dy= 16 mm, p= 0.75%

4.1 PG19:BV,d;, = 16 mm, p = 0.75%
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PG20 : BV, dy= 16 mm, p= 1.50%

4.2 PG20:BV,d; =16 mm, p = 1.50%
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PG23 : BV, dy= 32 mm, p= 0.75%

4.3 PG23
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: BV, d; = 32 mm, p = 0.75%
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PG24 : BV, d,= 32 mm, p= 1.50%

4.4 PG24:BV,d,

(a)

(©)

= 32 mm, p = 1.50%

1200 0 -
800 |- 1 50
z s
=, s
400 | i 0L
N-S —
0 . B0 --- \J
0 A 8 12 16
¥ %]
| btodbsittieety
(b) I T
1200 09— [
800 R 51
z
=)
400 4 10 F
Ep-00 —
Ep-01 ---
Ep-02 -
Ep-03 -
ip-04 ——
0 ‘ ‘ L Bp05 oo \
0 0.5 1 15 2
Ah [mm)] V =0-20% — 40% — 60% — 80% — 90% — 95% — 100% Vi
(d) (e) (f)
1200
T
i
I
800 |- ] L B L
o
~~
400 |- R F R F
ORI-00 ORI-04 — OTI-00 —
ORI-01 ——- 'a ORI-05 —-- OTI-01 ——-
ORI-02 N ORI-06 OTI-02 ----
o LORI03 ‘ ORI-07 - OTI-03 - ‘
-0.04 -0.02 0 0.02  -0.04 -0.02 0 0.02  -03 0.2 0.1 0
Al; [mm] Al; [mm] Al [mm]
(8) (h)
1200
| ' i
I 1 T
| / {
| ¥,
) /
800 - E F E
i y
f ya
z [
= ;1
- //I
400 | B F / B
| ORS-00 —
) ORS-01 —--
ORS-02 —— ORS-06
ORS-03 ——~ ORS-07
ORS-04 ---- ORS-08 —-—
0 ‘ ORS-05 - ‘ ORS-09 ----
0.4 0.3 1 17 -04 0 03 1 1.7

ALy [mm]

IBETON - 08.02 - RO1

Al [mm]

32/67

14 juillet 2010



PG25 : SCC, dy= 8 mm, p= 0.75%

4.5 PG25:SCC,d; =8 mm, p = 0.75%
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PG26 : SCC, dyg= 8 mm, p= 1.50%

4.6 PG26:SCC, d;, = 8 mm, p = 1.50%
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PG27 : SCC, dg= 16 mm, p= 0.75%

4.7 PG27:SCC, d; = 16 mm, p = 0.75%
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PG28 : SCC, dy= 16 mm, p= 1.50%

4.8 PG28:SCC, d; = 16 mm, p = 1.50%
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PG29 : SCC, dy= 32 mm, p= 0.75%

4.9 PG29:SCC, d; = 32 mm, p = 0.75%
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PG30 : SCC, dy= 32 mm, p= 1.50%

4.10 PG30 : SCC, d,
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= 32 mm, p = 1.50%
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Annexe A
Relevé des fissures en surface
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Relevé des fissures en surface
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Fig. A.1: Relevé des fissures sur la face supérieure des dalles en béton vibré
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Relevé des fissures en surface
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Fig. A.2: Relevé des fissures sur la face supérieure des dalles en béton auto-
compactant
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Annexe B
Relevé des fissures sur la section des
dalles coupées
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Relevé des fissures sur la section des dalles coupées
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Fig. B.1: Relevé des fissures sur la coupe N-S des dalles en béton vibré
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Relevé des fissures sur la section des dalles coupées
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Fig. B.2: Relevé des fissures sur la coupe N-S des dalles en béton autocompac-
tant
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Annexe C
Essais sur le béton durci
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Essais sur le béton durci

Tab. C.1: Essais sur le béton vibré durci

Dalles Echantillon [?fjrs] {ls/[Pa] {K;[Pa} %Pa] Commentaires
PG19 et PG20 BV16-01 14 34.6 - 27.2

BV16-02 14 37.0 - 28.4

BV16-03 28 53.2 - 34.5

BV16-04 28 51.9 - 34.5

BV16-05 28 50.6 - 32.8

BV16-06 28 51.2 - 33.8

BV16-07 28 - 3.4 -

BV16-08 28 - 3.3 -

BV16-09 28 - 3.6 -

BV16-10 20 47.1 - 32.8 Essai dalle PG19

BV16-11 20 45.3 - 32.9 Essai dalle PG19

BV16-12 24 50.6 - 34.7

BV16-13 24 48.4 - 33.8

BV16-14 27 52.3 - 35.1

BV16-15 27 51.1 - 34.2

BV16-16 27 48.1 - 32.7

BV16-17 27 51.5 - 34.0

BV16-18 27 52.1 - 33.9

BV16-19 27 48.7 - 33.9

BV16-20 33 50.9 - 33.0 Essai dalle PG20

BV16-21 33 52.1 - 34.0 Essai dalle PG20

BV16-22 33 52.6 - 33.6 Essai dalle PG20

BV16-23 33 51.5 - 34.9 Essai dalle PG20

BV16-24 33 50.2 - 33.9 Essai dalle PG20

BV16-25 33 53.1 - 34.5 Essai dalle PG20
PG23 et PG24 BV32-01 14 35.9 - 31.2

BV32-02 14 32.5 - 31.2

BV32-03 28 45.6 - 32.2

BV32-04 28 47.2 - 33.9

BV32-05 28 - 2.9 -

BV32-06 28 - 3.4 -

BV32-07 28 - 3.4 -

BV32-08 24 41.6 - 33.0 Essai dalle PG24

BV32-09 24 38.0 - 30.4 Essai dalle PG24

BV32-10 25 41.3 - 32.3 Essai dalle PG23

BV32-11 25 40.7 - 31.9 Essai dalle PG23

BV32-12 40 48.4 - 33.6

BV32-13 40 49.7 - 34.6
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Essais sur le béton durci

Tab. C.2: Essais sur le béton autocompactant durci

Dalles Echantillon [?fjrs] {ls/[Pa] {IS/t[Pa] %Pa] Commentaires
PG25 et PG26 SCC8-01 14 32.5 - -

SCC8-02 14 40.0 - -

SCC8-03 28 45.1 - 30.2

SCC8-04 28 45.7 - 29.5

SCC8-05 28 - 4.0 -

SCC8-06 28 - 3.6 -

SCC8-07 28 - 3.8 -

SCC8-08 25 41.2 - 28.3 Essai dalle PG26

SCC8-09 25 41.0 - 29.4 Essai dalle PG26

SCC8-10 25 41.0 - 27.7 Essai dalle PG26

SCC8-11 27 43.8 - 28.6 Essai dalle PG25

SCC8-12 27 46.2 - 27.2 Essai dalle PG25
PG27 et PG28 SCC16-01 17 35.5 - 30.4

SCC16-02 17 38.5 - 28.5

SCC16-03 28 43.0 - 29.1

SCC16-04 28 40.7 - 28.4

SCC16-05 28 43.6 - 30.0

SCC16-06 28 42.2 - 29.1

SCC16-07 28 - 3.8 -

SCC16-08 28 - 3.7 -

SCC16-09 28 - 3.2 -

SCC16-10 25 45.8 - 31.7 Essai dalle PG28

SCC16-11 25 40.7 - 28.6 Essai dalle PG28

SCC16-12 27 45.5 - 31.5 Essai dalle PG27

SCC16-13 27 44.2 - 29.9 Essai dalle PG27
PG29 et PG30 SCC32-01 14 32.2 - 30.9

SCC32-02 14 34.5 - 30.7

SCC32-03 28 45.5 - 33.7

SCC32-04 28 37.7 - 32.7

SCC32-05 28 - 3.3 -

SCC32-06 28 - 3.2 -

SCC32-07 28 - 3.5 -

SCC32-08 17 37.6 - 29.8 Essai dalle PG30

SCC32-09 17 35.5 - 30.9 Essai dalle PG30

SCC32-10 20 39.8 - 31.6 Essai dalle PG29

SCC32-11 20 39.6 - 32.0 Essai dalle PG29

SCC32-12 54 54.8 - 34.3
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Essais sur le béton durci
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Annexe D
Essais de traction des barres
d’armature

Les essais de traction des barres d’armature ont été effectués avec une machine AMSLER de
1000 kN. La mesure de I'allongement a été réalisée avec un vidéo-extensometre et la mesure
de la force introduite avec un capteur de force intégré dans la machine. La contrainte a été
déduite en divisant la force mesurée par l'aire nominale de la section.

Les figures D.1 et D.2 montrent les courbes contrainte-déformation de certains des tests
réalisés. Pour certaines barres I'allongement lors de la striction a été mesuré. Pour les barres
d’armature en acier écroui a froid, la ligne nécessaire pour la détermination de la contrainte
d’écoulement, conformément la norme SIA 262 [SIA 262] (chiffre 3.2.2.2), est montrée en
pointillé.
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Essais de traction des barres d’armature
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Fig. D.1: Essais de traction des barres d’armature, détail du début d’écrouissage
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Essais de traction des barres d’armature

750
010 016 020
500 |4 J r/——\ J i
=
o
250 1 J J i
0
750
500 |7 1 h/—_\ 1 ,
=
5
250 1 1 1 ,
oL L L

750

00 f—\ | |

250 B B

o, [MPa)

0 10 20 30 0 5 10 15
e [%) e [%]

Fig. D.2: Essais de traction des barres d’armature, courbe jusqu’a la rupture
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Annexe E
Plans de coffrage, d’armature et listes
de fer
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Ingénieur :

Liste d'armatures No. ;
2008-08.02-901a

Pour le plan No. :

Dalles de poingonnement
série : PG et PT

de 2008-08.02-001 & 005 et
de 2008-07.01-001 & 002

S dalles : de PG19 & PG36;
£ PT41 et PT42 o
ACIER B 5008
9 TOPAR §
¢ EPFL - ENAC - IS-BETON veme: selon SIA 262
Z%j GC B2, 1015 Lausanne Covist
Récapitulation de la liste d'armatures :
@ Longueurs fixes et de stock : Poidspar | @ Barres faconnées :
[mm] Longueur [m] : Poids [kg] : m [kg/m] : |[mm] Longueur [m] : Poids [kg]
6 0.222 6
8 0.395 8
10 0.617 10 3027.12 1867.7
12 0.888 12
14 121 14
16 1.58 16 1149.24 1815.8
18 2.00 18 363.52 727.0
20 2.47 20 1831.80 4524.5
22 298 22
26 4.17 26
30 5.55 30
34 7.13 34
40 9.87 40
Total longueurs fixes et de stock : - kg | Total barres faconnées : 8935.0 kg
Nombre de positions :  (sans les longueurs de stock] 7 | Total général : 8935.0 kg
Paniers de support :  fongueur25m) Cavaliers :
Nbre. Longueur totale [m] Hauteur [mm] Ol\’/lee((:j plSOSL'S Nbre. Hauteur [mm] Remarques GFV)L:S pl?g;s
O O O O
] O ] O
O O O O
] O ] O




ACIER B 5008

TOPAR S

Liste de fer No. ;

2008-08.02-901a

Plan No. :

08.02-001 / 005
07.01-001 / 002

Page :

Faconnage (mesures exterieures en [cm])

L
Pos. | Nbre. | @ oraver sauf indications spéciales les armatures sont Remarques
dev. fotalle pliées selon les spécifications de la norme SIA 262
1 876 | 10 3.32 2908.32 ‘Sl - J‘8 7x (24+24) + 9x (30+30)
2| 33916 3.32 1125.48 8 — J‘8 7x (24+24) + 3
3| 54320 3.32 1802.76 ‘Sl - J‘8 9x (30+30) +3
40
4| 25618 .42 363.52 2| 16x 16
60
5 90 | 10 1.32 118.80 ‘8l ~ J‘8 5 (7+7) + (9+9) +2
6 18| 16 1.32 23.76 8 ~ B 8+8+2
7 22 | 20 1.32 29.04 ‘Sl - J‘8 10410 +2
Remarques :
- Les barres livrées sont destinées aux trois séries
de dalles pour 'EPFL.
- I estimpératif de ne pas les mélanger avec
d'autres armatures et de les conserver
soigneusement.
- Pour essais des matériaux 3 barres des positions
2,3, ainsi que 2 barres des positions 5, 6 et 7
sont & fransmettre & I'EPFL.
- Toutes les barres du méme diamétre doivent
étre coupées de la méme fourniture d'acier.
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Fiche produit

1er trimestre 2009

Fluvio 4

Marque

Désignation normalisée SN EN 197-1

Numéro certificat de conformité CE 0965-CPD-C0263

Usine

Matériaux de base Clinker (K) - calcaire (LL)

Indication concernant la quantité de calcaire selon la norme SN EN 206-1, Annexe
NC: La teneur pondérale en calcaire du ciment vaut en moyenne 17%

de la masse de ciment.

Régulateur Gypse

Holcim

Ciment Portland au calcaire CEM II/A-LL 42,5 N

Eclépens /| CH

C € -
EN 197-1

Reg. Nr. 30975

Valeurs moyennes a I'expédition pour la période :

janvier 09

mars 09

Essais selon la norme SN EN 196

Exigences de la norme SN EN 197-1

(La valeur Blaine est déterminée de maniére relative. Par conséquent on ne peut comparer entre elles que
des valeurs Blaine pour un méme type de ciment produit dans la méme usine.)

(SIA 215.001) (SIA 215.002)
moyenne écart type

Résistance a 2 jours 247 11  N/mm? > 10.0 N/ mm?
Résistance a 28 jours 50.8 1.1 N/ mm?® > 425/< 625 N/mm®
Besoin en eau 29.2 0.7 % non fixé
Début de prise 211 16 minutes > minutes
Stabilité de volumeLe chatelier) 0.4 mm < mm
Perte au feu 8.0 % non fixé %
Insoluble - % non fixé %
SO, 2.7 % < %
Chlorures 0.02 % < 0.10 %
Données complémentaires Valeur indicative
Na,O équivalent 0.76 % Densité apparente env. 1130 kg/m®
( totalité ) (méthode d'essai DIN 1060/EN 459; non tassé )
Blaine 4130 cm*g Masse volumique env. 3060 kg/m®

Résistance a 2 et a 28 jours
(Base: moyennes mensuelles de I'autocontrole,
essais sur mortier selon SN EN 196)

Conformité a la classe 42,5 N
(moyenne des 12 derniers mois)

Granulométrie typique
(par granulométre laser, modéle CILAS 920)

70 T e L T 100 — — —~ 7
o "
=z ]
g
=goL——-_LLL{L4Y
60 - — —— T
401+ ----r-tn
20 - - - -+t
10 : : : : : : : : : : | 0
e 8 8 8 8 8 83 8 8 8 8 8 ¢ 1 2 3 4 5 0.1 1 10 100
§ € 3 © 4 ¥ 3 N £ g N5
= 3 5 2 & 6 &£ & s ¢ = g diamétre des grains [um]
=2 jours @28 jours  ------ +/- éc.type écart type
Etabli par : Holcim (Schweiz) AG, Zement Date 22.05.09/TSC Archive : PM-ZM LN-D Date d'impression : 17.06.2009

Remarques:

Les valeurs ci-dessus ne constituent pas une garantie, mais elles confirment que les exigences de la norme SN EN 197-1 sont respectées.
Pour tout renseignement: Holcim (Suisse) SA - Ventes Ciments tél. : 058 / 850 92 55; fax : 058 / 850 92 90; e-mail : marketing-ch@holcim.com
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Perte au feu 8.0 % non fixé %
Insoluble - % non fixé %
SO, 2.7 % < %
Chlorures 0.02 % < 0.10 %
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Résistance a 2 et a 28 jours
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70 T e L T 100 — — —~ 7
o "
=z ]
g
=goL——-_LLL{L4Y
60 - — —— T
401+ ----r-tn
20 - - - -+t
10 : : : : : : : : : : | 0
e 8 8 8 8 8 83 8 8 8 8 8 ¢ 1 2 3 4 5 0.1 1 10 100
§ € 3 © 4 ¥ 3 N £ g N5
= 3 5 2 & 6 &£ & s ¢ = g diamétre des grains [um]
=2 jours @28 jours  ------ +/- éc.type écart type
Etabli par : Holcim (Schweiz) AG, Zement Date 22.05.09/TSC Archive : PM-ZM LN-D Date d'impression : 17.06.2009

Remarques:

Les valeurs ci-dessus ne constituent pas une garantie, mais elles confirment que les exigences de la norme SN EN 197-1 sont respectées.
Pour tout renseignement: Holcim (Suisse) SA - Ventes Ciments tél. : 058 / 850 92 55; fax : 058 / 850 92 90; e-mail : marketing-ch@holcim.com
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Avant-propos

Ce rapport présente la description et les résultats d’une campagne d’essais de poingonne-
ment conduite en 2009 dans le LABORATOIRE DE CONSTRUCTION EN BETON de 'ECOLE
POLYTECHNIQUE FEDERALE DE LAUSANNE. La campagne d’essai est composée d’une série
de dalles carrées en béton armé testées au poingonnement symétrique avec l'interaction de
I'effort normal de la colonne supérieure. Les dalles ont toutes les mémes dimensions et dif-
ferent par leur taux d’armature de flexion et par le rapport entre la force introduite sur la
dalle et celle introduite sur la colonne supérieure.

La série est congue comme complément a la PG série I conduite entre 2006 et 2007 par
les mémes auteurs [Gui0O7]. Les dalles PG19 et PG20 sont des essais de référence, chargées
exclusivement sur la dalle, et font partie de la PG série IT [Gui09].

Le premier but de cette étude est de confirmer la conclusion principale tirés de la série
précédente pour des taux d’armature différents. En effet les résultats de la premiere série ont
permis de découvrir que 'effort normal, s’il dépasse la résistance a la compression du béton
de la dalle, augmente la résistance au poingonnement de la dalle. Cette augmentations est
plus grande plus leffort normal est élevé, autant que pour un cas la rupture est survenue par
la formation d’un mécanisme de flexion.

Le deuxiéme but est de fournir les mesures expérimentales nécessaires a la validation d’un
modele physique pour le calcul de la résistance d’un telle dalle. Ce modeéle est basé sur la
théorie de la fissure critique [Mut03, Mut08].
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Notations

Majuscules latines

E.
Eem,28
Eem essai
N

Ng

Nr

= <

module d’élasticité du béton

module d’élasticité moyen du béton a 28 jours

module d’élasticité moyen du béton lors de 'essai

charge appliquée sur la colonne supérieure (poids propre inclus)
charge initiale appliquée sur la colonne supérieure (poids propre)

charge de rupture appliquée sur la colonne supérieure (poids propre
inclus)

charge appliquée sur la dalle (poids propre inclus)
charge initiale appliquée a la dalle (poids propre)

charge de rupture appliquée a la dalle (poids propre inclus)

Minuscules latines

m,nom
Esup

Cinf

fe

et

fem,28
Jem,cube,28

fctm,28

IBETON - PG21, 22, 35 et 36 - R1

diametre maximal du granulat

hauteur statique moyenne effective de I’armature supérieure
hauteur statique moyenne nominale de 'armature supérieure
hauteur statique moyenne effective de I’armature inférieure
hauteur statique moyenne nominale de ’armature inférieure
espacement des barres d’armature supérieures

espacement des barres d’armature inférieures

résistance a la compression du béton sur cylindre

résistance a la traction directe du béton

résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre a 28 jours
résistance moyenne a la compression du béton sur cube a 28 jours

résistance moyenne a la traction directe du béton a 28 jours

9/56 16 juillet 2010
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fem,essai résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre lors de ’essai
fetm,essai résistance moyenne a la traction directe du béton lors de ’essai

fs limite d’écoulement de ’acier d’armature

f résistance a la traction de ’acier d’armature

épaisseur effective de la dalle

Ryom épaisseur nominale de la dalle

Loy base de mesure des jauges oméga

r distance au centre de la dalle

t temps a partir du bétonnage ou du début de I’essai
w déformation de la dalle

Majusqules grecques

Al Aly, Als  déformations a la surface du béton : inférieure radiale, resp. inférieure
tangentielle, resp. supérieure radiale

Ah changement d’épaisseur
@) diametre
Dsups Diny diametre des barres de 'armature supérieure, resp. inférieure

Minuscules grecques

0 allongement le long de I'axe nord-sud mesuré au feuillet moyen de la
dalle
dings Osup mesure effectuée sur le cable supérieur, resp. inférieur, de 'instrument

pour la mesure de l’allongement le long de I’axe de la dalle

€s déformation dans les barres d’armature
Esu allongement spécifique de rupture de I'acier d’armature

/ 3 . 9 Jor) . 7.
Prioms Prom taux d’armature nominal de I’armature supérieure, resp. inférieure
o, p taux d’armature effectif de 'armature supérieure, resp. inférieure
O contrainte dans les barres d’armature
P rotation moyenne de la dalle mesurée a 1380 mm du centre

YR min, YRmar rotation moyenne minimale (selon I’axe est-ouest), resp. maximale (selon
'axe nord-sud), de la dalle & la rupture mesurée & 1380 mm du centre
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1 Introduction

1.1 Motivation des essais

Actuellement, les planchers-dalles en béton armé appuyés sur colonnes constituent une solu-
tion économique et efficace pour la réalisation des batiments en hauteur. Les colonnes de ces
batiments sont souvent exécutées avec des bétons a plus haute résistance que celui des dalles
et elles transmettent des charges qui peuvent étre tres importantes. Les régions d’appuis de
ces colonnes dans les planchers se trouvent par conséquent soumises a des fortes compres-
sions transversales (prévenantes des charges des colonnes N) ainsi que a des efforts tranchants
importants (provenant des charges des planchers V). Il est donc important connaitre 'inter-
action entre ces deux types d’efforts.

Une série préliminaire [Gui07] a montré l'effet positif de la force dans les colonnes N sur la
résistance au poingonnement Vi sur des joints colonnes-dalle avec un taux nominal d’armature
flexionnelle p = 0.75%. Cette nouvelle série a été congue affin d’invéstiguer Peffet sur des dalles
plus armées ou les rotations a la rupture sont normalement beaucoup plus faibles. De plus,
des forces sur les colonnes N plus élévées que celle de la prémiere série ont été appliquées aux
échantillons. Pour cette raison un joint colonnes-dalle avec p = 0.75% a été de nouveau testé
mais avec un effort IV plus élévé que lors de la série préliminaire.

1.2 Programme d’essai

La campagne d’essais se compose d'une série de dalles carrées en béton armé de 3000 mm
de coté et de 250 mm d’épaisseur armées que a la flexion. Deux taux d’armature ont été
utilisées pour la confection des dalles d’essai, voir figure 1.1. La dalle moins armé est testée
au poingonnement avec l’effort normal maximal du le bati de charge. Par contre les trois
dalles restantes ont été testées différents rapports N/V. Les essais au poingonnement ont été
effectuées dans la halle 1 de I'Institut d’Ingénierie Civile (IIC) de 'EPFL entre janvier et
mars 2009.

Les dalles sont conventionnellement nommées PG(n°dalle).
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Fig. 1.1: Dénomination et particularité des dalles de poingonnement
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2 Dalles d’essai

2.1 Géométrie

La figure 2.1 montre la géométrie des dalles. Chaque dalle présente huit réservations le long
de ses bords qui servent a la mise en charge de la dalle et quatre a 'intérieur pour le passage
des grosses tiges nécessaires a la mise en charge des colonnes. Les réservations ont été réalisées
au moyen de tubes métalliques de type ROR 88.9/3.2 le long des bords et ROR 107/3.5 a
I’intérieur. La positions des grands trous a été choisie a I’éxtérieur de la zone intéressée par
la rupture au poingonnement de facon a ne pas influencer la résistance de la dalle. Toutes
les dalles ont une épaisseur nominale h,,,, de 250 mm. Le tableau de la figure 2.1 donne les
épaisseurs nominales et effectives mesurées apres le sciage.

Iy 3000 Iy
I , I
(@) (@]
§ 4120 2760 ‘ 120;‘
. | 1200 , !
i ‘ ‘ 2 i Dalle finom h
o o= Ty [mm]  [mm]
[=IlN=} = - 1 = _
e o— 4+ | PG21 250 252
Plaque d’appui
Gaine métallique f PG22 250 253
T ROR 107/3.5 — PG35 250 248
Gaine métallique
- N ROR 88.9/3.2 PG36 250 254
@ ) O

Fig. 2.1: Géométrie des dalles et hauteurs nominales et effectives

2.2 Armatures

Les dalles n’ont que de 'armature de flexion. Les barres d’armature sont disposées paralle-
lement aux bords de la dalle en nappes orthogonales. La figure 2.2 montre un schéma de la
disposition des armatures de flexion. L’orientation conventionnelle choisie pour ’axe nord-
sud coincide avec la direction des nappes internes II et III pour toutes les dalles, c¢’est-a-dire
avec la direction de moment résistant de flexion le plus petit (axe faible). Les tableaux 2.1 et
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2.2 contiennent les données nominales et effectives (mesurées) des armatures supérieures et
inférieures. Les plans d’armature détaillés pour chaque dalle sont présentés dans 'annexe E.
L’espacement des armatures inférieures et supérieures (ej,f et €syp), les diametres (D s et
Dsup) ainsi que les taux d’armature (p et p) varient selon les éprouvettes. La hauteur sta-
tique effective d,,, soit la distance entre la fibre la plus comprimée du béton et 'interface des
deux nappes d’armature supérieures (figure 2.2), et la hauteur des armatures inférieures d,,
ont été mesurées sur les dalles coupées.

Armature supérieure Csu Armature supérieure
Nappe III Nappe IV

o o o e  d b
.5 8 Doup
| = Qinf
T o7 b hSN b4
+
Armature inférieure Armature inférieure
Nappe II Nappe 1

Fig. 2.2: Schéma de la disposition de I'armature de flexion

Tab. 2.1: Parameétres des armatures supérieures

Dall ®sup esup dm,nom Prom dm P
alle [mm] [mm] [mm)] %] [mm] [%]
PG21 20 100 210 1.50 195 1.61
PG22 20 100 210 1.50 200 1.57
PG35 16 125 210 0.75 205 0.78
PG36 20 100 210 1.50 207 1.52

Tab. 2.2: Parametres des armatures inférieures

Qinf Cinf d;n nom p;wm d;n pl

Dalle ] [mm] o] (%) [mm) (%)
PG21 10 100 30 0.37 32 0.40
PG22 10 100 30 0.37 38 0.39
PG35 10 125 30 0.30 37 0.31
PG36 10 100 30 0.37 40 0.38

2.3 Matériaux

2.3.1 Béton

Les quatre dalles ont été bétonnées avec le méme type de béton fabriqué dans une centrale et
fourni a 'usine de préfabrication au moyen de deux transports séparés. La taille maximale du
granulat est d, = 16 mm. Les valeurs nominales de la recette sont résumées dans le tableau
2.3.
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Tab. 2.3: Composition du béton

Composition [kg/m?] (%]
Sable 0-4 760 41
Gravier 4-8 275 15
Gravier 8-16 800 44
Ciment ! 350

9 Caml 155 E/C =0.44
Cam II 164 E/C = 047
Adjuvant 3 2.1 0.6

Eau efficace

Les dalles ont été bétonnées en un seul jour (19 décembre 2008) dans une usine de préfabri-
cation. Des essais sur le béton durci, voir tableau 2.5, ont été effectués pour suivre 1’évolution
dans le temps de la résistance a la compression et pour avoir la résistance du béton lors des
essais de poingonnement. Ces essais ont été réalisés en compression simple et traction directe
sur des éprouvettes cylindriques @160 mm et 320 mm de hauteur?. De plus, la résistance a
la compression mesurée sur cubes (150 mm) est donnée dans les tableaux des essais sur le
béton durci®.

Le tableau 2.5 résume les résistances et le module d’élasticité obtenus a 28 jours (fem, 28,
fctm,28 et Ecm,QS) et lors de l'essai de chaque dalle (fcm,essa’ia fctm,essai et Ecm,essai)- Les
détails des tests effectués sur le béton durci sont donnés a ’annexe C.

2.3.2 Acier

L’acier d’armature utilisé pour la confection des spécimens a fait ’objet d’essais de traction
avec mesure de l'allongement. Les essais ont été conduits dans le laboratoire de 1I’Institut
d’'Ingénierie Civile (IIC) de I'EPFL. Les éprouvettes ont été prélevées dans 'usine de pré-
fabrication au moment du montage des cages d’armature. Trois barres ont été testées pour
chaque diametre utilisé. Le tableau 2.4 résume les résultats significatifs de chaque diameétre
alors que les détails des essais ainsi que les diagrammes contrainte-déformation (os-¢5) sont
donnés a 'annexe D.

Tab. 2.4: Caractéristiques des aciers d’armature
(valeurs entre parentheses : écart-type)

(0] fs It Esu
[mm] [MPa] [MPal] (%]

10 500 (7) 553 (2) 4.5 (0.4)
16 510(2) 607 (4) 12.9 (0.5)
20 551(3) 659 (1) 9.4 (1.0)

1. Ciment type : CEM II/A-LL 42,5 N (Holcim Fluvio 4), voir annexe F.

2. Mesure du contenu d’eau par briillage effectuée par le laboratoire mobile Holcim.

3. Adjuvant : Superfluidifiant Sika® ViscoCrete® - 3088, voir annexe F.

4. Les essais de compression sur cylindre ont été conduits par le laboratoire de I'institut d’ingénierie civile
(IIC) et ceux de traction par le laboratoire des matériaux de construction (LMC) de 'EPFL.

5. Les essais de compression sur cubes ont été conduits par le laboratoire Holcim.
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3 Gestion des essais

3.1 Bati de charge

La figure 3.1 montre les dimensions principales du béati de charge. Le méme bati a été utilisé
pour tous les essais de poingonnement décrits dans le présent rapport. Les dalles sont appuyées
sur une plaque métallique carrée 260 x 260 mm représentant la colonne. Une couche de platre
d’environ 1 mm d’épaisseur a été coulée entre la dalle et la plaque afin de régulariser la surface
d’appui. La colonne repose sur une grande poutre métallique s’appuyant sur un bloc en béton
(500 x 500 x 500 mm) posé sur le sol de réaction.

La dalle est mise en charge au moyen de quatre vérins de type BIERI de 1000 kN de capacité
chacun qui s’appuient sur la face inférieure du sol de réaction. La force de chaque vérin est
transmise par une barre Dywidag a une poutre de répartition métallique ROR 300 - 200 - 16
enfin elle est transmise par deux barres Dywidag en deux points le long du bord de la dalle
ou se trouvent les plaques métalliques de répartition 200 x 200 mm.

Une plaque métallique carrée 260 x 260 mm représentant la colonne supérieure a été posé au
centre de la dalle, avec une couche de platre d’environ 1 mm. Sur la plaque centrale supérieure
s’appuie une deuxieme grande poutre métallique reliée a celle d’en bas au biais de quatre tiges
Macalloy @76 mm. Les tiges traversent la dalle dans les quatre réservations intérieures. Entre
les écrous supérieurs des tiges Macalloy et la grande poutre métallique trouvent place quatre
vérins BIERI de 2000 kN de capacité chacun qui permettent d’introduire la force sur la
colonne supérieure.

3.2 Mode de chargement

La force sur la dalle V' et celle sur la colonne supérieure N ont été appliquée simultanément.
L’augmentation de la force sur la dalle a été fixée pour toute la série & 15 kN/min et elle reste
constante tout le long de l’essai. Par contre I’augmentation de la force dans la colonne varie
d’essais en essais de fagon a imposer le rapport N/V choisi. Dépassée la limite technique du
bati pour la force sur la colonne (entre 7500 et 8500 kN & dépendance de la pompe manuelle
utilisée) la charge est maintenue constante pour toute la suite de 1’essais.

La dalle PG36 a été chargée jusqu’a la charge maximale sur la colonne quand une rupture
du systeéme hydraulique est survenue. Ceci a produit une décharge presque instantanée de la
colonne accompagnée par une légére augmentation de la charge sur la dalle due a I’allongement
de la pile de plaques inférieures. Ensuite la force sur la dalle a été réduite pour empécher
une rupture a force constante. Etant donné que la dalle n’a pas reporté des ruptures , apres
réparation du systeme hydraulique, ’essai a été recommencé en récupérant la méme courbe
de chargement suivie lors de la premiere mise en charge.
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Fig. 3.1: Bati de charge, dimensions en [mm|]
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Mesures

3.3 Mesures

Diverses mesures ont été effectuées pendant les essais :

1. Mesure des forces introduite :

Huit capteurs de force de 1000 kN ont été utilisés pour le contréle de la force appliquée
au périmetre de la dalle; 4 placés entre les vérins et la surface inférieure du sol de
réaction et 4 placés entre les profilés de répartition RHS et les écrous des tiges reliées
aux vérins. La différence observée pendant les essais entre les deux séries de mesures
est inférieure a 0.5%. Dans les résultats du chapitre 4 la moyenne entre les deux séries
des mesures, augmentée du poids propre de la dalle et de la partie du bati attachée a
la dalle (V; = 63.0 kN), est présentée.

Pour la mesure de la force appliquée a la colonne une série de 4 capteurs de force de
3000 kN ont été utilisés. Ces capteurs ont été placées directement sur les vérins de
2000 kN avant les plaques des écrous Macalloy. Les valeurs de N présentées dans les
résultats du chapitre 4 sont la somme des lectures des capteurs en question majorées
par le poids de la grande poutre supérieure avec les plaques et les éléments du bati
qu'’ils lui sont suspendus (N, = 24.0 kN).

La figure 3.1 donne des informations supplémentaires sur ’emplacement de 'instru-
mentation pour la mesure des forces.

2. Mesure de la rotation :
La rotation 1 de la dalle a été mesurée au moyen de cing inclinometres disposés sur la
face supérieure des dalles, a 1380 mm du centre. La figure 3.2 donne un schéma de leur
emplacement.

z

|
O $ O
Inc-N
|
Inc-NE %

e

o s o
O

J B I Kl;’ E%i
% o)

/ N
|
4 Inc-S
O $ O
\

Fig. 3.2: Disposition des inclinometres

3. Mesure des fleches :
Afin de mesurer la fleche des dalles en fonction de la charge appliquée, des mesures de
déplacement aux faces inférieures et supérieures ont été effectuées a ’aide de capteurs
inductifs. Pour cela, 12 capteurs inductifs ont été placés sur la face supérieure des dalles
dans la direction nord - sud et 16 ont été disposés sur la face inférieure selon la méme

direction. De plus, deux capteurs ont suivi les déformations a l’est et a l'ouest des
dalles(fig. 3.3).
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i’ O ‘ O
[

(b) Face supérieure

Fig. 3.3: Disposition des capteurs de déplacement et distances du centre de la
dalle r

4. Mesures sur les plaques d’appui :
Quatre capteurs inductifs étaient disposés pour suivre les mouvements de chaque plaque
métallique d’appui dans les directions nord, sud, est et ouest (fig. 3.3).

5. Mesures de déformations :
Des jauges oméga ont été placées sur les faces supérieure et inférieure des dalles. Ces
mesures ont permis de connaitre la déformation du béton en surface sur une base ¢y de
100 et 50 mm. L’emplacement des jauges oméga ainsi que leur distance du centre de la
dalle et leur base de mesure sont donnés a la figure 3.4.
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7 [mm] to
[mm]
D4 ’ ORI-00 225 50
, ORL-01 275 50
° ORL-02 325 50
ORI-03 375 50
5 ORI-04 450 100
5 ORL-05 550 100
ORI-06 650 100
° ORL-07 750 100
. OTI-00  -230 100
@ OTI-01  -330 100
0 OTI-02  -430 100

OTI-03  -530 100

(a) Face inférieure

/ rom] 20

y [mm]

o ORS-02 225 50

3 - ORS-03 275 50
K _ ORS-04 325 50
O ORS-05 375 50
ORS-06 450 100
g ORS-07 550 100
N ORS-08 650 100

@ ORS-09 750 100
O

(b) Face supérieure

Fig. 3.4: Emplacement des jauges oméga, distances du centre de la dalle r et
bases de mesure £g

6. Mesures de changement d’épaisseur.

Le changement d’épaisseur de la dalle a été mesuré a ’aide du systeme montré a la figure
3.5(b). Le systéme est constitué d’une tige traversant la dalle dans un trou )8 mm.
Cette tige est fixée a une extrémité a la surface inférieure et son mouvement est suivi
a lautre extrémité par un capteur inductif fixé sur la face supérieure de la dalle. Cette
mesure permet de connaitre 'ouverture de la fissure de poingonnement a l'intérieur de
la dalle. Six mesures ont été effectuées pour chaque dalle avec ce systeme.

L’emplacement des systemes de mesure de changement d’épaisseur est montré a la figure
3.5(a), avec les positions de chaque trou. Les trous ont été percés apres durcissement
du béton.
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sure du changement d’épaisseur

Fig. 3.5: Capteurs de changement d’épaisseur

7. Mesure de la dilatance.
La dilatance ¢, soit 'allongement de ’axe nord-sud du feuillet moyen de la dalle, a
été mesurée par le systéme montré a la figure 3.6. Ce systéme est constitué de deux
barres verticales fixées aux extrémité de la dalle au niveau de I’axe nord-sud. Sur ces
dernieres, deux capteurs et un systeme de cables d’acier, poulie et contrepoids sont
disposés. Le systeme permet de mesurer 1’écartement des extrémités supérieures et
inférieures des deux barres. La dilatance est ainsi donnée par la moitié de la somme
des deux écartements en considérant comme positif celui de 'extrémité supérieure et
négatif celui de I'inférieure.

6sup+5inf
§=—5

5sup/2TT
7@/2

TT‘ssup/Q
5/2.

Fig. 3.6: Systeme de mesure de la dilatance

3.4 Caractéristiques principales des instruments de mesure

Le tableau 3.1 résume les plages de mesure et les données techniques des instruments de

mesure utilisés lors des essais.
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Caractéristiques principales des instruments de mesure

Tab. 3.1: Données techniques des instruments de mesure

Mesure : Instrument Type Plage de mesure
Capteur de force Losinger 0 + -1000 kN
Force HBM 0 <+ -2000 kN
H. Dietrich 0 + -3000 kN
Rotation Inclinometre Wyler + 17.5 mrad
HBM W5 +5 mm
HBM W10 +10 mm
Déplacement Inductif HBM W20 +20 mm
HBM W50 +50 mm
HBM W100 +100 mm
Déformation Jauge oméga TML PI-2-100 #£2 mm
Epaisseur Inductif HBM W5 +5 mm
Dilatation Inductif HBM W10 +10 mm
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4 Reésultats

Ce chapitre présent les résultats principaux des essais, pour chaque dalle, dans le méme
format :

(a) historique du chargement :
V-t et N-t

(b) rapport charge sur la dalle et charge sur la colonne supérieure (avec indication des mises
en charge et décharges?) :
V-N

(c) charge sur la dalle - rotation mesuré avec les inclinometres (moyenne nord-sud et est-
ouest) :
V-1

(d) charge sur la dalle - changement d’épaisseur de la dalle a P’extérieur de la colonne :
V-Ah

(e) déformée mesurée sur la face supérieure et sur la face inférieure a divers niveaux de charge
sur la dalle V =0 — 20% — 40% — 60% — 80% — 90% — 95% — 100% Vg

(f) charge sur la colonne supérieure - changement d’épaisseur de la dalle entre les colonnes :
N-Ah

(g) charge sur la dalle - déformation radiale de la face inférieure mesuré par les jauges oméga
(4o = 50 mm) :
V-AY;

(h) charge sur la dalle - déformation radiale de la face inférieure mesuré par les jauges oméga
(¢p = 100 mm) :
V-AY;

(i) charge sur la dalle - déformation tangentielle de la face inférieure mesuré par les jauges
oméga ({p = 100 mm) :
V-Aly

(j) charge sur la dalle - déformation radiale de la face supérieure mesuré par les jauges oméga
(4o = 50 mm) :
V-Alg

(k) charge sur la dalle - déformation radiale de la face supérieure mesuré par les jauges oméga
(4o = 100 mm) :
V-Alg

(1) charge sur la dalle - dilatance de ’axe moyen nord-sud :
V-9

1. Pour plus de renseignement sur les raisons et les modalités des différentes mises en charge - décharges
voir la section 3.2.
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Les courbes indiquées par un astérisque (*) sont tronquées, le signal étant devenu inutilisable
a un certain moment de ’essai.

Le tableau 4.1 donne une vue d’ensemble des caractéristiques des dalles et des résultats
principaux. La valeur des charges de rupture Vi et Ny incluent le poids propre de la dalle et
du bati de charge (V; = 63 kN et N, = 24 kN). Les rotations a la rupture ¥'g maz €t YR min
sont les moyennes des inclinometres placés le long des axes nord-sud et est-ouest.

Tab. 4.1: Résumé des résultats

Dalle dm p fs fcm,essai fctm,essai VR NR wR,maJ} wR,min
mm] [%] [MPa] [MPa]  [MPa] [kN]  [kN]  [%d]  [%d]
PG21 195 1.61 551 47.3 3.6 1105 4227 10.3 8.6
PG22 200 1.57 551 48.4 3.6 1428 7275 17.2 14.1
PG35 205 0.78 510 49.6 3.7 894 6577 43.5 26.0
PG36 207 1.52 551 49.5 3.7 1543 8364 16.9 14.2
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PG21 : p= 1.50%, Ng/Vr= 3.83

4.1 PG21:p = 1.50%, Ng/Vr = 3.83
(@) (b)
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PG21 : p= 1.50%, Nr/Vr= 3.83
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PG22 : p= 1.50%, Ng/Vr= 5.10
42 PG22:p = 1.50%, Ng/Vi = 5.10
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PG22 : p= 1.50%, Np/Vg= 5.10
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PG35 : p= 0.75%, Ng/Vr= 7.36

4.3 PG35:p =0.75%, Ng/Vr = 7.36
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PG35 : p= 0.75%, Nr/Vr= 7.36
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PG36 : p= 1.50%, Np/Vi= 5.42

4.4 PG36: p = 1.50%, Ng/Vr = 5.42
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PG36 : p= 1.50%, Np/Vg= 5.42
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Annexe A
Relevé des fissures en surface
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Relevé des fissures en surface

PG21 PG22
‘“.‘.. O , Q / Q
LT
\“‘W/’ ’ SR
Q 'j,vl “”0 o“"\"“ e
ST TR =
) v S S AT e
A TS Ry
Sl GHSS
: \\ n’)} TR “:\
~ SN | 0
@) Q O ¥ Q
PG35 PG36
D 3 J’ o) ol ‘
. ni \ "",.! ‘ - ’,.~
e Sl
AU, u" 'l‘" “r’ / -~ SN @S9 70/27/g e
-0 LT 7 RS e o e R T o = O
: \ SV e RS AN IPIZT0 raas
- - 2= -l v Langits == v/ < e | W e
~7 - i 4".“‘&&“”"‘1 l
- “"?u& RN
G0 3 AV TN AT
,.f..ﬁi Bijrcpacasss:

Fig. A.1: Relevé des fissures sur la face supérieure des dalles
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Annexe B
Relevé des fissures sur la section des
dalles coupées
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Relevé des fissures sur la section des dalles coupées

PG21

P e

PG222

) S T~ == = T T T
i B
I

Fig. B.1: Relevé des fissures sur la coupe N-S des dalles
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Annexe C
Essais sur le béton durci
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Essais sur le béton durci

Tab. C.1: Essais sur le béton durci

Dalles Echantillon ?()gsrs] {1% Jmm?) “[g\]d Jmm?) [Eki\I Jmm?] Commentaires
PG21 et PG22 Caml-01 18 37.5 - 29.5
CamlI-02 18 40.8 - 30.4
CamlI-03 41 46.7 - 33.0
Caml-04 41 47.8 - 33.8
CamlI-05 53 48.6 - 33.1 Essai dalle PG22
Caml-06 53 47.9 - 32.9 Essai dalle PG22
CamlI-07 53 48.8 - 34.0 Essai dalle PG22
Caml-08 75 45.3 - 32.2 Essai dalle PG21
Caml-09 75 50.6 - 33.8 Essai dalle PG21
CamlI-10 75 46.0 - 33.5 Essai dalle PG21
PG35 et PG36 CamlII-01 18 32.1 - 26.3
CamlII-02 18 394 - 29.6
CamlII-03 28 38.4 - 30.4
CamlII-04 28 39.5 - 31.6
CamlII-05 31 - 3.2 -
CamlII-06 31 - 3.0 -
CamlII-07 31 - 3.2 -
CamlII-08 68 51.1 - 34.5 Essai dalle PG36
CamlI-09 68 47.9 - 32.8 Essai dalle PG36
CamlII-10 75 49.6 - 33.8 Essai dalle PG35
CamlI-11 75 50.2 - 33.9 Essai dalle PG35
CamlI-12 75 49.0 - 33.5 Essai dalle PG35
60 45 ;
: ' M ! . .
s g 30 - s v *
h 20 - ) 15
. ; L ‘ | Camll ~ . ‘ ‘ ‘ | Camll ~
0 16 32 48 64 80 0 16 32 48 64 80

t [jours|

(a) Résistance a la compression

t [jours|

(b) Module d’élasticité

Fig. C.1: Evolution dans le temps des caractéristiques mécaniques du béton
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Annexe D
Essais de traction des barres
d’armature

Les essais de traction des barres d’armature ont été effectués avec une machine AMSLER de
1000 kN. La mesure de I'allongement a été réalisée avec un vidéo-extensometre et la mesure
de la force introduite avec un capteur de force intégré dans la machine. La contrainte a été
déduite en divisant la force mesurée par l'aire nominale de la section.

Les figures D.1 et D.2 montrent les courbes contrainte-déformation de certains des tests
réalisés. Pour certaines barres I'allongement lors de la striction a été mesuré. Pour les barres
d’armature en acier écroui a froid, la ligne nécessaire pour la détermination de la contrainte
d’écoulement, conformément la norme SIA 262 [SIA 262] (chiffre 3.2.2.2), est montrée en
pointillé.
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Essais de traction des barres d’armature
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Fig. D.1: Essais de traction des barres d’armature, détail du début d’écrouissage
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Essais de traction des barres d’armature
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Fig. D.2: Essais de traction des barres d’armature, courbe jusqu’a la rupture
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Annexe E
Plans de coffrage, d’armature et listes
de fer
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Ingénieur :

Liste d'armatures No. ;
2008-08.02-901a

Pour le plan No. :

Dalles de poingonnement
série : PG et PT

de 2008-08.02-001 & 005 et
de 2008-07.01-001 & 002

S dalles : de PG19 & PG36;
£ PT41 et PT42 o
ACIER B 5008
9 TOPAR §
¢ EPFL - ENAC - IS-BETON veme: selon SIA 262
Z%j GC B2, 1015 Lausanne Covist
Récapitulation de la liste d'armatures :
@ Longueurs fixes et de stock : Poidspar | @ Barres faconnées :
[mm] Longueur [m] : Poids [kg] : m [kg/m] : |[mm] Longueur [m] : Poids [kg]
6 0.222 6
8 0.395 8
10 0.617 10 3027.12 1867.7
12 0.888 12
14 121 14
16 1.58 16 1149.24 1815.8
18 2.00 18 363.52 727.0
20 2.47 20 1831.80 4524.5
22 298 22
26 4.17 26
30 5.55 30
34 7.13 34
40 9.87 40
Total longueurs fixes et de stock : - kg | Total barres faconnées : 8935.0 kg
Nombre de positions :  (sans les longueurs de stock] 7 | Total général : 8935.0 kg
Paniers de support :  fongueur25m) Cavaliers :
Nbre. Longueur totale [m] Hauteur [mm] Ol\’/lee((:j plSOSL'S Nbre. Hauteur [mm] Remarques GFV)L:S pl?g;s
O O O O
] O ] O
O O O O
] O ] O




ACIER B 5008

TOPAR S

Liste de fer No. ;

2008-08.02-901a

Plan No. :

08.02-001 / 005
07.01-001 / 002

Page :

Faconnage (mesures exterieures en [cm])

L
Pos. | Nbre. | @ oraver sauf indications spéciales les armatures sont Remarques
dev. fotalle pliées selon les spécifications de la norme SIA 262
1 876 | 10 3.32 2908.32 ‘Sl - J‘8 7x (24+24) + 9x (30+30)
2| 33916 3.32 1125.48 8 — J‘8 7x (24+24) + 3
3| 54320 3.32 1802.76 ‘Sl - J‘8 9x (30+30) +3
40
4| 25618 .42 363.52 2| 16x 16
60
5 90 | 10 1.32 118.80 ‘8l ~ J‘8 5 (7+7) + (9+9) +2
6 18| 16 1.32 23.76 8 ~ B 8+8+2
7 22 | 20 1.32 29.04 ‘Sl - J‘8 10410 +2
Remarques :
- Les barres livrées sont destinées aux trois séries
de dalles pour 'EPFL.
- I estimpératif de ne pas les mélanger avec
d'autres armatures et de les conserver
soigneusement.
- Pour essais des matériaux 3 barres des positions
2,3, ainsi que 2 barres des positions 5, 6 et 7
sont & fransmettre & I'EPFL.
- Toutes les barres du méme diamétre doivent
étre coupées de la méme fourniture d'acier.
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Fiche produit

1er trimestre 2009

Fluvio 4

Marque

Désignation normalisée SN EN 197-1

Numéro certificat de conformité CE 0965-CPD-C0263

Usine

Matériaux de base Clinker (K) - calcaire (LL)

Indication concernant la quantité de calcaire selon la norme SN EN 206-1, Annexe
NC: La teneur pondérale en calcaire du ciment vaut en moyenne 17%

de la masse de ciment.

Régulateur Gypse

Holcim

Ciment Portland au calcaire CEM II/A-LL 42,5 N

Eclépens /| CH

C € -
EN 197-1

Reg. Nr. 30975

Valeurs moyennes a I'expédition pour la période :

janvier 09

mars 09

Essais selon la norme SN EN 196

Exigences de la norme SN EN 197-1

(La valeur Blaine est déterminée de maniére relative. Par conséquent on ne peut comparer entre elles que
des valeurs Blaine pour un méme type de ciment produit dans la méme usine.)

(SIA 215.001) (SIA 215.002)
moyenne écart type

Résistance a 2 jours 247 11  N/mm? > 10.0 N/ mm?
Résistance a 28 jours 50.8 1.1 N/ mm?® > 425/< 625 N/mm®
Besoin en eau 29.2 0.7 % non fixé
Début de prise 211 16 minutes > minutes
Stabilité de volumeLe chatelier) 0.4 mm < mm
Perte au feu 8.0 % non fixé %
Insoluble - % non fixé %
SO, 2.7 % < %
Chlorures 0.02 % < 0.10 %
Données complémentaires Valeur indicative
Na,O équivalent 0.76 % Densité apparente env. 1130 kg/m®
( totalité ) (méthode d'essai DIN 1060/EN 459; non tassé )
Blaine 4130 cm*g Masse volumique env. 3060 kg/m®

Résistance a 2 et a 28 jours
(Base: moyennes mensuelles de I'autocontrole,
essais sur mortier selon SN EN 196)

Conformité a la classe 42,5 N
(moyenne des 12 derniers mois)

Granulométrie typique
(par granulométre laser, modéle CILAS 920)
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§ € 3 © 4 ¥ 3 N £ g N5
= 3 5 2 & 6 &£ & s ¢ = g diamétre des grains [um]
=2 jours @28 jours  ------ +/- éc.type écart type
Etabli par : Holcim (Schweiz) AG, Zement Date 22.05.09/TSC Archive : PM-ZM LN-D Date d'impression : 17.06.2009

Remarques:

Les valeurs ci-dessus ne constituent pas une garantie, mais elles confirment que les exigences de la norme SN EN 197-1 sont respectées.
Pour tout renseignement: Holcim (Suisse) SA - Ventes Ciments tél. : 058 / 850 92 55; fax : 058 / 850 92 90; e-mail : marketing-ch@holcim.com



€2 BROE-@SIMD0ISIA @ENS

sainiesgdwe) ep swewebueyy -
NeaAU NP BPIUOW B BSSBY, -
uelaq Np BOUBISISUDY -

:abriy00 ap
uoissaud g Jsjuswbne suie) Jusnnad sjUBAINS SINSIOE} S8] ‘GR0E-5BIBIQ00SI) SBHIS
ap 1yonua uojeq np aabucjoid s1anao us asiw ap seINp €] 8p NA Ny

uonesyun,p sdwsy

“S8pU0D8S O WEAE NES,| 8P Uy ebesop ne
Jepgocud sed au g snid us Js|iaA INE) || 'UIZG 8] SUBD NES,p S30X3 UN JSJIAS INog

*$3pU00as 09
sulow ne epuad xnaubios sjjinow sHEXE[EW UN SUOPUBLILLOISI SNON

“nea| anb sdwal awaw
ua Jnaxe[ew 3| suep no abeyoeld sp nea, suep gInale 1sa gR0E-R1RJ000SIA GBHIS

synpoud sap abexejepy

2JANSO U ASIL
e| Jnod suonanJisu|

“swia np spiod ne juspoddes ss sabesop sa % 02 - 20

afiesog

8JANSO UB BS|W
] unod sanbieway

nea,| suep ajqn|os

%W 10> 2INI0JYo ua Inauay

Qv 02+ B S BJW 09 B)S0ISIA
saplios

% WO L F00¢ sdiod ua a|@nsn nauay

(0%eN wareAInba) %-N 0 > SIIEDIE U JnBUaL
S0F5%G Hd anajep

(snnejes gusuep) 16 100 F 901 2lsueq
suabowoy FHuLOHuN

asnanbe aseyd us syipow alejAxoqieakjog

anbiwyyo aseg

sanbjuyoa)
sanbpisugioeie)

“psusiul sbexerew un saude 18 sjuelIque ainesadws) B 8j8Bap uswaius)| 213
sone saide ssyane! anig Inad P-1njs0 ‘3186 159 8R0E-xRIANQOOSIA SBIIS Inposd B[ 1S

"|abi np 12 |12|0s Np suoAei sap ajoaup souanjul,| ap Jabisjong

‘uononpoud ap ejep e| ap aued e siow g) 10, GE+
18 0o G+ BUIUS sauNEspdLUS] SBD B £001s ‘welus uou suiBuo,p sbejequws ug

uoeAlasuod
/ aieyools ep suofijpuo)

ebeyo0lg

(9 Zemyos Bx)S op aleudod) By 0001 8p ajqesbueyos enbiseyd Jnausiue)
B% 022 @p (1ny) npiad abe|equig

luswsuuoippuc)

aeunep

sinajnoy

B1usD

wnpoud
np senbpsgloeien

€l SROE-ESIBJOISIA GRS

urenuossad Je swue uojeq us safieiano p uoloanysuoo ey inod suoiomsas
SUES SIIIN 8119 ouop Inad 18 JSID. | Sp UCISOLIOD B| JBSUOAE) Sp no Janboaoid sp
se|qnde0sns SBOUEISQNS SBANE |U SBINIOJYD |U JUBJILCO BU 8BOE-B18ID0ISIA GBHIS

aluae) uclaq np UoIEIEUOGED m
yelje) ap je eben) ep senbysugloeled sana|el W

‘
BRIOJBUE JUBLIBLO) EIFUILEIT W

(abeoedwoo 8| 18 s1An=D US asiw B| Jnod IEAE 8P SUIOW JUOP) S9AS[9 SIPINY |
=i
.

S80UEISISSI 18 SlI3UoUElS Juop) sluBlodL JUSWSLIZNXS NES P UOIONPSY m

:SSIUIBHE JUOS salueAIns saloudoad s8) ‘uoneleIpAY P
snssaooud 5| Juepuad Saul SOP USLISUUOSIO 3| J@ 20BMNS B| § uondiospe Jgg

"UOI0E,D SBLUSIUEOSW SINaIsn|d SUIGLIOD 8B0E-gB1SID00SIA GBIS safejueay
Sauly Ud sayou sluawio ap sabuejaly m

S8 S4) SlUBWID m
'SJUBAINS SjUBWID ap sadf}
$8| 08ME UOSIBUIGWOD US BPUBLLLIDIS! 158 GROE-BIBIJ00SIA gBYIS 8P LoNEsIin
sabucjoud

BJANBO U ISIW 3P SIEj2p 18 suodsues sBuoj ap SBO US 12 312 U2 Uoleg m
saouewloyad sainey ucley m
B[ELUIXEW NES,D UOIIND3) D3AR UDISY m
:58]LUBAINS UCISY 8p S80S 58] Inod 8511N,5 BR0E-gB1RID005IA BHIS
"8808-2101D00SIA YIS 8p afesop Np 1@ Nes Us JNaus) BS 8p UOIOUO) JUOS uojeq
np sanbyiogds senbisugiorses sa| ‘spuuop sienueb ja aluysp sjuel| ua naus)
~sgbuojosd
awaighg| a1Aneo Ue asiw ap fe[ap no Uodsuel) op sdwa) ap SBD Us uolaq
8] unod 91| 158 880E-521BID00SIA GBHIS "B[E.IUSD 8P UDIZq 18 JANLIEUD INS UOISY
‘uoiesiige)ead ua LDIaq 8P UONIBJUDD B IN0d JUSIAUCD §B0E-oBIBID00SIA GBI 1ojdw3
'Z-PE6 N3 BLIOU B| UDJBS ZA-4 adAl np uolaq np d

ueAnlpe unp seousBixe xne JEjsIES INpaid 87 JBlLowW 18 uoleq nod uoessush npou
IgIuiap B ap nea,p unalonpaiueliseidiodns Un 158 BB0E-x@IBID00SIA ¢BNIS

np uonduasag

(ZA-W4) uoieq np JueAnfpy
880€-92181J03SIA gB)IS

SR0E-DBIBID0ISIA @S

w V .J 9 OU UOISIBA
L00g2Lgl ueypg

Zansd unpoud np anbjuyde) aydiy



EE  SROC-ESIBID00SIA GBS

ssapoymOXed 91 sawueil
0 G SEP P40 BUDYdEEL a[msod 852
Y ZBMUDS BYS

‘8pUBLIAP NS BSILIA) BIES
na| nb ‘awsouod ynpaid ne uepuodsauoo enbiuyoey ayoy | ap sjuscgs snid
| UDISIBA B| J8)NSU0D JUSLWISAIEISALLI JUSAIOP SINSIESIIN 587 "INanbin us UDSIEIAI
ap 18 Blua/ 8P Se[RIgUSE SUOIIPUOD SOU B SIS|WNOS JUOS SOPUBLLLLIOD S8]
sainoy - dsa) ang I dwi Juaniop sien sep sed snuaiep aleudoid ep
syoIp s mEmEa:m.wm:m._ S0U € aUlojuos uou uoeaydde sun p sssuodAy,| suep
asfiefius snjg sisiuBW Sunane p JieNes su ajjiqesucdsa. axoN m_a,_:mEm_n_Eoo
uorsoeid s1no) inod uomisodsip 8104 & uos saousBe sop “sinpoid
535 ap mw_o:noﬁ s8] Jabueyo ap Noip 8| snasal as BXIS "sebesiaus moslgo)
unpoud np uonejdepe,| alis Ins 1essa un Jed Jayuan vop unpoud
“Jaynon/ed abesn un B ajWIojOD 8p anuRIED SUNINE |U ‘S3LoED
ajeba| snuesed g snb anne spueyssew syenb sp sjueieh sunone
“uanby|duwiu ‘SULOP 1BSU0D B1INE NO *SE]1G3 SUCHEPUBLLWIOISI NO SUCHEULIOJU!
580 anb sa||s) Juos 8)s Ins senbyoads sUOIPUOD 18 SIEASONS ‘XNEUSIEW
aIlua Sa0UBIPYIP S| "anbieid U BYIS BP SUCHEPUBLILIODa] XNE JUSLLILLIOJUOD
“SSJEWLIOU SUOIIPUCO SO SUBp mw:s__..mm 12 saINdILEW *S9Y001S IUBLSIGEUBALOD

8y@ o s),nbs.io| synpoud ses ep unol 89 e sesnboe e By enb sousugdxe,

19 BOUEBSSIBULIOD E| INS JUSPUDJ 85 18 10} BULOQ SJNO} US SAIUING) JUOS ‘BYIS ﬂi_uo

sep afeul) uoles|in P 18 uoneddde p selEpoW S8| L 9 SUOIEP

s8| Jeynoied ua 1@ ‘aanou eluesald B| SUBP SSNUSILCD SUOHEWIONI wm._

sanbipun|
sjuawsublasuay

U0 BYIS MMM
SNOS 9||9NIoE SIUNDSS 8P BUDY B| J8)INSUCD Z8|INaA ‘s|i_lep ap snid Jnod

INdes
ap sjuepodw)
suawsaublasuay

“s|eoo] ynpoud np anbiuyos) ayoy ) JeyNsucd za|nNaA

“abueng, v sebiemp jusanad shed seinep suep suoieaipur sg) anb uoleispisuco
ua alpuaid ze|nap, "0y ZIemUos BYIS Jed ain Wwepuodsauod ynpoud e inod
sajge[ea Juos unposd np anbiuyosl ayol )80 SUBP S99UUCHUSL SUDIEDIpUI S8

se|ed0|
SUOIOLIISaY

“SaAIOBYS SINSJEA SSP SUOIBIASP SSP B 81Npuco juaanad Sjuojon s4ou
‘8p sejuepuadapul SBOUBISUCDIID S8( "8J|CIBIONE| Ue S8Nideye S1sal Sep NS sagseq
1uos unpoud np enbiuyael suoly aNed suep seenbipul senbiuyos) sinafes se| SN0

$99INS8W SIN3|EA

Juepodw 1algo un g

Jeal [lesuca 1noj Jnod uolisodsip anon g 1se anbluyas] SOUBISISSED 80IMSS BIION
-sajgesuadsipul Juos sinpoid 580 08AE SaleuILgId SIBSSa sag

00g-uldled x2S -

OLA-N-GA-0M4 -

GZ-|OpIElDY BNIS 18 JepieleY (YIS -

NL-/dH-g8WN4ENIS -

gdungeys -

B22-1921|IQe]S oBYIS -

SJUBAINS
oBYIS SHNpoud Sa| 08AE 3JiN UOSE) 9P SUIGWID BS BROE-gBIIN00SIA gBYIS

siueuodun
sluawaubiasuay

‘292 VIS UO|3S SBIIBSSadgU saInsaw sa) Jiongid

ey |1 ‘uolaq np [ewndo and ap JUBLUBYEL] UN |8 8JANE0 UB 3SIW Bun JueIeb Jnog
-sunal uojsq np [ewndo 81N 8P JUSWSYEI UN 18/ISSG0 € J3||I3A EmEm_mm@ ney ||
‘uojaq 8p 8JANe0 Us 8siw k| 8p 19 uoiesedsd e| ep

e, ap s8|B21 s8] JanIBSqD “BBOE-5RIRID00SIA GBS D8N SSne Juepuaded ey ||
“gifenb ainey snid B| &p SUCIZQ SBP BUUOHIBILIOD UO BBNE-5RIRID00SIA gBHIS D8AY

sanbJews) sany




E Rapport d’essai : PG série IV

El






Essais de compression de joints
colonnes-dalle en béton armé

EXEEETREBEL

Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne
Institut d’Ingénierie Civile
Laboratoire de construction en béton (IBETON)

Roberto Guidotti
Dr Miguel Fernandez Ruiz
Prof. Dr Aurelio Muttoni

Rapport : dalles de PG31 a PG34 - RO1

14 mai 2010






Rapport d’essai IBETON :

dalles de PG31 a PG34 - RO1
Lausanne le 14 mai 2010

Institut EPFL - ENAC - IIC
Laboratoire IBETON
Essais effectués Essais de compression de joints colonnes-dalle en béton armé

avec colonnes munies de plaques métalliques

Date des essais du 8 décembre au 11 décembre 2008
Directeur Prof. Dr Aurelio Muttoni
Collaborateurs R. Guidotti, G. Guignet

Auteurs du rapport | R. Guidotti, M. Fernandez Ruiz, A. Muttoni

Ce rapport contient 42 pages et 4 annexes
Ce rapport ne peut étre reproduit totalement ou partiellement, ni utilisé ou mentionné dans
le but de réclame, quel qu’il soit sans ’accord écrit du laboratoire. Les résultats figurant dans

ce rapport ne concernent que les objets soumis aur essais.

1%r¢ &dition du 14 mai 2010

IBETON - de PG31 a PG34 - R01 3/42 14 mai 2010






Avant-propos

Ce rapport présente la description et les résultats d’une campagne d’essais sur des joints
colonnes-dalle avec colonnes munies de plaques métalliques soumis seulement & un effort
de compression conduite en 2008 dans le LABORATOIRE DE CONSTRUCTION EN BETON de
’ECOLE POLYTECHNIQUE FEDERALE DE LAUSANNE. La campagne d’essai est composée
d’une série de dalles carrées en béton armé testées a la compression transversale appliquée,
au centre, par des plaques métalliques. Les dalles ont toutes les mémes dimensions et different
par leur taux d’armature de la nappe supérieure. Le taux d’armature en nappe inférieure est
constant pour toutes les dalles téstées. Aucune piece spéciale a été utilisée afin de renforcer
la zone de transmission de ’effort de compression.

Le premier but de cette étude est de confirmer expérimentalement la capacité des joints
colonnes-dalle armées seulement a la flexion de supporte des contraintes transversales qui
dépassent largement la résistance a la compression simple du béton de la dalle ainsi que de
prouver la majeure efficacité d’un joint muni de plaques métalliques. En effet, dans la pra-
tique actuelle des mesures spéciales telles que des pieces métalliques de raccord entre les deux
colonnes, le changement du béton dans la région d’appuis du plancher ou la disposition d’an-
neaux d’armature de confinement sont prises affin d’augmenter la résistance a la compression
de la connections. Ceci implique des complication supplémentaires a la construction avec la
conséquence d’augmenter les cofits ainsi que les temps de construction. Le deuxiéme but est
de fournir les mesures expérimentales nécessaires a la validation d’un modele de confinement
compatible qui permet de calculer le comportement d’un telle élément.
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Notations

Majuscules latines

E. module d’élasticité du béton

Eem o module d’élasticité moyen du béton a 28 jours
Eem essai module d’élasticité moyen du béton lors de 'essai
N charge appliquée sur les colonnes

Ng charge de rupture appliquée sur les colonnes

Minuscules latines

dg diametre maximal du granulat

dm hauteur statique moyenne effective de ’armature supérieure

A nom hauteur statique moyenne nominale de 'armature supérieure

d, hauteur statique moyenne effective de I’armature inférieure

—— hauteur statique moyenne nominale de I’armature inférieure

Esup espacement des barres d’armature supérieures

€inf espacement des barres d’armature inférieures

fe résistance a la compression du béton sur cylindre

fet résistance a la traction directe du béton

Jem, 28 résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre a 28 jours

fem,cube,28 résistance moyenne a la compression du béton sur cube a 28 jours

fetm,28 résistance moyenne a la traction directe du béton a 28 jours

fem,essai résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre lors de ’essai

fetm,essai résistance moyenne a la traction directe du béton lors de ’essai

fs limite d’écoulement de ’acier d’armature

fs,sup> fsinf limite d’écoulement de ’acier d’armature de la nappe supérieure, resp.
inférieure

IBETON - de PG31 a PG34 - R01 9/42 14 mai 2010



NOTATIONS

ft résistance a la traction de l’acier d’armature

épaisseur effective de la dalle

hnom épaisseur nominale de la dalle
r distance au centre de la dalle
t temps a partir du bétonnage

Majusqules grecques

Ah changement d’épaisseur de la dalle entre les colonnes

Ahp changement d’épaisseur de la dalle entre les colonnes a la rupture
0] diametre

Dsups Ding diametre des barres de 'armature supérieure, resp. inférieure

Minuscules grecques

Osups Oinf enfoncement de la colonne supérieure, resp. inférieure, dans la dalle
€s déformation dans les barres d’armature
Esu allongement spécifique de rupture de ’acier d’armature

, 9 . ) 7 . . 7 .
Proms Prom taux d’armature nominal de ’armature supérieure, resp. inférieure
o, p taux d’armature effectif de 'armature supérieure, resp. inférieure
Os contrainte dans les barres d’armature

IBETON - de PG31 a PG34 - R01 10/42 14 mai 2010



1 Introduction

1.1 Motivation des essais

La tendance actuelle dans la construction des batiments a plusieurs étages est celle de
construire des dalles en béton ordinaire supportées par des colonnes en béton a haute perfor-
mance. Ces colonnes peuvent étre coulées sur place ou préfabriquées et dans les deux cas elles
sont interrompues au droit des dalles. Donc, la dalle doit garantir la transmission de I’effort
normal entre le pied de la colonne supérieure et la téte de l'inférieure. Ceci engendre des
contraintes de compression sur l'extrados de la dalle, déja au niveau de service, supérieures
a la résistance a la compression simple du béton.

Plusieurs chercheurs ont conduits des séries d’essais sur des joints, ol les colonnes étaient bé-
tonnées contre la dalle, sollicités par une force sur la colonne [Bia60, Gam91, Osp97, McHO00,
Sha05]. Néanmoins, les colonnes préfabriquées sont normalement munies d’une plaques mé-
talliques au pied et une en téte. Ces plaques améliorent sensiblement le comportement du
joint en empéchant au fissures de la dalle de s’étendre jusqu’au béton des colonnes en 1’affai-
blissant. En effet, un des modes de rupture décerné lors des séries de la littérature énumérées
préalablement concerne la zone des colonnes en contact avec la dalle qui s’écrase apres que
des fissures longitudinales, générées par compatibilité avec la déformation de la dalle, ap-
paraissent sur les faces des colonnes. Cette série se concentre donc sur 1’étude des joints
colonnes-dalle avec plaques métalliques soumis seulement & un effort normal N.

1.2 Programme d’essai

La campagne d’essais se compose d’une série de dalles carrées en béton armé de 1000 mm de
coOté et de 250 mm d’épaisseur armées que a la flexion. Quatre taux d’armature en nappe supé-
rieure ont été utilisées pour la confection des dalles d’essai par contre la nappe inférieure a été
gardée constante pour tous les essais. Les dalles ont été testées a la compression transversale.
Cet effort a été introduit par une plaque métallique posée au centre de la face supérieure et
une sur 'inférieure. Les essais ont été effectuées dans la presse Trebel avec capacité de 10 MN
de la halle 1 de I'Institut d’Ingénierie Civile (IIC) de 'EPFL en décembre 2009.

Les dalles sont conventionnellement nommées PG(n°dalle).

IBETON - de PG31 4 PG34 - R01 11/42 14 mai 2010






2 Dalles d’essai

2.1 Géométrie

La figure 2.1 montre la géométrie des dalles. Toutes les dalles ont une épaisseur nominale
hnom de 250 mm. Le tableau de la figure 2.1 donne les épaisseurs nominales et effectives
mesurées apres le sciage.

hnom h’
ﬁgﬁo @ Dalle fmm] frnm]

o
L x PG31 250 250

d’appui PG32 250 250

PG33 250 250

%i I:iz:l PG34 250 250

Fig. 2.1: Géométrie des dalles et hauteurs nominales et effectives

1000
|
\
|

2.2 Armatures

Les dalles n’ont que de 'armature de flexion. Les barres d’armature sont disposées paralle-
lement aux bords de la dalle en nappes orthogonales. La figure 2.2 montre un schéma de la
disposition des armatures de flexion. L’orientation conventionnelle choisie pour ’axe nord-
sud coincide avec la direction des nappes internes II et III pour toutes les dalles, c¢’est-a-dire
avec la direction de moment résistant de flexion le plus petit (axe faible). Les tableaux 2.1
et 2.2 contiennent les données nominales et effectives (mesurées) des armatures supérieures
et inférieures. Les plans d’armature détaillés pour chaque dalle sont présentés a ’annexe C.
L’espacement des armatures supérieures (egyp), les diametres (D) ainsi que les taux d’ar-
mature (p) varient selon les éprouvettes. Par contre 1’espacement, le diameétre ainsi que le
taux d’armature en nappe inférieure (e;, ¢, Qi ret p') ont été gardés constants pour tous les
échantillons. La hauteur statique effective d,,, soit la distance entre la fibre la plus comprimée
du béton et I'interface des deux nappes d’armature supérieures (figure 2.2), et la hauteur des
armatures inférieures d],, ont été mesurées sur les dalles coupées.
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Dalles d’essai

Armature supérieure Csu Armature supérieure
Nappe III Nappe IV

e a a e o b
(%)
N E E sup
LS Ding
] hd ~_ = b4
+
Armature inférieure Armature inférieure
Nappe II Nappe 1

Fig. 2.2: Schéma de la disposition de I'armature de flexion

Tab. 2.1: Parameétres des armatures supérieures

Dall qup esup dm,nom Pnom dm p
ate mm]  [mm]  [mm] [7%] [mm] [7%]
PG31 10 150 210 0.25 203 0.27
PG32 10 110 210 0.33 204 0.35
PG33 16 125 210 0.75 200 0.80
PG34 20 100 210 1.50 200 1.57
Tab. 2.2: Parametres des armatures inférieures

Qinf Cinf d;n nom p;wm d;n pl

Dalle ] [mm] fom] (%) [mm) (%)
PG31 10 150 30 0.25 40 0.27
PG32 10 150 30 0.25 40 0.27
PG33 10 150 30 0.25 35 0.27
PG34 10 150 30 0.25 35 0.27

2.3 Matériaux

2.3.1 Béton

Les quatre dalles ont été bétonnées avec le méme type de béton fabriqué dans une centrale et
transporté, en une seule fourniture, jusqu’a 1'usine de préfabrication. La taille maximale du
granulat est d; = 16 mm. Les valeurs nominales de la recette sont résumées dans le tableau
2.3.

Les dalles ont été bétonnées en un seul jour (14 novembre 2008) dans une usine de préfabri-
cation. Des essais sur le béton durci, voir tableau 2.4, ont été effectués pour suivre 1’évolution
dans le temps de la résistance a la compression et pour avoir la résistance du béton lors
des essais des dalles. Ces essais ont été réalisés en compression simple et traction directe sur
des éprouvettes cylindriques #3160 mm et 320 mm de hauteur '. De plus, la résistance a la
compression mesurée sur cubes (150 mm) est donnée dans les tableaux des essais sur le béton

durci 2.

1. Les essais de compression sur cylindre ont été conduits par le laboratoire de l'institut d’ingénierie civile
(IIC) et ceux de traction par le laboratoire des matériaux de construction (LMC) de 'EPFL.
2. Les essais de compression sur cubes ont été conduits par le laboratoire Holcim.
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Matériaux

Tab. 2.3: Composition du béton

Composition  [kg/m?] (%]
Sable 0-4 765 41
Gravier 4-8 305 15
Gravier 8-16 845 44
Ciment * 350

Eau efficace? 155 E/C =0.44
Adjuvant 3 2.0 0.6

Le tableau 2.4 résume les résistances et le module d’élasticité obtenus a 28 jours (fem 28,
fetm,28 €t Ecmos) et lors de l'essai de chaque dalle (fem essair fetm,essai €6 Eem,essai). Les
détails des tests effectués sur le béton durci sont donnés & ’annexe A.

Tab. 2.4: Essais sur le béton durci

fcm,28 fctm,28 Ecm,28 fcm,cube,28 Dalle Age essai fcm,essaz' fctm,essai Ecm,essai

[MPa] [MPa] [GPa] [MPa] [j] [MPal [MPa] [GPal
PG31 24 50.7 3.3 33.7

PG32 26 51.2 3.4 33.7

pLT 34 33.8 58:5 PG33 27 51.6 3.4 33.7
PG34 27 51.6 3.4 33.7

2.3.2 Acier

L’acier d’armature utilisé pour la confection des spécimens a fait ’objet d’essais de traction
avec mesure de l’allongement. Les essais ont été conduits dans le laboratoire de l'institut
d’ingénierie civile (IIC) de 'EPFL. Les éprouvettes ont été prélevées dans 'usine de préfabri-
cation au moment du montage des cages d’armature. Trois barres ont été testées pour chaque
diametre utilisé. Le tableau 2.5 résume les résultats significatifs de chaque diametre alors que
les détails des essais ainsi que les diagrammes contrainte-déformation (o4-£5) sont donnés &
I’annexe B.

Tab. 2.5: Caractéristiques des aciers d’armature
(valeurs entre parenthéses : écart-type)

%) fs t Esu
[mm] [MPa] [MPa) (%]

10 500 (7) 553 (2) 4.5 (0.4)
16 510(2) 607 (4) 12.9 (0.5)
20 551 (3) 659 (1) 9.4 (1.0)

1. Ciment type : CEM II/A-LL 42,5 N (Holcim Fluvio 4), voir annexe D.
2. Mesure du contenu d’eau par briilage effectuée par le laboratoire mobile Holcim.
3. Adjuvant : Superfluidifiant Sika® ViscoCrete® - 3088, voir annexe D.
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3 Gestion des essais

3.1 Bati de charge

La figure 3.1 montre les dimensions principales du bati de charge. Les joints ont été testés
a ’'aide d’une machine TREBEL de capacité maximale de 10000 kN. Au centre du plateau
inférieur mobile de la machine une série de plaques métalliques ont été empilées afin de ga-
rantir I’espace nécessaire pour disposer les dispositifs de mesure. Sur ces éléments une plaque
métallique carrée 260 x 260 x 50 mm, représentante la colonne inférieure, a été disposée. La
dalle a été posée sur cette derniere plaque et ensuite une autre plaque métallique carrée
260 x 260 x 50 mm, représentante la colonne supérieure, ainsi qu'un autre série de plaques
d’épaisseur ont été empilées. Enfin ’échantillon a été poussé dans la machine pour le début
de l'essais décrit dans la section suivante.

La zone d’appui sur la face non coffrée (supérieure) de la dalle a été meulée afin de régulariser
la surface de contact. De plus, une couche de platre d’environ 0.5 mm d’épaisseur a été coulé
entre le béton de la dalle et les plaques métalliques (supérieure et inférieure) qui ont été
préalablement recouvertes par une feuille en PVC de 0.1 mm d’épaisseur.

3.2 Mode de chargement

Avant le début de ’essais une précharge de 1500 kN a été appliqué a I’échantillon, pen-
dant quatre heures, avec le but d’assurer le meilleur contact possible entre les plaques et
la dalle. Ensuite, la force a été réduite jusqu’a 150 kN afin de commencer de 'essai. L’es-
sai a été controlé en déplacement, la vitesse imposé au vérin était dans un premier temps
de 0.04 mm/min. Ensuite apres rupture de la dalle cette vitesse a été augmenté jusqu’a un
maximum de 0.4 mm/min. La figure 3.1 montre 'emplacement du capteur inductif prévu
pour le contréle du déplacement du vérin.

3.3 Mesures

Deux types de mesures ont été effectuées pendant les essais :

1. Mesure de la force introduite :
Affin de connaitre la force introduite sur les plaques d’appuis, des mesures de différence
de pression entre les deux chambres du vérin de la machine ont été prises. La figure 3.1
donne des informations supplémentaires sur ’emplacement du vérin ainsi que le systeme
de mesure de la force.

2. Mesure de ’enfoncement des plaques :
L’enfoncement des plaques métalliques dans la dalle lors de la mise en charge a été
mesuré a l'aide de 16 capteurs inductifs. Quatre capteurs ont mesuré le déplacement de
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Gestion des essais
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Fig. 3.1: Bati de charge, dimensions en [mm|]

la plaque supérieure (un sur chaque co6té) par rapport a une référence fixe a 'extérieur
de la machine ; autres quatre ont suivi la plaque inférieure. Par contre, le déplacement
de la dalle a été suivi par 8 capteurs (quatre sur chaque face) placées sur les axes de
symétrie a une distance de 110 mm depuis les bords des plaques métalliques.

La figure 3.2 montre 'emplacement des capteurs inductifs utilisés pour la mesure de
I’enfoncement des plaques d’appui.
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Fig. 3.2: Disposition des capteurs inductifs
(IIC et ISC r = 130 mm — IID et ISD r = 240 mm)
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4 Reésultats

Ce chapitre présent les mesures récoltées lors des essais de chaque dalle. Ces résultats sont
donnés sous forme de courbes charge - enfoncement de la colonne inférieure (N-d;,), charge
- enfoncement de la colonne supérieure (N-d4,,) et charge - changement d’épaisseur de la
dalle entre les colonnes (N-Ah)!. De plus, les relevées des fissures sur la face supérieure, sur
la face inférieure ainsi que sur la coupe, le long de I'axe N-S, sont montrées pour toutes les
dalles.

Le tableau 4.1 donne une vue d’ensemble des caractéristiques des dalles et des résultats
principaux.

1. La valeur de Ah reportée sur les graphiques ne correspond pas & la somme de Jins et dsup. Ceci est
dit au fait que ces deux derniéres mesures, au contraire de la premiere, sont influencées par ’augmentation
d’épaisseur de la dalle & 'extérieur des colonnes (voir coupes des dalles montrées a la section 4.2).
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Résultats

61°¢C  ¢cIL L€ Ve 9'1¢ x009 116G L¢80 L8T 006  ¥E€Od
00'c 6969 L'€€ Ve 914 «009 1018 Lc0 080 00 €eDd
V8T 74€9 L€ Ve ¢'1¢ x009 x009 .80 G0 ¥0E cEODd
¢L'T 8689 L'€€ €€ L09 «009 x009 Lc0 Lc0 €0 T1eEDd
I (T L e,
MZ\Q EZ gwwmﬁswm .Sumwwre:wu% .Sgwmmrgoﬂ\ k:.iwr\ &s\w"mk, \Q d E%

(S[[eINIBU 9912INP B I8IOR | - PIOI] B TMOIIY IOl *)
S}e4INSOI SOp QWINSY :T°F ‘el

14 mai 2010

22/42

IBETON - de PG31 a PG34 - R01



Courbes charge - déformation

4.1 Courbes charge - déformation
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Résultats

4.2 Relevé des fissures
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Relevé des fissures
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Annexe A
Essais sur le béton durci
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Essais sur le béton durci

Tab. A.1: Essais sur le béton durci

: Age fc fct Ec .
Echantillon jours] [MPa] [MPa] [GPal Commentaires
BV16-01 14 34.6 - 27.2
BV16-02 14 37.0 - 28.4
BV16-03 28 53.2 - 34.5
BV16-04 28 51.9 - 34.5
BV16-05 28 50.6 - 32.8
BV16-06 28 51.2 - 33.8
BV16-07 28 - 3.4 -
BV16-08 28 - 3.3 -
BV16-09 28 - 3.6 -
BV16-10 20 47.1 - 32.8
BV16-11 20 45.3 - 32.9
BV16-12 24 50.6 - 34.7 Essai dalle PG31
BV16-13 24 48.4 - 33.8 Essai dalle PG31
BV16-14 27 52.3 - 35.1 Essai dalle PG33 et PG34
BV16-15 27 51.1 - 34.2 Essai dalle PG33 et PG34
BV16-16 27 48.1 - 32.7 Essai dalle PG33 et PG34
BV16-17 27 51.5 - 34.0 Essai dalle PG33 et PG34
BV16-18 27 52.1 - 33.9 Essai dalle PG33 et PG34
BV16-19 27 48.7 - 33.9 Essai dalle PG33 et PG34
BV16-20 33 50.9 - 33.0
BV16-21 33 52.1 - 34.0
BV16-22 33 52.6 - 33.6
BV16-23 33 51.5 - 34.9
BV16-24 33 50.2 - 33.9
BV16-25 33 53.1 - 34.5
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Fig. A.1: Evolution dans le temps des caractéristiques mécaniques du béton
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Annexe B
Essais de traction des barres
d’armature

Les essais de traction des barres d’armature ont été effectués avec une machine AMSLER de
1000 kN. La mesure de I'allongement a été réalisée avec un vidéo-extensometre et la mesure
de la force introduite avec un capteur de force intégré dans la machine. La contrainte a été
déduite en divisant la force mesurée par I’aire nominale de la section.

Les figures B.1 et B.2 montrent les courbes contrainte-déformation de certains des tests
réalisés. Pour certaines barres I'allongement lors de la striction a été mesuré. Pour les barres
d’armature en acier écroui a froid, la ligne nécessaire pour la détermination de la contrainte
d’écoulement, conformément la norme SIA 262 [SIA 262] (chiffre 3.2.2.2), est montrée en
pointillé.

IBETON - de PG31 4 PG34 - R01 31/42 14 mai 2010



Essais de traction des barres d’armature
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Fig. B.1: Essais de traction des barres d’armature, détail du début d’écrouissage
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Fig. B.2: Essais de traction des barres d’armature, courbe jusqu’a la rupture
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Annexe C
Plans de coffrage, d’armature et listes
de fer
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Ingénieur :

Liste d'armatures No. ;
2008-08.02-901a

Pour le plan No. :

Dalles de poingonnement
série : PG et PT

de 2008-08.02-001 & 005 et
de 2008-07.01-001 & 002

S dalles : de PG19 & PG36;
£ PT41 et PT42 o
ACIER B 5008
9 TOPAR §
¢ EPFL - ENAC - IS-BETON veme: selon SIA 262
Z%j GC B2, 1015 Lausanne Covist
Récapitulation de la liste d'armatures :
@ Longueurs fixes et de stock : Poidspar | @ Barres faconnées :
[mm] Longueur [m] : Poids [kg] : m [kg/m] : |[mm] Longueur [m] : Poids [kg]
6 0.222 6
8 0.395 8
10 0.617 10 3027.12 1867.7
12 0.888 12
14 121 14
16 1.58 16 1149.24 1815.8
18 2.00 18 363.52 727.0
20 2.47 20 1831.80 4524.5
22 298 22
26 4.17 26
30 5.55 30
34 7.13 34
40 9.87 40
Total longueurs fixes et de stock : - kg | Total barres faconnées : 8935.0 kg
Nombre de positions :  (sans les longueurs de stock] 7 | Total général : 8935.0 kg
Paniers de support :  fongueur25m) Cavaliers :
Nbre. Longueur totale [m] Hauteur [mm] Ol\’/lee((:j plSOSL'S Nbre. Hauteur [mm] Remarques GFV)L:S pl?g;s
O O O O
] O ] O
O O O O
] O ] O




ACIER B 5008

TOPAR S

Liste de fer No. ;

2008-08.02-901a

Plan No. :

08.02-001 / 005
07.01-001 / 002

Page :

Faconnage (mesures exterieures en [cm])

L
Pos. | Nbre. | @ oraver sauf indications spéciales les armatures sont Remarques
dev. fotalle pliées selon les spécifications de la norme SIA 262
1 876 | 10 3.32 2908.32 ‘Sl - J‘8 7x (24+24) + 9x (30+30)
2| 33916 3.32 1125.48 8 — J‘8 7x (24+24) + 3
3| 54320 3.32 1802.76 ‘Sl - J‘8 9x (30+30) +3
40
4| 25618 .42 363.52 2| 16x 16
60
5 90 | 10 1.32 118.80 ‘8l ~ J‘8 5 (7+7) + (9+9) +2
6 18| 16 1.32 23.76 8 ~ B 8+8+2
7 22 | 20 1.32 29.04 ‘Sl - J‘8 10410 +2
Remarques :
- Les barres livrées sont destinées aux trois séries
de dalles pour 'EPFL.
- I estimpératif de ne pas les mélanger avec
d'autres armatures et de les conserver
soigneusement.
- Pour essais des matériaux 3 barres des positions
2,3, ainsi que 2 barres des positions 5, 6 et 7
sont & fransmettre & I'EPFL.
- Toutes les barres du méme diamétre doivent
étre coupées de la méme fourniture d'acier.
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Fiches techniques des produits
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Fiche produit

1er trimestre 2009

Fluvio 4

Marque

Désignation normalisée SN EN 197-1

Numéro certificat de conformité CE 0965-CPD-C0263

Usine

Matériaux de base Clinker (K) - calcaire (LL)

Indication concernant la quantité de calcaire selon la norme SN EN 206-1, Annexe
NC: La teneur pondérale en calcaire du ciment vaut en moyenne 17%

de la masse de ciment.

Régulateur Gypse

Holcim

Ciment Portland au calcaire CEM II/A-LL 42,5 N

Eclépens /| CH

C € -
EN 197-1

Reg. Nr. 30975

Valeurs moyennes a I'expédition pour la période :

janvier 09

mars 09

Essais selon la norme SN EN 196

Exigences de la norme SN EN 197-1

(La valeur Blaine est déterminée de maniére relative. Par conséquent on ne peut comparer entre elles que
des valeurs Blaine pour un méme type de ciment produit dans la méme usine.)

(SIA 215.001) (SIA 215.002)
moyenne écart type

Résistance a 2 jours 247 11  N/mm? > 10.0 N/ mm?
Résistance a 28 jours 50.8 1.1 N/ mm?® > 425/< 625 N/mm®
Besoin en eau 29.2 0.7 % non fixé
Début de prise 211 16 minutes > minutes
Stabilité de volumeLe chatelier) 0.4 mm < mm
Perte au feu 8.0 % non fixé %
Insoluble - % non fixé %
SO, 2.7 % < %
Chlorures 0.02 % < 0.10 %
Données complémentaires Valeur indicative
Na,O équivalent 0.76 % Densité apparente env. 1130 kg/m®
( totalité ) (méthode d'essai DIN 1060/EN 459; non tassé )
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essais sur mortier selon SN EN 196)

Conformité a la classe 42,5 N
(moyenne des 12 derniers mois)

Granulométrie typique
(par granulométre laser, modéle CILAS 920)
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