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RESUME

Les chambres souterraines préfabriquées en béton armé avec des barres d’acier sont
fréquemment utilisées dans la construction et les industries électriques pour les cables
d’alimentation, pour les logements et les transformateurs. Au Québec, plus de 30 000 de ces
chambres ont été installés par Hydro-Québec au cours des 30 derniéres années. Cependant,
comme d'autres structures en béton armé traditionnel, la corrosion de l'armature d'acier
constitue la principale cause de détérioration des chambres souterraines, conduisant a des
réparations coliteuses et des réhabilitations ainsi que d'une réduction significative de la durée
de vie. Ce probléme pourrait donc étre enrayé avec ’utilisation d’armatures en polymeéres
renforcés de fibres de verre (PRFV).

Ce document présente un résumé des normes canadiennes en vigueur qui régissent I’utilisation
des matériaux composites essentiellement. En plus, les données expérimentales pertinentes sur
le comportement et la résistance d'un total de 9 chambres souterraines a grande échelle de
béton totalement renforcé de polymeres renforcés de fibres de verre (PRFV) et de barres
d'acier sont présentées. Les chambres mesurent 2 300 mm de largeur par 3 800 mm de
longueur et les murs sont d'une hauteur de 2 800 mm. Différents scénarios de charge sont
testés pour représenter toutes les sortes de sollicitation au cours de sa vie au service (fatigue,
compression et tirage direct). Les résultats expérimentaux ont été indiqué en termes de charge
de ruptures, de réseaux, de fissures et en déformation.

L’essai de fatigue présente des résultats négligeables par rapport aux déformations (béton et
armature), aux déplacements ainsi qu’aux réseaux de fissurations. L’essai de tirage direct se
termine par la rupture par poingonnement suite aux essais en fatigue et les chambres n’ont
révélé aucune rétention de résistance dans les données recueillies. Les essais statiques, qui
sont également a la suite des essais en fatigue, ont le méme comportement que les essais
statiques simples, réalisés par I’étudiant M. Alexandre d’Amours. Finalement, la charge
combinée (application d’une charge de 180kN statique avec un essai de tirage direct) reflete
les conditions d’installation et le comportement en charge est lIégerement différent, mais non
significatif. Egalement, les résistances finales sont concordantes avec les essais de tirage direct
seulement.

En somme, les chambres souterraines en acier et en PRFV respectent toutes les exigences
minimales du devis de performance par rapport & tous les tests effectués. A la suite de la
conclusion de 1'analyse, les chambres en PRFV ont démontré une «équivalence» par rapport
aux chambres souterraines en acier.

Mots-clés : Béton, Armé, Corrosion, PFRV, Acier, Armature, Chambres, Souterraines et
préfabriquées
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CHAPITRE 1

Introduction

1.1 Mise en contexte

Si on regarde le matériau le plus utilis¢ dans le monde, on remarque que le béton est celui qui
prone dans la hiérarchie. En effet, on peut le remarquer dans le paysage nord-américain. De
plus, la recherche et les développements dans ce domaine laissent croire que ce matériau sera
grandement utilis¢ dans le futur. Depuis quelques centenaires, le béton a fait ses preuves dans
les constructions. En faisant le croisement entre le béton et de l'armature d'acier, on retrouve le
béton armé conventionnelle. L'acier est trés bien connu et ce depuis longtemps. Cette
symbiose permet d'utiliser les propriétés mécaniques efficaces de chacun des matériaux :
l'acier d'armature permet de reprendre les contraintes de traction tandis que le béton reprend
les contraintes de compression dans une piece en flexion par exemple. Il y a plusieurs

avantages a l'utilisation du béton armé conventionnel :

1. facilit¢ de mise en ceuvre - facilit¢ de formes variés et les assemblages se réalisent
d'eux-mémes;

2. résistance au feu - mauvais conducteur de chaleur, remise en service avec un sinistre
relié au feu possible;

3. résistance aux efforts accidentels - a cause du poids propre élevé, ils sont moins
sensibles aux variations des surcharges;

4. préfabrication - structure facilement réalisée en usine et assemblée sur le chantier
[Paultre, 2011].

5. économie d'entretien - la fréquence d'entretien est beaucoup moins élevé que les

structures d'acier, qui elles nécessitent d'étre souvent repeintes;

Les points précédents sont dans le cas ou l'ingénieur fait un dimensionnement judicieux et
prend en compte tous les aspects néfastes sur la durabilité du béton armé. Par contre, le dernier

point pose un grand probléme, car l'environnement est de nature agressive sur les structures de



béton armé (surtout celles en contact avec le sol humide) elles se dégradent donc rapidement,
surtout a la corrosion de l'acier d'armature.

Les structures souterraines sont des structures permettant d'abriter et de raccorder des lignes de
transmission ¢€lectrique et/ou des systémes ¢€lectriques. Dans la province du Québec, il y a plus
de 30 000 structures souterraines qui ont ét¢ implantées au cours des 30 derniéres années.
Elles sont habituellement faites avec de I’armature d’acier. Généralement préfabriquées en
usine, mais peuvent ¢galement étre coulées sur place, ces chambres sont soumises a des
attaques qui accélerent la dégradation, ce qui nuit aux performances a long terme. Selon
[Olivier et Vichot, 2008], I'exposition aux facteurs tels que I'humidité relative du sol, le gel-
dégel (cyclique) ainsi que l'exposition aux sels de déglacage, favorise l'accélération de la
dégradation du béton et de 1'armature d'acier. Principalement, la dégradation survient surtout
sur la surface (contact directe avec le sol). Comme on le sait, lorsqu'une fissure apparait, le

cercle vicieux de la dégradation du béton armé débute (Figure 1-1).

Exposition
/ supplémentaire de
Erosion / I'armature
Abrasion / \

Choc
Surcharge Fissuration du béton

/

Corrosionde — 5 Expansion de
I'armature I'armature

Figure 1-1 : Cycle de dégradation due a la corrosion des armatures d'acier dans le béton armé
conventionnel (Figure de Alexandre d'Amours)

Comme on peut le remarqué sur la figure ci-haut, l'acier d'armature aura une grande
probabilité¢ de dégradation. C'est pour cette raison, que 1'on peut se tourner vers des matériaux
innovateurs qui sont plus adaptés au phénoméne de la dégradation. Ainsi, depuis quelques
décennies, un autre type d'armature interne permet de remplacer I'armature d'acier, il s'agit des

polymeéres renforcés de fibres (PRF). Ces matériaux permettent de garantir une résistance

\9)



appréciable et possédent les propriétés durables suivantes : la résistance a la corrosion et la

neutralité électrique, qui sont les principaux avantages par rapport a l'acier.

Selon Hydro-Québec, plus de deux pourcents (2%) des chambres souterraines installées se
dégradent rapidement et des dommages menant a des problémes de service sont permanents.
Due a la corrosion, des fonds faramineux et de la main d'ceuvre pour la réparation ou le
remplacement de ces ouvrages sont investis a chaque année et le nombre ne cesse
d'augmenter. Par conséquent, Hydro-Québec regarde a utiliser 1'armature en PRF dans le but
d'augmenter la durée de vie de ces chambres souterraines et ainsi résoudre les problémes de

dégradation et réduire les colits qui y sont associés.

1.2 Problématique

Les chambres souterraines, comme il a été discuté précédemment, sont sujettes aux pressions
hydrostatiques, aux cycles gel-dégel et aux sels de déglacage. Ainsi, si ces agents agresseurs
se rendent jusqu'a l'armature, ils peuvent amorcer le phénomeéne de corrosion et donc diminuer
la durée de vie a long terme. Par ailleurs, 1'utilisation de I'armature en matériaux composites,
appelée barre de polymeres renforcés de fibres, devient une alternative intéressante.
Cependant, les chambres souterraines n'ont jamais été considérées dans une recherche
approfondie et le comportement de celles-ci est difficile a déterminer puisqu'il y a les points

suivants :

6 faces armées dans les deux sens;
présence d'ouvertures disposées de facon non symétriques dans l'espace;

disposition de I'armature non orthogonale au voisinage des ouvertures;

D N N NI N

et les chambres souterraines sont constituées de deux pieces et le joint entre celles-ci

est considéré comme étant semi-rotulé (Figure 1-2).



Figure 1-2 : Chambre a la livraison (couvercle a gauche et base a droite)

De plus, mis a part les contraintes géométriques et la discordance par rapport a la théorie, les
normes actuelles ne sont pas adaptées pour les structures souterraines. Ainsi, Hydro-Québec a
construit un devis de performance en utilisant plusieurs normes pertinentes. Cependant,
comme mentionné, ces normes ne sont pas adaptées aux structures souterraines. Le devis de
performance d'Hydro-Québec s'inspire fortement de la norme de batiment CAN/CSA S806 et
de la norme CAN/CSA A23.3. Etant donné que ces normes ont été congues pour les batiments,
il y a certains articles qui ne sont pas adaptés structures souterraines (déflexion admissible
sous charges de service par exemple). Finalement, bien qu'il y a beaucoup d'exemples
d'utilisations de matériaux composites comme armature dans le béton [El-Salakawi, 2003], la

complexité du projet de recherche en reste tout autant pertinente.

1.3 Définition du projet de recherche

Depuis plusieurs décennies, les armatures en fibres de verre (PRFV) utilisées dans le cadre de
ce projet sont de type V-ROD de la compagnie Pultrall. Ces armatures ont auparavant été
utilisées dans plusieurs projets avec le groupe de recherche du département de génie civil de
I'Université de Sherbrooke pour évaluer la caractérisation a court, moyen et long terme,
I'amélioration du produit ainsi que la mise en marché. Elles sont également sélectionnées dans
I'¢laboration de plusieurs projets concrets tels que les ponts, soit le pont Joffre situé a
Sherbrooke, le pont Taylor, a Headingley au Manitoba [Ospina et al, 2003], le pont de la rue
Centre, a Calgary en Alberta, etc. De plus, plusieurs stationnements souterrains tels que le

stationnement souterrain de Laurier-Taché [Benmokrane et al, 2004] situé a Gatineau, ont été



armés avec des armatures en PRFV. La performance et la durabilité¢ a long terme de ce type

d'armature est une science connue et son utilisation dans ce projet est trés approprié.

Une série d'essais (volet 1) a été réalisée par 1'é¢tudiant a la maitrise, M. Alexandre d'Amours.

Ses essais se composaient de la fagon suivante :

v compression verticale;
v’ traction avec poulies; et

v traction directe.

Les objectifs principaux étaient de réaliser un analyse par ¢léments finis, de comparer ses
résultats avec le comportement des chambres entre I'armature d'acier et I'armature de PRFV et

de prédire le poingonnement des murs a l'aide des équations des normes et de la littérature.

Dans le cadre de ce projet de recherche, le volet 2, c'est la continuité des résultats des essais du
volet 1. Dans un premier temps, il faut vérifier si les états limites de service sont acceptables.
Par la suite, des états de chargement différents sont analysés pour prendre en considération les
cas les plus défavorables pour les structures souterraines. Ainsi, avec 3 spécimens armés de
barres d'armature en acier et 6 spécimens armés de barres en PRFV, ces chambres ont été
testées en taille réelle dans le laboratoire de structure de I'Université de Sherbrooke. Voici les

différents tests qui ont été effectués sur ces chambres :

Compression dynamique : Compression verticale a l'aide d'un vérin hydraulique pour
représenter le passage des automobilistes en situation de service. On effectue cet essai en
imposant un effort cyclique correspondant aux charges de service prescrites dans les

différentes normes utilisées;

Compression statique : Compression verticale a l'aide d'un vérin hydraulique pour
représenter le passage des automobilistes a 1'ultime. Cet essai permet d'évaluer la rétention de
la rigidité apres avoir effectué¢ l'essai de compression dynamique. Il permet également de

comparer les résultats avec ceux obtenus dans la phase 1, effectuée par M. d'Amours;



Traction directe : Traction d'un seul ancrage jusqu'a la rupture par poingonnement du béton.

Compression statique avec traction directe : C’est une combinaison d’un essai de
compression statique constante avec un essai de traction direct jusqu'a ce qu'on atteigne la

résistance par poingonnement du mur de béton.

Ce projet de recherche est en partenariat avec l'institut de recherche d'Hydro-Québec (IREQ),
le Consortium de Recherche en plasturgie et composites du Québec (CRPCQ), Lécuyer et Fils
LTé. et Pultrall Inc..

Les résultats de ce projet de recherche ayant pris plus de deux ans a obtenir, permettront la
validité de la conception des chambres souterraines armées soit avec de I'armature en acier ou
en PRFV. De plus, si le groupe de recherche de 1'Université de Sherbrooke est en mesure de
prouver l'équivalence de l'armature de PRFV par rapport a celle en acier, Hydro-Québec
utilisera l'armature en PRFV lors de la construction des nouvelles chambres souterraines,
permettant ainsi d' augmenter leur durée de vie. Finalement, a la fin de ces essais, cette
recherche va permettre de mieux comprendre le comportement général et par le fait méme

comprendre la répartition des efforts.

1.4 Objectifs

Voici les objectifs principaux et secondaires en ce qui a trait aux chambres souterraines

d'Hydro-Québec.

Obijectifs principaux

— Valider la conception préliminaire des chambres renforcées en acier et en PRF;
— caractériser et comparer le comportement structural des chambres de béton armé en
acier et en PRF pour les différents types d'essais;

— déterminer si les chambres en PRFV sont «équivalentes» aux chambres en acier.



Objectifs secondaires

— Réaliser des essais expérimentaux sur les deux types de chambres (acier et PRFV) et
ainsi les comparer;
— valider les critéres de performances d'Hydro-Québec pour tous les types d'essais;

— valider la durabilité a long terme des chambres;

1.5 Plan du mémoire

Le présent mémoire est divisé en 9 grandes sections. Il débute avec une introduction sur la
problématique (présent chapitre). Ensuite, une revue de 1’état de D’art sur les différents
phénomenes observés est présentée, suivi d'une revue sur les essais antérieurs. La section 4
présente le programme expérimental utilisé pour effectuer les essais en laboratoire. La 5°
section expose les résultats ainsi que 1’analyse des résultats. Puis, il y a la présentation de la
validation des essais de toutes les chambres (incluant le volet 1 de M. Alexandre d’ Amours)
par rapport aux critéres de conception du devis de performances d’Hydro-Québec. Pour ce qui
est de la section 7, elle conclue sur tout le programme expérimental entrepris par Hydro-
Quebec et I’Université de Sherbrooke. Enfin, les deux dernieres sections présentent les
annexes ainsi que la note de calculs pour le dimensionnement des ingénieurs d’Hydro-Québec

(confidentielle).

Pour but de ne pas alourdir le texte, le lecteur pourra se référer a I'annexe lorsque requis :

— Annexe : Note de calcul simplifiée

La note de calcul simplifiée présentée en annexe B, est la premiere partie d'une note de calculs
d'optimisation des chambres d'Hydro-Québec. En effet, tel qu'on le verra dans les sections
suivantes, les chambres en acier et en PRFV sont surdimensionnées et il y aura place a
optimisation. Une note de calcul sur le dimensionnement des structures souterraines est

disponible en annexe.






CHAPITRE 2

Etat de I'art

2.1 Les polymeres renforcés de fibres (matériaux composites)

Les polyméres renforcés de fibres (PRF) sont une sous catégorie de la grande famille des
composites. Le mot composite vient de la symbiose de deux ou de plusieurs matériaux et une
fois devenu composite, ce matériau formé aura des propriétés plus avantageuses que celles de
ses constituants utilisés individuellement. Pour ce qui est du génie civil, les PRF sont
constitués de deux composantes, soit les fibres de hautes résistances incorporées dans une

matrice de polymere (Figure 2-1).

Figure 2-1 : Vue microscopique d'une barre en PRF - matrice et fibres [Nimmer, 1990]

En effet, on peut observer sur la figure suivante, la résistance des deux constituants en plus du

PRF. (Figure 2-2)

Contrainte
[MPa]

1800-4900 —— Fibres

600-3000 —— PRF

34-130 ——, //| Matrice

| Déformation
04-48% >10%

Figure 2-2 : Courbe contrainte-déformation des PRF, des fibres et de la matrice
[Demers, 2009]
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On remarque que le comportement des PRF est linéaire jusqu'a la qu'au moment de la rupture.
I1 est important de mentionner que les barres en PRF subissent un décalage en cisaillement. En
effet, la surface de celles-ci est plus sollicitée que le centre. En somme, plus le diamétre est
petit, plus la barre est efficace et vice-versa. Afin d'assurer le bon fonctionnement des PRF, le
volume de fibres devrait étre supérieur a 55% pour les barres et tendons en PRF (ISIS Product

Certification #, 2006).

Il est possible d'ajouter des additifs dans le systtme pour but d'améliorer certaines
caractéristiques et de moduler la polymérisation. Voici une liste des additifs et des charges

adaptées aux systémes de fibres possibles que nous pouvons utiliser dans les PRF :

— agents de couplage;
— agents de démoulage;
— Initiateurs;

— durcisseurs;

— accélérateurs;

— catalyseurs d'UV;

— ignifugeants;

— agents de moulage;

— agents moussants

— eftc.

La normalisation des PRF est complexe puisqu'il existe de nombreuses possibilités de
combinaisons. D'un coté, cela consiste a un avantage puisque on peut adapter les PRF pour
l'usage que l'on va en faire. Cependant d'un autre c6té, on ne peut pas généraliser le
comportement pour tous les PRF. Il serait maintenant intéressant de regarder les deux

constituants en profondeur.

2.1.1 La matrice

La matrice, également appelée résine, sert de liaison entre chacune des fibres composant le

PREF. Elle joue également plusieurs roles importants :
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— protéger les fibres de I'abrasion et des agents chimiques (environnement);
— transférer les forces aux fibres;
— supporter latéralement les fibres contre le voilement sous charge de compression;

— étre thermiquement et chimiquement compatible avec les fibres [Robert, 2009].

Pour que la matrice permette de bien remplir ses fonctions mécaniques, il faut qu'elle et les
fibres soient bien collées ensemble. Le transfert des forces est accompli par les contraintes de
cisaillement dans la matrice. Donc, I'adhérence entre la matrice et les fibres est un autre critére
pour le bon fonctionnement des barres. Ce critére devient un facteur clé pour l'obtention de
bonnes propriétés mécaniques. De plus, selon M. Philips [Philips, 1989], la déformation
ultime des matrices doit étre plus élevée que les fibres et pour que les barres soient considérées

correctement produites, il faut que le taux de polymérisation soit supérieur a 95%.

Présentement en génie civil, il existe deux familles de matrice : les résines thermoplastiques et
celles thermodurcissables. Les thermoplastiques englobent les polyméres tels que le
polyéthyléne, le nylon et les polyamides. Pour ce qui est des thermodurcissables, ce sont les
vinylesters et les époxydes qui peuvent composés la matrice. En général, les
thermodurcissables occupent la presque totalité des éléments structuraux en génie civil
[Speisser, 1995]. Par ailleurs, ces polymeres présentent une bonne stabilité thermique, une
bonne résistance chimique, un taux de fluage et de relaxation tres faible comparativement aux
thermoplastiques. Par contre, les thermodurcissables sont irréversibles et possedent une durée
de conservateur courte et un temps de fabrication assez long. Afin d'obtenir des barres
courbes, on doit les former immédiatement apres la sortie du processus de fabrication.
Malheureusement, il est donc impossible de les plier directement sur les chantiers. Les normes

canadiennes acceptent 3 types de matrices : les polyesters, les vinylesters et les époxydes.

2.1.2 Les fibres

Les fibres sont le cceur des PRF puisque ce sont elles qui gouvernent la résistance et la rigidité.

La plupart du temps en pratique, on utilise des fibres continues sur toute la longueur et

11



orientées dans le sens de I'effort (caractére orthotropique). Voici les avantages des fibres dans

un PRF :

une rigidité élevée;

une résistance élevée;

écart-type tres faible de la résistance entre chacune des fibres;

diametre des fibres relativement constant.

L'une des caractéristiques qui donne un avantage aux fibres, c'est le diamétre de ces fibres
variant de 5 a 10 microns. Ce paramétre est important puisque la structure moléculaire est
alignée selon le sens de la longueur, lui conférant ainsi une grande résistance en traction. De
plus, la probabilit¢ qu'un échantillon de matériau contenant un défaut diminue avec son
volume. Les fibres ont moins de défauts que les matériaux d'origine, ce qui permet d'avoir de
plus grandes résistances. En fait, si une fibre se casse, le transfert des forces se fera par

l'intermédiaire de la matrice par les contraintes de cisaillement aux fibres adjacentes.

Les normes canadiennes acceptent trois types de fibres : les fibres de verre, les fibres de
carbone et les fibres d'aramide. Chacune présente des avantages et des désavantages selon les

conditions d'application. Cela dépend :

— de la demande en résistance;

— de larigidité que nous devons atteindre;

— de la durabilité en fonction de I'environnement;
— du coft;

— de la disponibilité du produit.

Les fibres de verre sont fabriquées avec un processus appelé fusion directe. Lorsque le verre
est en fusion, les fabricants I'étirent rapidement et de fagon continue. Il existe plusieurs types
de fibres de verre, mais les deux plus importants sont le type S qui sont les fibres les plus

résistantes par conséquent les plus colteuses et le type E qui sont les fibres standards. Elles
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ont un diametre compris entre 3 et 25 microns. Elles se caractérisent par leur résistance élevée,
par un module ¢élastique moyen, une masse volumique modérée et une faible conductivité
thermique. Elles sont trés utilisées en génie civil dans les cas ou le poids n'est pas critique. Les
barres d'armature en PRF, les sections structurales pultrudées, les enveloppes pour le
renforcement sismique ainsi que les tubes par enroulement filamentaire, représentent tous des

types d'éléments dans lesquels les fibres de verre sont employées.

Les fibres de carbone tant qu'a elles, sont produites avec un processus appelé la pyrolyse. Ce
processus soumet les fibres a une série de traitements thermiques complexes tels que la
stabilisation, la carbonisation, la graphisation et le traitement de surface. Les diamétres des
fibres de carbone varient de 5 a 8 microns. Elles sont trés utilisées dans les tendons de
précontraintes et pour les enveloppes pour la réhabilitation. Ce type de fibres est de plus en
plus utilisés puisque leur colt est sans cesse décroissant, elles possédent un module élastique
et une résistance ultime trés grande et sans égale aux effets thermiques, chimiques et
environnementaux. De plus, pour la construction de structures lourdes et dans les cas ou les

fléches peuvent étre critiques, l'utilisation des fibres de carbone devient une bonne alternative.

Finalement, les fibres d'aramide sont fabriquées a partir d'un composé synthétique appelé
polyamide aromatique utilisant un processus de filage par fusion. Par contre, ce type de fibres
est peu utilisé pour les structures et les recherches et c'est donc pour cette raison, qu'il n'en sera

pas plus discuté.

2.1.3 Les barres d'armature droites

Les propriétés des barres d'armature en matériaux composites sont fournies par le fabriquant.
Elles sont en accord avec la norme canadienne CAN/CSA S807 [CAN/CSA S807-10, 2010].
Les propriétés mécaniques des barres sont présentées dans le tableau suivant (Tableau 2-1).

Les fibres d'aramide ne sont pas démontrées, car elles peu utilisées au Canada.
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Tableau 2-1 : propriétés mécaniques de différents renforcements

Module
Résistance en Allongement p p
Type d'élasticité QOlong (10- ) Otransversale (10- )
traction (MPa) élastique (%)
(GPa)
Acier 400 200 0,002 11,7 11,7
PRFV 600-710 100-147 0,012-0,017 6-10 21-23
PRFC 1200-2300 30-47 0,015-0,020 -1-0 21-23

2.1.4 Avantages des matériaux composites

Les barres d'armature en PRF (surtout celles en PRFV) présentent plusieurs avantages par

rapport aux barres d'armature conventionnelles :

— légéreté : masse volumique de plus de 4 fois inférieure a celle de l'acier. Economie de
temps possible lors de la construction;

— stabilité chimique : ne se corrode pas (environnement propice a la corrosion), réagit
trés peu par rapport a I'alcalinité du béton et aux produits chimiques;

— neutralité électrique et magnétique : ne contient aucun élément conducteur;

— dilatation thermique (PRFYV) : similaire au béton;

— coilit peu élevé (PRFYV) : pour les projets de moyenne a grande ampleur, le prix

s'apparente avec l'armature d'acier galvanisée.

Tel que 'on vient de voir, les PRF présentent plusieurs avantages et leur utilisation est de plus

en plus commune :

— milieux marins : quais, caissons, murs, piliers, etc. Par exemple, en Australie preés de
la cote, les PRF sont tres utilisés a cause de la salinité trés €levée a cet endroit;

— infrastructures de transport : dalles d'autoroute, ponts, dispositifs de retenu et dalles
de stationnement;

— structures nécessitant une neutralité électrique : hopitaux, aéroports, etc.;

— structures en milieu chimique agressif : bassins et réservoirs de produits chimiques;
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— structures en contact direct avec le sol : chambres souterraines, dalles sur sol, murs

de souténement, etc.

2.1.5 Pultrall : propriétés des barres V-ROD

Il existe plusieurs types de barres et différentes propriétés sur le marche. Pour le présent
projet, d'une part, il y a I'armature d'acier 400W conventionnelle et de 1'autre, pour les PRF,
I'armature V-ROD de la compagnie Pultrall Inc. située a Thetford Mines. En fait, c'est plus
précisément le type haut module (V-ROD HM) qui est utilisé dans les structures souterraines.
Le Tableau 2-2 présente les propriétés mécaniques des barres de PRFV de V-ROD avec leur
section équivalente en acier. Deux tableaux plus complets concernant les propriétés des barres

V-ROD droites et courbes sont présentés en annexe.

Tableau 2-2 : Comparaison des propriétés mécaniques entre les PRF et I'acier

Taille PRFV Acier
(PRFV/Acier) Aire(mm2) E (MPa) Fu(MPa) Aire(mm2) E (MPa) Fy(MPa)
#5/15M 197,9 62 600 1184 200 200 000 400
#8/25M 506,7 66 400 1 000 500 200 000 400

Les barres courbes ne sont pas traitées dans ce présent ouvrage puisque ce projet est la suite
d'une recherche au préalablement effectué¢e par M. Alexandre d'Amours dans laquelle il traite
de ces dernieres. Suite a ses analyses, les barres courbes n'étaient pas beaucoup sollicitées,

voir méme négligeable.

2.2 Normes CAN/CSA

Les normes canadiennes sur le calcul de différentes structures en béton armé sont trés peu
adaptées aux structures souterraines telles que les chambres de tirage du présent projet. Ainsi,
dans le cadre de ce projet, Hydro-Québec a créé un devis de performance pour la conception

des chambres de tirage. La base de ce devis de performance est la norme CAN/CSA S806.

15



Il y a une différence entre le dimensionnement de I'armature de PRF et celui de l'armature
d'acier. Avec les éléments en béton armé incorporant une armature d'acier, 1'état limite qui
gouverne en grande majorité est 1'état limite ultime (ELUL). Par contre, étant donné qu'on doit
limiter les déformations tout au long de la durée d'utilisation des ouvrages incorporant de
l'armature de PRF, c'est l'état limite d'utilisation (ELUT). Les PRF présentent une rigidité
grandement inférieure a celle de l'acier (voir le Tableau 2-2 pour constater la différence). De
plus, les ruptures par fluage des PRF est un cas important a considérer. Cependant, en tenant

compte des limites du matériau, la philosophie de dimensionnement reste la méme.

2.2.1 Norme CAN/CSA S807-10

La norme CAN/CSA S807-10 (Specification for fibre reinforced polymers) sert a guider les
concepteurs, les fabricants et les compagnies d'autorisation de produits pour les procédés de
fabrication et la détermination des propriétés physico-mécaniques des barres d'armature en
polymeres renforcés de fibres (PRF). Le code S807 accepte seulement 3 types de fibres et 3
types de résines, présentés dans le Tableau 2-3. Dans le cadre de ce projet, c'est une matrice de

vinylester avec des fibres de verre qui sont utilisés.

Tableau 2-3 : Différentes fibres et résines dans la norme canadienne en question

Fibres Résines (matrices)
Polyester Verre
Vinylester Carbone

Epoxy Aramide

Détermination des propriétés mécaniques

Pour déterminer les propriétés mécaniques des barres en PRF, l'article 10.1 mentionne qu'il
faut tester 24 échantillons dans 3 lots différents, soit 8 échantillons par lot. Pour la
détermination de la section, la résistance en traction garantie et le module d'¢lasticité, I'annexe

C présente les différents essais effectués.
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Selon l'article 8.2, la résistance minimale en traction (résistance garantie) doit &tre prise
comme ¢étant la valeur moyenne des résistances en traction que 1'on multiplie par le facteur F.

La valeur F; est calculée avec 1'équation (2.1).

11,645V

F=———
N 1,645V (2.1)

VN
ou
V = coefficient de variation

n = nombre d'échantillons

Pour ce qui est des polymeéres renforcés de fibres de verre (PRFV), la norme demande d'avoir
une résistance en traction minimale. Le Tableau 2-4 suivant présente quelques valeurs de
résistances minimales pour les PRFV. Dans la présente norme, le tableau 1 détient une liste

compléte pour tous les types de barres en fonction des diametres.

Dans le cas du module ¢élastique, 1'article 8.3 mentionne que si le coefficient de variation est en
dessous de 5%, on peut utiliser la moyenne des 24 échantillons. Dans le cas contraire, on doit
utiliser 1'équation (2.1) précédente en remplacant F; par F..

Tableau 2-4 : Résistance minimale en traction des barres en PRFV

Diamétre (mm) Aire (mm?) Résistance (MPa)
10 71 750
13 129 650
15 199 650
20 284 600
22 387 550
25 510 550
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L'article 8.4 permet de classer les barres par grade en fonction du module élastique. Le
Tableau 2-5 suivant, présente les grades en fonction du module d'élasticité, qui est un extrait

du Tableau 2 de la présente norme.

Tableau 2-5 : Résistance minimale en traction des barres en PRFV

Gradel Grade2 Grade3

40 50 60

L'article 10.3 de la norme CAN/CSA S807-10 présente les propriétés de durabilité en ce qui a
trait aux PRF. Le Tableau 3 présente le test de fatigue couramment utilisé lorsqu'on utilise un

polymere renforcé de fibres.

Pour les autres propriétés, que se soit la résistance au cisaillement, la résistance des barres

courbes etc., le Tableau 3 permet de déterminer ces-dites propriétés.

Détermination des propriétés physiques

En plus des propriétés mécaniques, plusieurs propriétés physiques des barres doivent étre
déterminées pour assurer leur durabilité. En effet, les propriétés suivantes représentent des

tests permettant la mise en marché des barres de PRF :

— pourcentage de fibres;

— coefficient d'expansion thermique longitudinale et transversale;
— densité;

— pourcentage de vide;

— absorption d'eau;

— taux de cure;

— température de transition vitreuse (T,);

— spectroscopie infrarouge a transformée de Fourier (IRTF);

— analyse dispersive en énergie;
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— résistance aux alcalis en solution fortement alcaline (avec et sans chargement);
— résistance au fluage;

— résistance a la fatigue.

Les méthodes d'essais, le nombre d'échantillons ainsi que les limites spécifiques sont
disponibles dans le Tableau 4 de la norme S807. Pour tous autres renseignements ou
spécifications, se référer a la présente norme discutée précédemment [CAN/CSA S807-10,

2010].

2.2.2 Norme CAN/CSA S806-12

La norme CAN/CSA S806-12 porte sur l'utilisation des PRF dans les structures de batiment.
Cette norme [CAN/CSA S806-12, 2012] est surtout pour le calcul structural des structures de
béton armé incorporant des PRF. Hydro-Québec, tel que mentionné précédemment, a créé un
devis de performance pour les polymeres renforcés de fibres et s'est grandement inspiré de la

norme S806. Voici une citation de la raison de l'utilisation de cette norme :

«Les chambres enfouies s'apparentent davantage a une structure de bdtiment souterrain
(tunnel, sous-sol, stationnement souterrain) qu'a une structure de pont. De plus, il n'est pas
souhaitable d'utiliser des coefficients provenant de différents codes ou normes pour une méme
structure. Ainsi, nous recommandons d'utiliser les combinaisons de charges telles que

définies par le Code National du Bdtiment du Canada (CNB).» [Bessette et Lachance, 2000]

Tel qu'énoncé dans la citation ci-haut, le choix d'utiliser la norme S806 se limite a la
ressemblance entre une structure souterraine et une structure de batiment. On pourrait utiliser
cette méme analogie avec la norme de pont, CAN/CSA S6-06. Par exemple, on pourrait dire
qu'une structure souterraine s'apparente a celle d'une culée de pont. Par ailleurs, les conditions
d'utilisation sont complétement différentes entre les deux normes. Ainsi, la  condition
d'exposition aux intempéries de la norme de batiment est quasiment négligeable (ce qui est le
cas pour les structures souterraines) comparativement a la norme de pont. Pour ce qui est des
critéres de conception, dans la plupart des articles, nous ne devons pas utiliser les deux normes

simultanément. Cependant, dans l'objectif d'améliorer le devis, il pourrait étre intéressant
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d'utiliser des critéres du code de pont (S6) afin de prendre en considération les conditions

d'exposition plus limitatives.
Coefficient de tenus et limitation

Le coefficient de tenue ¢, pour les renforcements internes non précontraints est de 0,75

(article 7.1.6.3).

L'article 7.1.2.2 mentionne qu'en charge de service, les barres d'armature en PRFV ne doivent
pas dépasser 25% de la résistance en traction des barres. Puis, selon l'article 7.1.2.3, la

déformation maximale sous charges de service ne doit pas dépasser 2000 pe.
Longueur de scellement (longueur de développement)

La longueur de scellement (ou longueur de développement) maximale pour les barres

rectilignes en traction est donnée par 1'équation suivante :

kikoKskgks fpu

dCS '\/f_C

ld: 115

Ay >300 mm (2.2)

ou d.s est le minimum de (1) la distance entre la surface fini du béton et le centre de la barre
que l'on veut ancrer et (2) le 2/3 de la distance centre a centre des axes des barres a ancrer.
Cependant, la valeur de d.s ne doit pas étre plus grand que 2,5dy,. Voici la définition des
coefficients k; dans I'équation précédente (se référer au Tableau 2-6 pour les valeurs utilisées

dans le cas des PRFV :

— k; est le facteur qui prend en compte le positionnement des barres d'armature dans le
béton;

— k, est le facteur qui prend en compte la densité du béton;

— kj est le facteur qui prend en compte le diamétre de la barre;

— k4 est le facteur qui prend en compte le type de barre;
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— ks est le facteur qui prend en compte la surface de la barre.

Tableau 2-6 : Coefficients pour le calcul de la longueur de scellement

K; Valeur Validation

¢} 1,0 pour tous les autres cas
k, 1,0 pour un béton normal
ks 0,8 pour A, <300 mm

ky 1,0 pour les PRFC et PRFV

ks 0,8 obtenue en laboratoire

Comme pour les barres d'acier, la longueur de développement des barres en PRF peut étre
réduite dans un premier temps par firp/firup, s0it la contrainte réelle dans la barre divisée par la
contrainte a l'ultime dans la barre. On peut également réduire la longueur de scellement par le
facteur Ayeq/Afour, soit l'aire d'armature requise divisée par l'aire d'armature fournie. Par
exemple, lorsqu'on effectue un calcul en flexion simple, si nous dimensionnons la poutre pour
qu'elle soit surarmée, la contrainte dans la barre n'atteindra jamais fsp,. De plus, si on a besoin
de 3,7 barres (égal au moment pondéré) au lieu de 4 barres (é¢gal au moment résistant final), on

obtient une réduction supplémentaire de 7,5%.

Enrobage minimal

Pour ce qui est des chambres étudiées, 1'épaisseur des chambres est un point trés important

puisqu'elle :

— augmente le poids;
— augmente le prix de fagon significative;
— accroit la résistance en compression et en flexion considérablement (ce qui n'est pas

nécessairement un besoin).

Effectivement, en augmentant par exemple 1'épaisseur de 25 mm, une masse supplémentaire

d'environ 3 000 kg (29,4 kN) peut s'ajouter au poids initial.
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L'article 8.2.3 signal que pour I'armature de polymeres renforcés de fibres de verre, I'enrobage

doit étre le plus grand de :

- 2%*dy;

— 30 mm

ou dy est le diameétre de la barre la plus grande (cas ou deux armatures de diamétres différents
sont sur le méme rang d'armature). Les annexes R (guide informatif) et R.1 proposent un lien
entre 1'épaisseur de l'enrobage et la durée d'exposition aux flammes nécessaire. Par contre,
pour ce qui est des chambres souterraines, la probabilité qu'un feu si propage est quasiment

nulle.

Dans la norme A23.1 (CAN/CSA A23.1-09, 2009), les articles 4.3.2.2.1 et 6.6.6.2.3
mentionnent que lorsque le béton est coulé en place et qu'il est soumis aux sels de déglagage, a

I'humidité et au contact de la terre, I'enrobage minimal est le plus grand de :

- 2%d,;

— 75 mm

Si la structure est préfabriquée ou qu'il y a une protection qui est placée sur 'armature noyée
dans le béton, I'enrobage peut étre inférieur aux deux limites précédentes. Il est certain que la
fabrication, par rapport aux conditions de cure, de fabrication et de mise en place du béton en
usine est beaucoup plus homogene et présente beaucoup moins de défauts pour les structures

préfabriquées que celles coulées sur place.

Armature minimale

La quantit¢ d'armature doit étre suffisante pour assurer la stabilité et la sécurité des usageés.

Ainsi, l'article 8.4.2 demande que le moment résistant (M;) soit au moins plus grand que 1,5
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fois le moment de fissuration (M,,). Le moment de fissuration est calculé a partir de 1'équation

(2.3) suivante.

Iy
M,, = f,x = (2.3)
t
ou
f,=0,6M/f'.
I, = inertie de la section brute pour un rectangle = bt*/12

y=distance du centroide de la section (négligeant I'armature) a la fibre en traction

On peut améliorer la précision pour le calcul du moment de fissuration en regardant la
contribution de I'armature lorsqu'on atteint la fissuration dans la fibre en traction. Cependant,
si on fait l'analyse d'une poutre rectangulaire, le gain pour le moment de fissuration n'en vaut
pas la peine par rapport au temps pris a faire des calculs supplémentaires et non instinctifs
[Paultre, 2011].. Le processus est de plus en plus ardu lorsque la section n'est pas symétrique
et perpendiculaire a l'axe de flexion, car on doit passer par les notions de courbures et
d'addition du volume de contrainte interne, tout en s'assurant que la contrainte en traction dans

le béton dans la fibre en traction soit égale a f..

Dans le cas ou le moment résistant est plus petit que 1,5 fois le moment de fissuration, l'aire
minimale pour le renforcement en PRF doit respecter 1'équation (2.4) tirée de l'article 8.4.2.3,

dans chacune des directions orthogonales (dans le cas d'une dalle par exemple).

400

A =—A 24
min Ef g ( )

L'espacement maximal des barres de PRF est obtenu par la valeur minimale de :

— 300 mm;

— 3 fois 1'épaisseur de la dalle.
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Pour ce qui est de I'armature d'acier, 1'armature minimale est de 0,002A, et l'espacement

minimal est la plus petite valeur entre 500 mm et 3 fois 1'épaisseur de la dalle.
Béton armé de PRF en flexion

Pour les poutres et pour les dalles unidirectionnelles, la distribution de l'armature en flexion
est limitée par l'article 8.3.1 sous charges de service. En effet, il stipule que si la déformation
dans l'armature en traction excéde 1 500 microdéformations, le paramétre z,s doit étre
inférieur a 38 000 N/mm lorsque 1'élément analysé est expos¢ aux intempéries. On calcule le

parametre de contréle de la fissuration (zyr) a l'aide de 1'équation (2.5) suivante :

E
Zoet = ko E foa/d A (2.5)

ou

ky, = coefficient d'adhérence des barres (déterminé selon I'annexe S, sinon la valeur de 1,2 peut
étre prise). Pour les barres V-ROD, k;, =0,8

E, = module ¢lastique de I'acier =200 000 MPa

E¢ = module ¢élastique du PRF

fr = contrainte moyenne dans la barre

d. = distance entre la fibre extréme en traction et le centre de gravité de I'armature tendue

A = l'aire de la section de béton

L'article 8.3.1.2 mentionne que pour les structures pouvant étre affectées par un milieu
agressif, des investigations et des précautions supplémentaires doivent étre prises
contrairement aux structures souterraines ou les PRFV ne sont pas affectés de fagon

significative [Robert, 2009].

Pour ce qui est de l'acier, lorsqu'une structure est exposée aux intempéries, le parametre du
contrdle de la fissuration (z,.) tiré de l'article 10.6.1 de la norme A236.3-04, doit étre

inférieur a 25 000 N/mm et est obtenu par 'équation (2.6) suivante :

Zacier = f53 ch (26)
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ou
f, = la valeur du moment interne divisée par le produit de I'aire de renforcement interne totale

et du bras de levier interne ou par 60% de fj.

Béton armé de PRF en cisaillement

L'équilibre des poutres a l'effort tranchant est valide si 1'inégalité suivante (2.7) est respectée

(article 8.4.4.3) :
V. >V; 2.7)

ou V. est la resistance a l'effort tranchant pondéré et Vr est l'effort tranchant pondére.

La résistance a l'effort tranchant (2.8), soit V,, est la somme de deux composantes : la
composante du béton due a l'engrenure des granulats V., (aussi appelée la résistance du béton)

et de la composante des armatures transversales en PRF, V¢ (article 8.4.4.4) :

Vr = Vc + Vprf < Vrmax (28)

oU V max €st une limite supérieure (2.9) qui tient compte de 1'écrasement du béton dépendant

des contraintes de compressions obliques (fissures) :

Vimax = 0:22®cfcbwdv (2 9)

La résistance du béton prend en compte plusieurs parametres et phénomenes. Que ce soit
I'engrenure des granulats, 'amplitude des efforts de flexion et de la rigidité des armatures en
cisaillement. La résistance au cisaillement (2.10) pour les poutres ayant une hauteur effective

d plus petite que 300 mm est obtenue par 1'équation suivante (article 8.4.4.5) :

V, = 0,050k, 'b,d, (2.10)

ou
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A = facteur prenant en compte la densité du béton
bw = largeur résistante au cisaillement

dv = hauteur efficace en cisaillement

Le mécanisme de résistance prend en considération le moment appliqué sur la section défini
comme ¢étant k,,. Plus le moment est grand, plus grandes sont les fissures et plus I'effet

d'engrenure est diminué. Le facteur k, est calculé de la fagon suivante (2.11) :

Vid
K= [— <1,0 (2.11)
Tel que qu'on le sait, il existe un panoplie de barres ayant des rigidités et des résistances
différentes. Pour prendre en considération la rigidité des armatures transversales, le facteur k,

prend la valeur suivante (2.12) :

1/3
kr = 1+(Efrppfrp) (212)

\

ou

Efp = module ¢€lastique des armatures en flexion

Pfrp = taux d'armature en flexion.

Le terme de la résistance en compression du béton ( f',), doit absolument étre plus petit que 60
MPa, car cette valeur donne la limite avec les bétons haute performance et que les recherches
au sujet de la résistance en cisaillement se sont exclusivement concentrées sur les bétons en
dessous de cette valeur. De plus, les recherches sur la résistance au cisaillement du béton a

convenu que V. doit étre inclue dans ces bornes (2.13) :
0,110, f.b,d, <V,<0,220.fb,d, (2.13)

Pour ce qui est du calcul de la résistance de 1'armature des PRF, la méthode utilisée se trouve a
étre la méthode générale bien connu des ingénieurs, car le dimensionnement des armatures en

acier est généralement fait a partir de celle-ci. La résistance au cisaillement due a I'armature de
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cisaillement lorsqu'elle est perpendiculaire a 1'axe longitudinal, est donnée par I'équation (2.14)
suivante (article 8.4.4.9) :
. O>4®fffrpuAvdv cot 6

S

(2.14)

Vprf
ou
s = espacement des étriers mesurés parallelement selon 1'axe longitudinal
fpu = valeur maximale de la résistance en traction des armatures transversales et cette valeur
ne doit pas étre plus €élevée que 0,005Eg, de l'armature transversale
A, = aire de l'armature transversale incluse dans la distance s et 0 est 1'angle d'inclinaison des
contraintes de compression diagonales (ou de fissures).

Dans le cas du béton armé avec l'aide de 1'acier, la valeur de Vc est obtenue avec 1'équation

(2.15) tirée de l'article 11.3.4 de la norme A23.3.

V. =ABBy/Fcbyd, (2.15)
ou
B = paramétre qui prend en compte le facteur d'échelle, le cisaillement entre les granulats et
l'espacement des fissures.
Dans le cadre de ce projet, étant donné qu'il n'y a pas d'armature de cisaillement, la

contribution de l'armature est égale a 0.
Poinconnement
Le poingconnement est un critére important pour ce projet puisque c'est le mode de rupture le

plus probable et le moins sécuritaire. L'article 8.7.2 présente le cisaillement bidirectionnel (v;)

d'une dalle étant la moindre de (équations (2.16) a (2.18)):

2
v, = <1+B—) [0.02820 (Epuef) | (2.16)
4d
v, = (b—+o,19) [o,147mc(EprffC)”3] 2.17)
v, = 0.05628, (Epf) (2.18)
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ou

f'c <60 MPa
Ensuite, la résistance en cisaillement est calculée en multipliant la valeur de v, par b,d.

Pour la norme de l'acier, on doit utiliser la moindre des valeurs suivante parmi les (équations

(2.19) a (2.21)).

v, = (HBE) [0,197»@0\/f_’c] (2.19)
v, = (4—d +o,19) (07| (2.20)

b,

v. = 03800, \/7 221)

ou+/f'. <8 MPa
Calcul des fleches

L'article 8.3.2.1 de la norme, indique une déflexion maximale sous charges de service de
1,/180 pour les toits qui ne supportent pas d'éléments susceptibles d'étre endommagés par de
grandes déflexions. Par contre, selon le devis de performance, une valeur limite de 1,/360 est

utilisée pour limiter les déflexions.

La norme présente une fagon de calculer la déflexion sous charges de service qui fait
intervenir l'inertie fissurée (I.,). La Figure 2-3 est tirée du Tableau 7 de la norme présentant les

équations de déflexion pour les cas de chargements les plus rencontrés. A noter que :

n= <1-Iﬂ> (2.22)

Lorsqu'on doit évaluer la déflexion a long terme, celle-ci doit étre multiplié par [1 + S], ou S
varie de 1.1 (pour une période de 3 mois) a 2 (pour une période de plus de 5 ans).
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Ouvertures

La norme S806-12 ne fait aucune mention des ouvertures dans les dalles en béton armé de
PRF. Cependant, dans le cas du poingonnement, l'article 8.7.1 renvoie a la norme A23.3. Dans
cette derni¢re norme, la section 13.10.10 porte sur I'ouverture dans les dalles. Lorsque la dalle
est absente d'une poutre, une ouverture peut étre placée dans la dalle sans qu'il n'y ait d'analyse
spéciale dans le cas ou les bandes passant par l'ouverture, aient encore le taux d'armature

demandé¢ et que l'ouverture résiste au poingonnement.
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Tablean 7
Formules de calcul de la fleche maximale pour les poutres types et

les dalles types portant dans un sens, en béton armé avec du PRF
(voir "article 8.3.2_4)

Type de poutre Fléche maximale

=

L L
1 I r
P P

TR sq1t
Boman 3

T OIB4El,

5

-] 35T 3|

P
H Bmax = 3-:,:'_::, [1_1-||:l;‘-1:| ‘

Figure 2-3 : Equation pour l'estimation de la déflexion
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2.2.3 Norme CAN/CSA S6-06 et supplément CAN/CSA S6S1-10

La présente norme et son complément portent sur le calcul des ponts routiers. Le
dimensionnement général pour les structures en béton armé conventionnelles est couvert dans
le chapitre 8. Pour ce qui est de la partie PRF, c'est au chapitre 16 que I'on doit se rapporter

pour les ouvrages en béton renforcé de fibres.

Coefficient de tenue et limitations

L'article 16.5.3 présente les différents coefficients de tenue en fonction du type de PRF utilisé.
Concernant les PRFV, ¢y est de 0,55 pour des barres d'armature de PRFV produites par

pultrusion.

Tel qu'on le sait, les PRFV sont moins efficaces sous une charge constante. Ainsi, sous les

charges de service, on limite la contrainte dans les armatures a 0,25 f,,.

Comparativement au code de batiment (S806), cette norme limite les déformations en limitant
le coefficient de performance global J a 4,0. Ce coefficient se calcule de la facon suivante

(2.23) :

M
J= (2.23)

ou

M, = moment de rupture de la section

y, = courbure a M,

M. = moment correspondant a une déformation maximale dans le béton de 0,001 en
compression

V. = courbure a M,

I1 est également mentionné dans l'article 16.8.2.3, que si la déformation dans les armatures de

PRFV dépasse 1 500 microdéformations, l'ouverture des fissures (w.;) ne doit pas dépasser
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0,5 mm lorsque les ¢léments sont confrontés a des environnements agressifs et 0,7 mm pour

les autres éléments. L'ouverture des fissures est calculée selon I'équation (2.24) :

(2.24)

ou

h; = distance du centre de gravité de I'armature de traction a 1'axe neutre

h, = distance de la fibre extréme en traction a 1'axe neutre

ky, = coefficient d'adhérence des barres (déterminé selon I'annexe S, sinon la valeur de 1,2 peut
étre utilisée). Pour les barres V-ROD, k;, = 0,8

d. = distance du centre de gravité de 1'armature de traction a la fibre extréme de traction

s = espacement de l'armature de cisaillement
Pour ce qui est de I'armature en acier, la norme des ponts limite la largeur des fissures dans les
environnements agressifs (sels de déglagage ou eau de mer - ions chlorure amorcant la

corrosion et dégradant plus rapidement les structures en béton armé conventionnelles) a

0,25 mm. Le calcul de l'ouverture est obtenu par 1'équation (2.25) selon l'article 8.12.3.2.

Wacier = KoBeSrm€sm (2.25)
Longueur de scellement
La longueur de scellement est obtenue par 1'équation (2.26) de 1'article 16.8.4.1.

kiky

[dcs+Ktr prf]

ou
k; = facteur d'emplacement d'une barre, égal a 1 si la barre est placée au-dessus de 300 mm de

béton
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dcs = plus petite valeur entre : la distance du centre de la barre a la surface de béton et 2/3 de
l'espacement centre-centre des barres tendues

fip = contrainte dans l'armature a I'ELUL

Le terme [dcs-i-Ktr EEer] ne doit pas dépasser 2,5 d, et l'indice d'armature transversale Ky, ((2.27)

est tiré de 'article 8.15.2.2.

K.=0.45—2 2.27
770,580 (227)

ou

Ay = aire de l'armature en dessous de lg qui traverse la fissure probable due a la perte
d'adhérence

s = entraxe maximal de 'armature transversale en dessous d'une distance 14 d'adhérence

n = nombre de barres pouvant étre développées le long d'un plan probable de perte d'adhérence

Etant donné que les barres ont une longueur maximale pour la livraison, on doit
habituellement faire des jonctions de barres par recouvrement. Ainsi, l'article 16.8.4.2 indique

que ce recouvrement doit avoir au moins 1,3 1g.

Pour 'armature d'acier, l'article 8.15.2.3 de la norme des ponts permet d'utiliser une longueur

de développement simplifiée présentée par l'équation (2.28):

f,
15=0,24k, kok; = d, (2.28)

cr
ou

k, = facteur de revétement, égal a 1 pour les barres non revétues

ks = facteur relatif au diametre, égal a 0,8 pour les barres de 20M et moins et égal a 1 pour les

barres plus grosses que 20M
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Enrobage minimal

L'article 16.4.4 énonce que pour les polymeéres renforcés de fibres, 1'enrobage minimal est de

35 mm = 10 mm pour tous les types d'expositions.

Pour ce qui est de l'armature d'acier, I'enrobage minimal est obtenu par l'article 8.11.2.2.
Lorsque la structure est exposée aux sels de déglagage, préfabriquée et située sous au moins

600 mm de remblai, un enrobage de 50 £ 10 mm est donc nécessaire.
Armature minimale

Comme pour le code de batiment, l'article 16.8.2 mentionne que nous devons s'assurer que la
résistance minimale en flexion pondérée soit > 1,5 M, et que 1'ouverture des fissures indiquée

précédemment soit adéquat.

Pour 'armature d'acier, les articles 8.8.4.3 et 7.8.11 indiquent que nous devons s'assurer que le
moment de flexion pondéré soit > 1,2 M, et que I'armature minimale soit plus grande ou égale

a Apin = 0,002bh.

Béton armé de PRF en flexion

La norme des ponts mentionne que la résistance M; doit étre au moins 50 % supérieure au
moment de fissuration M, , sauf dans le cas ou M; est plus de 50 % que le moment pondéré
M. Tel qu'il a été mentionné, le moment de fissuration M, est atteint lorsque la contrainte

maximale a la fibre extréme en traction atteint la contrainte de fissuration, f,,, qui se calcule

avec l'équation (article 8.4.1.8.1) pour un béton de densité normale (2.29).

fo = 0,4,/T (2.29)
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Béton armé de PRF en cisaillement

Tout comme la norme S806, la résistance au cisaillement est la contribution du béton Vc et de

I'armature , selon 1'équation (2.30):

V=V (2.30)

ou

Vst = VS ou Vprf

La résistance du béton est obtenue par 1'équation (2.31) tirée des articles 16.8.7 (lorsqu'on se
référe au chapitre des PRF) et 8.9.3.4 (lorsqu'on se référe au chapitre sur I'armature

conventionnelle).

V. =2,5p0.f,byd, (2.31)
ou
f <3,2 MPa
dy = la plus grande des valeurs entre 0,72 h et 0,9 d

La valeur de f est calculée a 'aide de I'équation (2.32):

(2.32)

] [ 1300 ]
1 500c 1 000+s,,

ou

Sze = 35d,/15 pour un béton avec une résistance supérieure a 70 Mpa

Pour le calcul de €, les articles 16.8.7 b) et 8.9.3.8 présentent 1'équation pour le calcul de la

déformation au centre de 1'élément (2.33).
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%‘ +V+0,5N;
34

2Eprf‘Aprf

<0,003 (2.33)

€& =

Pour ce qui est de la résistance au cisaillement de 'armature, il a ét¢ mentionné antérieurement
qu'étant donné qu'il n'y a pas d'armature de cisaillement, on néglige totalement la contribution

de l'armature dans le calcul de la résistance en cisaillement.
Résistance au poinconnement

La résistance au poinconnement est calculée a I'aide de I'article 8.9.4.3 pour l'armature d'acier,

soit par I'équation (2.34):

V. =0.f,.b.d (2.34)
La norme ne propose aucune équation pour les PRF.
Fléches
Pour le calcul des fléches, 1'article 8.13.3.3 calcule une inertie effective L. et est présenté par
I'équation (2.35):

M
I = Tt(TTe) [W“] <I, (2.35)
a

ou
Ig = inertie brute
Icr = inertie fissurée

M, = moment de service considéré

2.3 Résistance au poingonnement pour les PRF

Tel qu'on le verra plus tard dans ce mémoire, il y a deux cas de chargement testés, soit la

compression (force verticale appliquée sur la cheminée d'entrée) et le tirage des murs (essai de
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tirage pour valider les ancrages pour l'installation du filage électrique). Le mode de rupture
attendu est celui du poingonnement. Pour le présent projet, le poingonnement sera considéré
seulement pour les polymeres renforcés de fibres, car celui de l'acier a déja été considéré dans
les travaux de recherches de M. Alexandre d'Amours. On doit rappeler que dans les normes, f';
est inférieure a 60 MPa. Par contre, il a ét¢ démontré que méme si la résistance en

compression du béton est a 75 MPa, les équations restent admissibles.

2.3.1 Ozden, Ugur et Ozturan (2006)

Cet article porte sur la validité des équations de la CSA A23.-01 pour différents types de

dalles. Les paramétres de I’étude sont les suivants :

— Type de béton (f'c = 18,5 a 82 MPa);
— Taux d’armature (0,73, 1,09, 1,50 et 2,25);
— Excentricité de la charge (0, 0,1 et 0,2 m);

— Pourcentage de fibres d’acier (0 et 1%).

Les spécimens sont circulaires et ont 120 mm d’épaisseur armée en compression et en tension
(acier). Le taux d’armature est le double en tension que celui en compression. La figure

suivante (Figure 2-4) présente le montage expérimental utilisé.
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Figure 2-4 : Montage expérimental Ozden et al
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La force est appliquée avec un bras de levier pour créer un moment en plus de l'effet de
cisaillement. Des 28 spécimens, seulement 4 ne contiennent pas de fibres d’acier et sont
composés de béton a trés haute performance et ne sont pas chargés excentriquement. Méme
s’il n’y a pas énormément de résultats, on peut voir la concordance des équations de la norme
avec des valeurs légérement conservatrices pour un taux d’armature ¢€levé. Se référer au

Tableau 2-7.

Tableau 2-7 : Résultats partiels de I’étude de Ozden et al (2006)

Spécimens F’c (MPa) p Pp/Pcsa
HRI1EOFO 74 1,5 0,80
HR1EOFOr 75 1,5 0,80
HR2EOFO0 63,7 2,25 1,06
HR2EOFOr 74,7 2,25 1,18

2.3.2 Rizk, Marzouk, Hussein et Hossin (2011)

L’article porte sur l'effet du taux d’armature sur la résistance au poingonnement de dalles
bidirectionnelles en béton armé conventionnel. Une force de poinconnement est appliquée sur

10 échantillons. La Figure 2-5 présente le montage en question:

T

1330
1900

Rusbiber-packing stoel
b spport

Figure 2-5 : Montage expérimental Rizk et al
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Les facteurs a 1’étude sont :

— Type de béton (f'c =33 a 70 MPa);

— Taux d’armature (0,52 a 2,68);

— L’¢épaisseur de la dalle (150 et 200 mm);

— La profondeur d de I’armature (105 a 162,5 mm).

La figure suivante (Figure 2-6) est tirée de I’article et représente le tableau résumé des

paramétres testés ainsi que les résistances obtenues et comparées avec la littérature.

Paoaed My
Compressive Btezl ratin, Lilimage load, P, A CEB-FIP Froposed
Slab no.*  stength, £ (MPa) g (%) (kM) AZ3304 {19900 BS 8110-97 equation Pl Pl
N&CI 33 0.52 479 1.22 LAy 0.57 L] 1.1y
NS i5 217 GTH L85 1.11 097 1 (K5 45
HS.C1 &0 65 675 1.17 0.93 081 .87 1.2
HSC2 il (158 THE L.9% (LBY 0.78 082 1 A0y
HS{3 L1} 1.13 =11 [h G 95 0.83 LhHE TR
HS.C4 &7 167 &2 1,000 L 0,93 a7 62
HSLCS 9 248 TER L85 1.3 01,54 a4 56
HSCH i} 2.6 &0l .76 (VRS (.52 (LEA bl
NSC3 34 {hdly b 1.45 (L 0194 1.14 1.6l
HECT gl | &R 43] .08 .19 1.03 116 65

THNSC, mowmal "I'"-'".e:lll shabe; HSC, Righ strength slabs

Figure 2-6 : Résultats des essais de Rizk et al

L’effet du taux d’armature peut étre isolé en prenant deux échantillons identiques ayant un
taux d’armature différent, tel que NSC1 Et NSC2. Les auteurs concluent que les deux facteurs

qui ont le plus d’influence sur la résistance au poingonnement sont :

- fc;

— taux d’armature

Comme on peut le constater, pour des taux d’armature peu élevés, la norme CSA A23.3
présente des valeurs non sécuritaires. Une étude sur 190 essais de la littérature est ensuite
effectuée afin de déterminer I’influence du type de béton et du taux de renforcement sur la
résistance au poingonnement. Les deux figures suivantes (Figure 2-7 et Figure 2-8) présentent

la contrainte de cisaillement ultime normalisée par rapport aux deux paramétres précédents.
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On note que dans le cas de la résistance a la compression du béton, 1’exponentielle est de 0,41,

ce qui est plus preés de 0,33 de la racine de la résistance en compression du béton.

1.60

1.20
1.00
0.80

ion

MNaormalized shear stress, v, (MPa)

0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00

Reinforcement ratio (%)

Figure 2-7 : Résistance au poingonnement normalisée par rapport a la résistance en

compression du béton (Rizk et al)
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Figure 2-8 : Résistance au poingonnement normalisée par rapport au taux d’armature en

flexion (Rizk et al)
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Les auteurs proposent donc une seule équation qui représente mieux la réalité. Elle diffeére des

normes nord-américaines sur 3 points :

— La racine cubique de la résistance en compression est utilisée (comparativement a la
racine carrée);
— Deffet d’échelle est incorporé directement;

— le taux d’armature est pris en compte.

L’équation (2.38) proposée est la suivante :

' Ly 025
Vg = 0,70V fe(100p) (2—}‘1) bd (2.36)
ou
p = taux d’armature < 3,0%

lch = longueur caractéristique qui prend en compte 1’effet d’échelle :
1.y =3,84f'c+580 (2.37)

2.3.3 Q. Zhang, H. Marzouk et A. Hussein (2005)

L'article porte sur lI'influence du type d'armature et sur le type de béton, soit normal ou a haute
performance. Les essais sont effectués sur deux dalles (RS1 et GSHS) et comparés avec une
troisieme dalle (GS2) de Marzouk et al. (1991). Le tableau (Tableau 2-8) suivant présente les

dimensions et les résistances obtenues (Pu).

Tableau 2-8 : Caractéristiques et résultats

Spécimen Fe pS Hauteur Pu (kN)
(MPa) (mm)
RS1 (acier, béton normal) 28 1,1 150 449
GSHS (PRFV, béton HP) 71 1,18 150 275
GS2 (PRFV, béton normal) 35 1,05 150 219
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On voit l'influence du type d'armature ainsi que du type de béton utilisé. On remarque qu’entre
l'acier et les PRFV il y a une différence considérable. De plus, pour les spécimens GSHS et
GS2, il y a une différence de 26% pour le double de la résistance en compression du béton.
Les équations proposées dans cet article sont trés similaires et seront adoptées dans la norme

CAN/CSA S806-12.

2.3.4 Carlos E. Ospina, Scott D. B. Alexander et J. J. Roger Cheng (2003)

L'article porte sur l'influence du type d'armature sur la résistance au poingonnement. Quatre

spécimens (1 armé d'acier, 2 armés de barres en PRFV et 1 armé d'un grillage de PRFV) sont

étudiés (Figure 2-9).
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Figure 2-9 : Equation pour I'estimation de la déflexion

Les parametres de 1'étude sont les suivants :
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— Type d'armature (acier ou PRFV);
— configuration de I'armature en PRFV (grillage ou barres);

— taux d'armature en PRFV (0,73% a 1,46%).
Les conclusions sont les suivantes :

— Comportement similaire avant fissuration pour les PRFV et l'acier;
— apres fissuration, les PRFV présentent une résistance et une rigidité moindre que
l'acier;

— plus le taux augmente pour les PRFV, plus la rigidité et la résistance augmente.

Apres coup, les auteurs proposent I'équation suivante (2.38):

E rf
Veamp = 2,77 (pef'e) |2 bod (2.38)
S

2.3.5 Sherif El-Gamal, Ehab El-Salakawy et Brahim Benmokrane (2005)

L'article porte sur la résistance au poingonnement des dalles de ponts renforcées en matériaux
composites. Le montage expérimental est le suivant : la dalle est appuyée et retenue par deux
poutres d'acier en I dans un seul sens. Six spécimens (1 armé d'acier, 3 de PRFV et 2 de

PRFC) sont testés. Les parameétres de 1'étude sont les suivants :

— Type d'armature (acier, PRFV et PRFC);
— taux d'armature (de 0,34% a 2%).

La conclusion de cette recherche est que les dalles renforcées en matériaux composites
répondent a toutes les exigences de la norme canadienne des ponts. Le comportement post-

fissuration est similaire pour les 3 types d'armature ainsi que le patron de fissures.
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Etant donné que les formules existantes ne prennent pas en considération la continuité des

dalles, les auteurs proposent une nouvelle formule dérivée de I'ACI :

V= 0,33,/f:bod x a(1,2)N (2.39)
1/3 &d
a=0.62(p, Ep) (HE) (2.40)

La valeur de N doit étre prise a 2 pour une dalle continue dans les deux directions, a 1 pour

une dalle continue dans une direction et a 0 pour les dalles non-continues.

2.3.6 L. Nguyen-Minh and M. Rovak (2013)

L'article porte sur la résistance au poingonnement de 6 spécimens (3 armés d'acier et 3 armés

de PRFV). Les paramétres de I'é¢tude sont les suivants :

— taux d'armature (0,4 % - 0,6 % et 0,8 %);
— type d'armature (acier ou PRFV).

Les spécimens sont des dalles bidirectionnelles appuyées sur leur périmetre. Tout comme Rizk
et Zhang, les PRFV présentent une résistance moindre que l'acier. La Figure 2-10 illustre la

courbe de la force par rapport au déplacement des spécimens.

Load (kN)
P
=
=

100 R GST PUNC-01 =& SSLPUNC0
f w@ GSL-PUNC-06 =0 SSL-PUNC-06
0 : =@ GSL-PUNC-08 =0~ S5L-FUNC-08

0 5 10 15 20 25 30 35

Slab center displacement (mm)

Figure 2-10 : Force par rapport au déplacement au centre des dalles
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Les auteurs ont propos¢ 1'équation empirique suivante (2.41):

cr2

,33
pprf (2.41)

e (;

CT‘1

] Pl

100 gr3f3 (f'c)o 3bcr 1d

2.4 Formules retenues pour le poingonnement

Les formules suivantes pour le calcul de la résistance au poingonnement des normes et de la

littérature sont résumées au Tableau 2-9.

Tableau 2-9 : Formules pour le calcul de la résistance nominale au poingonnement

Norme/auteur Formule
V; (1 + T)ﬂ 190D/ Fibidyp s
CSA A23.3 man gy o [(;:) 0 m] Ao/ Tibely g5
V, = 038\ /Tl 0 50
CSA S6-06 V, = (B for Moopnad
ACI 318-05 Vp = 0.33 ¢ /Tibugsad

Rizk et al. 2011

_ i 025
Vi = 0703 F7 1000)42 (,}—:;) by g el

TTETE

CSA S806-12

ACI 440.1R-06

Ospina et al. 2003

FEl-Gamal et al. 2005

Nguyen et al. 2013

Vi=[L 4 (b /b a ) Ly f L )] '|II lﬂ'ﬁ[

V. = [:|+ T) [nmmo [F,;p;f]"l]bm i

Ve

id
[(a: ) +0. m] 0.147 A6 ( Eppys [ bog sad
}
V, = 00568, (Eppp )" by sed

Vi = 4/5 % o/ Fbopsakd

pr—

i nys [E
Veemp = 2.77(ps 1)1 v F"m..—m

el

V, = 0.33 % /Flbnosed # [[].E:i?(,ﬂ-; Ej)H® (1 + —)] (L2)¥
bag.nd

0.4 08 .
e g ey
]‘l"r.ll—f'll.'rd:I (l[m) ¥ [-r.} Jer, 1 L
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2.5 Comportement du béton armé sous charge de fatigue

Habituellement, toute structure est calculée pour résister a une rupture avec les états limites
ultimes (ELUL). La rupture peut étre soit ductile (flexion), fragile (cisaillement) ou d'une
instabilité locale. Cependant, il existe un autre mode de rupture qui peut mener a la ruine de
I’ouvrage. La fatigue est un processus de changement interne progressif permanent dans un
matériau soumis a un effort répétitif. Pendant le chargement de fatigue, la structure subit des
déformations locales et globales, qui conduisent a la redistribution continue des contraintes.
L’accumulation des dommages causés par la fatigue dans le matériau, conduit a la rupture de

I’élément avec des contraintes.

Les structures soumises a des fluctuations de charge, peuvent étre sujettes a des ruptures par
fatigue si le nombre d’applications de la charge est élevé. Ceci amene a des contraintes plus
basses que les contraintes admissibles pour des charges statiques. Les ruptures de fatigue se
manifestent au voisinage des concentrations de contraintes sous formes de fissures
susceptibles de se propager a travers I’élément. Des discontinuités tels que les trous et les
changements de formes géométriques donnent naissance a ce phénomene et réduisent

I’espérance de vie en fatigue des structures.

La fatigue est un état limite de service évalué en calculant les variations de contraintes sous les
charges d’utilisation, c’est-a-dire les charges en service. Seules les surcharges (charges vives)
qui varient de facon cyclique contribuent a la fatigue. Les charges permanentes ne sont pas

prises en compte dans les calculs.

Des ¢tudes révelent qu’entre 50% a 90% des ruptures observées dans les structures de génie
civil sont attribuables a la fatigue [Fuch et Stephens, 1980]. Ces statistiques démontrent
I’importance de bien évaluer les cas ou les sollicitations variables répétées sont susceptibles

d’entrainer la fatigue et, le cas échéant, de bien évaluer la résistance de la structure en fatigue.

I est facile de dresser la liste des véhicules et des structures dont le risque de rupture par
fatigue est élevé : automobiles, trains, moteurs, turbines, ponts, plates-formes pétroliéres en

mer, etc. En fait, dans toutes les applications de génie ou il y a un mouvement oscillatoire

46



répété, forcé ou naturel, on doit se soucier de la possibilit¢ d’endommagement qui se traduit
par la propagation de fissures et qui conduit plus ou moins rapidement a la séparation des

pieces.
Plusieurs facteurs affectent la résistance a la fatigue :

— Fissures initiales;

— caractéristiques mécaniques du ou des matériaux utilisés;

— géométrie de I’¢lément;

— configuration des connexions entre les ¢éléments structuraux (concentrations de
contraintes);

— anomalies physiques de I’élément ou de la structure;

— nombre de cycle de chargement pendant la durée de vie de la structure;

— la température;

— ’environnement.

Mallet [Mallet, 1991] mentionne qu’une structure de pont peut avoir au maximum 2 000 000

de cycles de chargement tout au long de sa durée de vie.

2.5.1 Différence de contraintes

La Figure 2-11 présente un graphique d’un chargement cyclique d’amplitude constante.

Tensile

=3
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Compressive

Figure 2-11 : Contrainte-nombre de cycles typiques
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On peut définir la différence de contrainte ou I’étendue de contrainte, par le parametre le plus

déterminant pour la résistance en fatigue (2.42).

Ac = Omax~Omin (2 42)

Par convention, les contraintes de traction sont positives et les contraintes de compression sont
négatives. Habituellement, pour les structures de béton, la présence de contraintes en
compression aide a confiner les fissures, ce qui permet d’avoir une durée de vie plus élevée
par rapport a des contraintes cycliques seulement en traction, par exemple. Un autre parameétre
important fortement utilis€ est le rapport entre la contrainte minimale et la contrainte

maximale (2.43).

R = Zmin (2.43)

Gmax

Finalement, en utilisant les courbes S-N si le schéma de chargement n’est pas constant, on

peut utiliser I’équation suivante pour faire le cumul des dommages en fonction du chargement.

Zn: % (2.44)

i=1
ou
=nombre de cycles a une différence de contrainte donnée;

Ni = nombre de cycles résistants, obtenu de la courbe S-N, pour la contrainte donnée.

2.5.2 Fatigue sur un béton non renforcé

Le béton en tant que tel, n’est pas un matériau homogene et la fatigue dans ce dernier est un
processus progressif de microfissures et de propagation. Le mécanisme de fatigue dans le
béton commence par le décollement de I’interface de la matrice de ciment et des agrégats. Par
la suite, les fissures se propagent dans la matrice de ciment. Le module élastique réduit de
facon significative sous les charges de fatigue, surtout par la formation de fissures a une

¢échelle microscopique. La résistance a la fatigue du béton sous une charge cyclique est une
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fraction de la résistance a la compression «f’c». La Figure 2-12 présente un graphique typique

pour le béton non renforcé sous chargement cyclique a amplitude constante.

Holmen [Holmen, 1979] a étudi¢ la déformation longitudinale lors de tests de fatigue en
compression (Figure 2-13). Il a trouvé que le développement de la déformation passe par 3
phases. Dans un premier temps, la déformation augmente rapidement dans le premier 10% de
la durée de vie. Ensuite, il y a un agrandissement linéaire de la déformation entre 10% et 80%
de la durée de vie. Finalement, apreés 80%, la déformation augmente de facon exponentielle et

il y a rupture.

o i 1 (1 1 I | 1
] o 10k 10* 10* 10" 1" 10’
Cycles to Failure, N

Figure 2-12 : Courbes S-N pour un béton non renforcé
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Figure 2-13 : Développement de la déformation longitudinale dans un béton non renforcé
pendant les efforts cycliques
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Saito et Imai [Saito et Imai, 1983] ont étudié le comportement cyclique contrainte/déformation
pour le béton en compression (Figure 2-14). Ils ont trouvé que le comportement est linéaire.
De plus, la pente change pendant le nombre de cycles et c’est ce que l'on voit sur la
déformation résiduelle qui augmente également. Ils notent également que la déformation
¢lastique augmente et qu'il y a réduction du module sécant avec I’augmentation du nombre de

cycles. Pour les sollicitations normales (compression, traction, traction-compression et
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flexion), le comportement reste le méme.
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Figure 2-14 : Comportement du béton en compression sous charge cyclique

Hwan [Hwan, 1986] a analysé un béton non renforcé en flexion sous charge de fatigue pour
les applications tel qu'un pont en béton et pour les dalles routiéres en béton. Pour un nombre
de cycles équivalent a 10 millions, la contrainte maximale en flexion est d'environ 54% a 58%
de la résistance en flexion sous charge statique. La rupture par fatigue est grandement
influencée par la formation de fissures dans la partie inférieure de la poutre de béton (fibres en
traction). Il recommande également d’utiliser 50% du module de rupture du béton pour
I’évaluation de la limite d’endurance sous les charges cycliques. Mallet avait étudié certains
facteurs pouvant affecter la performance du béton non renforcé. Il reporte que 1’humidité
relative du béton (intrinseéque) ainsi que la méthode de cure, présentent une influence

significative sur la résistance a la fatigue. Un béton sec est 20% moins résistant qu’un béton
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saturé¢ en eau. Finalement, la vitesse d’application est également un facteur important. Une
fréquence de grandes charges résulte d’un comportement hystérétique indésirable et on
surestime la résistance a la fatigue. Une fréquence entre 0,5 a 7,5 Hz n’a aucune influence sur

la performance a la fatigue pour un béton non renforcé.

2.5.3 Fatigue sur I’armature en acier

Les étapes d’une rupture en fatigue lorsqu'on utilise une armature en acier, peuvent se résumer

comme suit ;

— Microfissures sont initiées dans le matériau — il y a une augmentation due aux
concentrations de contraintes causées par les discontinuités;

— les fissures se propagent de plus en plus;

— finalement, la contrainte dans I’endroit critique augmente a des valeurs plus élevées

que la résistance ultime et il y a donc rupture.

Jhamb et MacGregor [Jham et MacGregor, 1974] ont travaillé sur différents paramétres

affectant la performance des barres d’acier. Les paramétres les plus importants sont :

— La géométrie de la barre (concentrations de contraintes);
— la plage des efforts induite;

— les conditions environnementales (entre autres, la corrosion).

De plus, les différents états de surface telles que les déformations plastiques et les surfaces non
régulieres, influencent grandement la résistance a la fatigue. Tilly et Moss [Tilly et Moss,
1982] ont écrit une revue des essais réalisés sur la fatigue pour ainsi I’intégrer dans une courbe

S-N (Figure 2-15).
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Figure 2-15 : Courbe S-N pour les barres en acier sous les charges cycliques

Ils ont conclu que la grande majorité des barres ont une limite d’endurance visible. Egalement,
plus la barre est grosse, moins elle est endurante. Nous remarquons ce phénomene surtout pour
les barres déformées. Une augmentation de la résistance €lastique ou ultime n’a généralement

pas d’influence significative sur la résistance a la fatigue.

2.5.4 Fatigue sur I’armature en PRF

Etant donné que les PRF sont de nature hétérogéne, cela se résulte a un comportement

complexe sous les charges cycliques. Le mécanisme de dommage dans les PFR est:

1. Que la matrice se fissure;
. Que I'interface fibres/matrice se décolle graduellement;

2
3. Qu'll y a délamination entre les deux interfaces;
4. Qu'il y a la croissance de vides;

5

Et que finalement, les fibres se brisent.

Il peut y avoir une multitude de séquences pouvant mener a la rupture des PRF incluant celles
mentionnées précédemment. Cela dépend de la constitution des matériaux utilisés, de la
fréquence des cycles de chargement, du chargement en tant que tel, ainsi que les conditions
environnementales [Ellyin et Kujawski, 1992]. Le comportement a la fatigue des composites
est connu et dépend de plusieurs facteurs dont, ses constituants, les parametres des tests et de
la configuration géométrique. Le béton laisse croire qu’il affecte le renforcement en PRF. La

friction entre la barre et le béton égratigne la surface des barres. Pour les barres en PRF, soit la

52



barre ou l'interface barre/béton s’endommage dans la circonférence. Dans 1’armature d’acier,

c’est seulement le béton qui s’endommage.

En accordance avec plusieurs chercheurs, les barres en PFR présentent une bonne résistance a
la fatigue. En général, les barres en carbone (PRFC) ont une meilleure résistance de fatigue
que P’acier. Au contraire, les PFRV n'ont pas une aussi bonne résistance a la fatigue que les
PRFC. Franke [Franke, 1981] a étudié le comportement des barres en PFRV sous charges de
fatigue. Ces barres étaient testées en fatigue avec une contrainte maximale de 496 MPa et une
contrainte moyenne de 344,5 MPa. Elles ont résisté jusqu’a 4 000 000 de cycles avant que la
rupture soit provoquée par la perte d’adhérence de 1’ancrage. Uomoto et Ohga [Uomoto et
Ohga, 1996] ont évalué les parametres de l'amplitude et de la fréquence. La contrainte
maximale passait de 20% a 100 % pour une fréquence passant de 1 a 10 Hz. Ils ont mentionné
que les propriétés en fatigue dépendaient de la contrainte moyenne, de I’amplitude et du type

de PFR.

Demers (Demers, 1998) a écrit une revue de la littérature des tests et des résultats obtenus a ce
jour pour les différents facteurs affectant le comportement en fatigue des barres en PRF. 1l a
trouvé que la magnitude des tests en fréquence affectait la résistance a la fatigue. Lorsque la
fréquence augmentait, la température de transition vitreuse augmentait et la durée de vie
diminuait. Lorsque la fréquence était sous 5 Hz, les changements pour la température de
transition vitreuse ne changeaient pas beaucoup. Katz [Katz, 2000] a étudié¢ 1’adhérence sous
charges cycliques pour les PFRV. Cinq types de PRFV sont coulés dans des blocs de béton et
sont sujets a 450 000 cycles a une charge en service quelconque. La charge était accompagnée
par I' immersion des blocs dans I’eau tempérée entre 20°C et 60°C, afin d'évaluer I’effet de la
détérioration. Il a constaté que l’adhérence diminuait aprés le chargement cyclique. Les
propriétés mécaniques et physiques de la surface des barres étaient des facteurs déterminants a
’adhérence sous charges cycliques. A partir des résultats, il a conclu qu’une surface
hélicoidale réduit entre 20% a 30% la résistance ultime d’adhérence suite aux essais en
fatigue. Un revétement sablé augmente 1’adhérence et peut maintenir une charge élevée plus

longtemps.
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Adimi et al. [Adimi et al, 2000] introduisent d'autres facteurs sur un spécimen d’une poutre en
béton renforcé de PRF dans le but d'évaluer le comportement en fatigue des barres en PRF
dans le béton (Figure 2-16). Ils ont étudié plusieurs parametres dont le niveau de contraintes,
la contrainte moyenne, la fréquence, la température sur la résistance et le comportement en
fatigue des PRF. Ils ont trouvé que la rupture des PRF est initiée a la surface proche de la
constriction dans le béton. Causée par la friction avec le béton, les barres démontrent une
dégradation. Ces signes indiquent que la matrice se fissure a I’interface ou se situe les
concentrations de contraintes. Les fibres en surface se brisent (concentration de contraintes) et
les contraintes sont redistribuées aux fibres restantes. Ce phénomeéne se poursuit jusqu’a la
rupture totale. Ils reportent également que le niveau de contraintes affecte la durée de vie des
PRF en fatigue. Le nombre de cycles endurés augmente lorsque la contrainte maximale
diminue. La résistance en fatigue tant qu'a elle, diminue lorsque la température et la fréquence
augmente (0,5 a 8 Hz — deux fréquences observées). La résistance résiduelle augmente avec
I’augmentation du coefficient R. Pour un méme R, la contrainte moyenne n’a aucun d'effet

significatif sur la durée de vie en fatigue.

#,
an

a- Schematic view of the test specimen b- the test specimen

Warabdy | Masimum

Figure 2-16 : Spécimen pour les tests en fatigue d’Adimi et al

2.5.5 Quelques recherches sur des spécimens a échelle réelle

54



El-Ragaby et al. [El-Ragaby et al, 2007] ont effectu¢ une recherche sur des dalles de pont
soumises a une charge cyclique ayant pour renforcement interne des fibres de verre. Un total

de 5 dalles a échelle réelle ont été testées. Ce sont les parameétres suivant qui ont été étudiés :

— Le schéma d’application de la charge;
I'amplitude.
La Figure 2-17 présente la comparaison entre les résultats de Matsui et al (2001) et ceux des

essais des auteurs précédents.

—— Proposed Eq.

—— Matsud el al (2000)
54
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Figure 2-17 : Comparaison entre la littérature et les essais en laboratoire

Les conclusions se résument a ce qu'il y ait eu détérioration de la rigidité tout au long des
essais en fatigue et peut étre calculée a partir de 1’équation du cumul des dommages tels
qu’observés par les déformations élastiques de I’armature et du béton. De plus, c'est le
poingonnement qui fit le mode de rupture et les PRFV ont présent¢ une meilleure
performance que I’armature d’acier, ce qui peut étre attribuable au fait que les PRFV et le
béton restaient beaucoup plus longtemps dans le domaine ¢€lastique. On a enregistré une
performance de 2,5 fois supérieure a celle de I’acier. La norme CAN/CSA S6-06 présente des

exigences minimales qui répondent a la fatigue.
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Carvelli et al. [Carvelli et al, 2010] ont eux aussi travaillé sur des dalles de pont ayant un
renforcement en PRFV et soumises au chargement cyclique. Par ailleurs, ce projet est
considéré de type industriel puisque les essais en laboratoire sont précédés d’un
dimensionnement préliminaire et que si les essais en ressortent concluants, les dalles pourront
étre utilisées pour la construction d'un pont réel. Le test comportait deux vérins simulant le
passage d’une roue (ce qui signifie que ’application du chargement entre les deux vérins était

décalée). La Figure 2-18 présente le montage expérimental.

Figure 2-18 : Montage expérimental de Carvelli ef al (2010)

En somme, suite aux essais dynamiques, la rupture fiit en poinconnement et la valeur de

rupture €tait beaucoup plus élevée.

Schléfli et Brithwiler [Schléfli et Brithwiler, 1998] ont effectués des essais sur des dalles de
pont. Le parametre principal évalué était le taux d’armature (0,68%, 1,37% et 1,60%). Les

conclusions sont les suivantes :

— Pour un chargement cyclique en flexion, la rupture par fatigue arrive par la
compression du béton dans la fibre en compression — non recommandée;

— les recommandations minimales pour les codes sont adéquates pour une bonne
résistance en fatigue;

— il nous est recommandé de vérifier la fatigue en cisaillement étant un mode non

souhaitable, car il en résulte une rupture fragile.
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2.5.6 Normes canadiennes portant sur la fatigue
La norme S806 et A23.3 ne mentionne pas d’article spécifique portant sur la fatigue. Elles
mentionnent généralement d’utiliser une méthode rationnelle pour évaluer la performance et la

résistance a la fatigue, si le cas ce présente.

La norme de pont (S6) mentionne quelques restrictions se traduisant en contraintes. Dans le
chapitre 8, I’article 8.5.3.1 indique que la contrainte maximale dans les armatures droites et les

ancrages doit étre plus petite que 125 MPa et 65 MPa respectivement.

Pour la partie portant sur les PRF, I’article 16.8.3 indique la méme restriction que les charges

en service statiques :

0,35 fois (la limite ultime de la barre) pour les PRFA;
0,65 fois (la limite ultime de la barre) pour les PRFC;
0,25 fois (la limite ultime de la barre) pour les PRFV.

Les courbes S-N n’existent pas encore pour le béton armé, étant donné que la recherche n'est

pas aussi avancée que les sections en acier. Par contre, tel que nous avons vu précédemment,

la recherche tend a aller vers cette méthode puisque plusieurs normes I’utilisent.
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CHAPITRE 3

Revue des recherches précedentes

Ce présent chapitre, présente un résumé du mémoire de M. Alexandre d’Amours (d'Amours,
2013), ancien étudiant a la maitrise du professeur Brahim Benmokrane, ayant travaillé sur le
premier volet au sujet des états limites ultimes des chambres souterraines. Ainsi, avec ce
résumé, on sera en mesure de comparer les résultats antérieurs avec les résultats de ce présent
mémoire, ce qui permettra d'évaluer la validité des chambres souterraines en PRFV et en acier

et de valider 1’équivalence des chambres en PRFV.

3.1 Criteres de conception

Les critéres de conception qui suivent ont été élaborés pour les chambres renforcées d'acier a

la base. Plusieurs concepts ne peuvent pas nécessairement s'appliquer aux PRFV, soit :

— L'ouverture des fissures;
— la déformation maximale des barres d'armature;

— eftc.

3.1.1 Charges et cas de chargement

Deux cas de chargement sont possibles pour les chambres d'Hydro-Québec, qui sont présentés
dans les Tableau 3-1 et Tableau 3-2. Bien qu'il en existe un troisieme (deux charges
ponctuelles de 60 kN sur le dessus espacées de 1,2 m), il n'en sera pas traité dans ce mémoire,

car il est complexe de le reproduire de fagon expérimentale.
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Tableau 3-1 : Résumé des charges du devis (Cas No. 1)

Type Description Coefficient Valeur
Poids propre (béton) 1,25 23,5 kN/m’
Mortes Remblai (sans retrait) 1,25 22,8 kN/m’
Pression latérale du sol 1,5 (10,7+4,3Zl) kPa
Trafic réparti latéral 1,5 2,7 kPa
Trafic réparti dessus 1,5 12 kPa
Vives
Trafic ponctuel 1 1,5 112 kN
Trafic ponctuel 2 1,5 2*78 kN @ 1,2 m
Autre Pression hydrostatique 1,1 9,8Z1 kPa

! Profondeur du remblais (m)

Tableau 3-2 : Résumé des charges du devis (Cas No. 2)

Type Description Coefficient Valeur
Poids propre (béton) 1,25 23,5 kN/m’
Mortes Remblai (sans retrait) 1,25 22,8 kN/m’
Pression latérale du sol 1,5 (10,7+4,3Zl) kPa
Patte stabilisatrice 1,5 115 kN
Vives
Traction des ancrages 1,25 134 kPa
Autre Pression hydrostatique 1,1 9,87' kPa

! Profondeur du remblais (m)
Le cas no. 1 représente les charges sous conditions normales d'utilisation. Le cas no. 2

représente les charges lors d'un tirage de cable (la patte stabilisatrice est appliquée sur le toit

alors que la charge de traction des ancrages est appliquée sur tous les ancrages vers l'intérieur).
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Fléches et fissurations

Pour toutes les dalles, une fléche maximale de In/360 est adéquate, ou In est la portée libre
dans le sens long de la dalle. Les fissures ne doivent pas dépasser 0,35 mm d'épaisseur et la
longueur maximale d'une fissure doit étre inférieure de 300 mm pour les chambres en acier.
Pour les chambres en PRFV, on limite 1'épaisseur des fissures a 0,5 mm (tirée de la norme des
ponts) et la longueur a 300 mm. Les limites de fissure de la norme de pont est un équivalent

par rapport au parametre z calculé par le norme S806.

3.2 Conception et prédiction de la rupture

Pour ce type de structure, il est difficile de prévoir le comportement de fagcon analytique. En
effet, avec les 6 faces, I’armature radiale ainsi que les ouvertures ne sont pas standards par
rapport a la pratique et aux codes actuels canadiens qui ne sont pas adaptées pour ces types de
structures. Ainsi, un modele 2D complet (base et connexion) et deux modeles 3D (un pour la
base et un pour la connexion) simples ont permis de bien visualiser la répartition des efforts.

Trois grandes sections ont été investiguées, soit la résistance en flexion et en cisaillement des

chambres, la conception des chambres et la prédiction de la rupture sous charge idéalisée.
3.2.1 Résistance des chambres

Hypothéses

Etant donné que c'est un projet industriel, la conception des chambres est faite comme si on
était dans le contexte de la pratique. Par conséquent, certaines hypothéses sécuritaires sont
¢établies pour s'assurer d'avoir un comportement adéquat et une structure sécuritaire, ce qui est

la principale mission lors d'un dimensionnement. Ainsi :

— Les sections planes restent planes;
— l'armature de renfort (barres 25M) autour des ouvertures est négligée;
— les propriétés de barres droites en PRFV sont utilisées pour les barres droites et les

propriétés des barres courbes sont utilisées pour les barres courbes;
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— l'interface entre les deux pieces est libre en rotation (rotulé) sur toute la longueur;

— les efforts de compression sont négligés dans la détermination des moments résistants

(ce qui reste sécuritaire);

— les deux types de chambres (renforcées en acier et en PRFV) ont exactement la méme

configuration et le méme taux d'armature;

— pour les efforts pondérés : @, = 0,85, @, = 0,75, @, = 0,65 et {'c = 60 MPa;

— pour les efforts de service : @, =

Boury = @, = 1 et f'c = 60 MPa et on pose la

déformation maximale de la barre a 2 000 microdéformations dans l'acier.

Flexion

La résistance en flexion nominale, pondérée et en service des deux types de parois est

présentée au Tableau 3-3. Tous les calculs de ce chapitre sont effectués pour une section d'un

metre de largeur. Il faut mentionner que tout le mur résiste et pas seulement un métre et qu'on

considere la résistance unidirectionnelle et non bidirectionnelle, dont celle-ci est beaucoup

plus grande par rapport & son comportement ductile. Par contre, on peut évaluer simplement la

résistance des chambres. Il faut également mentionner que le calcul des charges a été effectué

avec le code de batiment, soit la S806-12 et non pas avec le code de pont, soit la S6-06,

puisque le devis de performance d'Hydro-Québec s'y était fortement inspiré. Par contre,

certains moments ont été calculés avec la norme des ponts prenant en compte l'armature

minimale.

Tableau 3-3 : Résultats des résistances en flexion

Nominaux (kNm/m)

CSA A23.3-09/S806-12

Pondérés (kNm/m

CSA S6-06

Nominaux (kNm/m)

Paroi Mracier Mrprfv Msprfv

Mracier Mrprfv

Mrminacier Mrminprfv

Dalle 76 215 23

Mur 44 55 11

64 143

36 34

53 54

20 19




I1 faut noter que les moments résistants des murs sont calculés par la flexion verticale du mur
seulement. Dans la direction horizontale, les efforts de flexion étant considérés comme étant
négligeables (analyse simplifiée d'un portique en 2D).

Cisaillement unidirectionnel

Les résistances en cisaillement des différentes parois sont données au Tableau 3-4.

Tableau 3-4 : Résultats des résistances en cisaillement

Nominaux (kN) Pondérés (kN)
Paroi Vracier Vrprfv Vracier Vrprfv
Dalle 315 165 189 96
Mur 151 79 91 46

Il est a mentionner que lorsque l'on fait la comparaison entre les efforts pondérés et les

résistances, un soulignage sera fait pour démontrer que la résistance n'est pas adéquate.

3.2.2 Conception préliminaire

Flexion et cisaillement 2D
Deux cas de chargement sont analysés en 2D. Le modele 2D vient continuer la ligne directrice
de la conception des chambres en considérant seulement 1 metre de résistance aux efforts.

Ainsi, c'est le logiciel LAS, du professeur M. Patrick Paultre, qui est utilisé dans cette analyse.

Pour le premier cas de chargement, soit celui du chargement en compression seulement, la

deéfinition des noeuds ainsi que les efforts sur la chambre sont présentés a la Figure 3-1.
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Les efforts appliqués au modele sont les ceux du devis de performance d'Hydro-Québec étant
présentés aux Tableau 3-1 et Tableau 3-2. Les charges dues aux terres ont été remplacées par
une charge constante ayant un volume de contrainte équivalent a la vraie charge due aux terres

qui est normalement triangulaire (efforts plus critiques et plus simples a analyser).

Figure 3-1 : Définition des nceuds (gauche) et application des efforts (droite)

Par simple analyse en deux dimensions, les efforts sont présentés a la Figure 3-2.

Figure 3-2 : Diagramme des efforts normaux (gauche) et diagramme des efforts tranchants
(droite)
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Avec ces efforts, il est possible de comparer les efforts internes avec les valeurs de résistance

calculées précédemment pour ce qui est de l'effort tranchant (Tableau 3-5).

Tableau 3-5 : Efforts de cisaillement pondérés maximaux comparés aux résistances du
Tableau 3-4

Mur Dalle

Maximum pondéré (kN) 76 156
Résistance acier (kN) 91 189

Résistance PRFV (kN) 46 96

On remarque que les PRFV ne fournissent pas la résistance adéquate. Par contre, il faut se
rappeler qu'on a considéré qu'une section d'un metre pour la résistance en cisaillement. En
réalité, il y a une répartition tridimensionnelle des efforts de cisaillement qui est largement

plus résistante et la section résistante est plus élevée.
La Figure 3-3 présente les efforts internes pour le modele 2D pour ce qui a trait au moment de

flexion, puis le Tableau 3-6 présente les moments fléchissants pondérés pour une section d'un

metre comparés aux moments résistants calculés.
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Figure 3-3 : Diagramme des efforts fléchissants

Tableau 3-6 : Moments fléchissants pondérés pour une section d'un meétre comparés
aux moments résistants du Tableau 3-3

Mur Dalle Dalle

(haut/bas) haut bas

Efforts Moment max (kNm) 17,5 105,1 28,0
pondérés Moment min (KNm) | -33,6/-28,7 -33,6 -55,9
Résistants Moment max (kNm) 35,8 64.0 64,0
acier Moment min (kNm) | -29,5/-35,8 64,0 -64,0
Résistants Moment max (kNm) 34,5 143,2 143,2
PRFV Moment min (KNm) | -40,5/-34,5 -129.,4 -129.,4

En réalisant le méme exercice, mais avec les charges de service, le Tableau 3-5 présente les

résultats en comparant les valeurs de flexion interne et les résistances en service.
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Figure 3-4 : Diagramme des efforts fléchissants sous charges de service

Tableau 3-7 : Moments fléchissants en service pour une section d'un métre comparés
aux moments résistants du Tableau 3-3

Mur Dalle Dalle

(haut/bas) haut bas

Efforts Moment max (kNm) 14,4 69,3 19,8
pondérés Moment min (kNm) | -27,7/-25,3 -27,7 -25,3
Résistants Moment max (kNm) 11.0 22.8 22,8
PRFV Moment min (KNm) | -8.,7/-11.0 -18.3 -18.4

Encore une fois, il est important de noter que les résultats des Tableau 3-6 et Tableau 3-7 sont
pour une section d'un meétre. Par exemple, 1'effort ponctuel va slirement se répartir sur plus
d'un metre. En réalité, les efforts internes sont beaucoup moins intenses et la résistance a ces
charges est largement supérieure €tant donné la nature hyperstatique que procure les chambres
souterraines. Par contre, on remarque dans le tableau précédent que pour les PRFV, les criteres

sous charges de service sont beaucoup plus pénalisants que les critéres a I'ELUL.

Le deuxieme cas de chargement est celui ou la charge est appliquée sur les ancrages des murs.

Dans ce cas, on va considérer le mur comme une section équivalente en flexion verticale et
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horizontale. Le Tableau 3-8 présente les moments pondérées maximaux comparés aux
résistances en flexion, puis le
Tableau 3-9 présente le cisaillement pondéré maximal et le cisaillement résistant pour une

section d'un metre.

Tableau 3-8 : Moments fléchissants pondérés pour une section d'un meétre comparés
aux moments résistants

Mur horizontal Mur vertical
Moment pondéré (kNm) 45,1 52,5
Résistant acier (kNm) 69,2 71,6
Résistant PRFV (kNm) 55,7 68,9

Tableau 3-9 : Cisaillements pour une section d'un metre comparés aux cisaillements
résistants du Tableau 3-4

Mur horizontal
Cisaillement pondéré (kN) 158.,6
Résistant acier (kN) 91
Résistant PRFV (kN) 46

On remarque que les valeurs des cisaillements sont trés petites par rapport a l'effort interne.
Par contre, il faut se rappeler que la résistance est calculée avec une section d'un metre
seulement et que le mur fait en réalité 2,15 m. Si on multiplie la valeur de l'acier par 2,15, on
obtient une valeur supérieure a la valeur pondérée. Pour ce qui est des PRFV, le résultat de
'équation qui a servi a calculer la résistance du béton est la valeur minimale permise de
I'équation (2.13). En prenant en compte tous les facteurs, on obtient une résistance de

255,4 kN qui est largement supérieure a 158,6 kN.

Flexion et cisaillement 3D

Pour faire l'analyse, M. Alexandre d'Amours a utilisé le logiciel 3D SAP2000 (logiciel

d'éléments finis permettant la modélisation rapide et facile des structures). Le type d'élément
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utilisé est des plaques ("shell"). 11 a modélisé deux sections soit la base et la connexion en
considérant dans les deux cas, que l'interface entre ces deux éléments est parfaitement rotulée.

Les hypotheses pour la modélisation sont les suivantes :

— Il est important dans la modélisation des plaques d'indiquer une épaisseur, car le
contraire ne prendrait pas en compte le cisaillement;

— Tous les murs verticaux ont une ¢épaisseur de 150 mm et les dalles supérieures et
inférieures (base) ont une épaisseur de 250 mm;

— L'analyse est purement linéaire;

— Les efforts de compression sont négligés dans la détermination des moments résistants
(reste conservateur, car si on regarde la courbe d'interaction N-M, en augmentant un
peu l'effort de compression, on augmente le moment résistant admissible, qui est plus
grand que le moment résistant pur;

— Une seule configuration a été utilisé pour les deux chambres;

— La piece du dessus (connexion) est soumise au premier cas de chargement seulement
(compression). La base de la connexion est considérée comme des rouleaux sur tout le
périmétre sauf dans les coins, ou elle est considérée rotulée, car on admet qu'il n'y a
pas de déplacement possible;

— La piece du bas (base) est soumise au deuxieme cas de chargement. Seul 1'effort de

compression de la connexion est transmise a la base.

Le modgcle utilisé est illustré a la Figure 3-5.

Figure 3-5 : Mod¢les de la base (gauche) et de la connexion (droite) dans SAP2000
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La Figure 3-6 présente la distribution des contraintes de flexion dans la connexion pour les
trois directions d'analyse, soit M;; (flexion dans le sens long), My, (flexion dans le sens court)

et M, (torsion).

a3 A% ER I% TR OIEE HE 1

B B0 2§ AaF Iy A Aar re o

(c) Torsion (Mj>)

Figure 3-6 : Distribution des contraintes de flexion sur la connexion (kNm/m)

Le tableau suivant (Tableau 3-10) présente les résultats des résistances ainsi que les efforts

pondérés de flexion entre les deux ouvertures pour une section de 1,3 m.
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Tableau 3-10 : Moments fléchissants pondérés (SAP2000) pour une section de 1,3 m de la

connexion (entre les deux ouvertures)

Mur (haut/bas) Dalle haut
Efforts Moment max (kNm) 4,2 334
pondérés Moment min (kNm) -13,0 -13,0
Résistants Moment max (kNm) 22,9 82,5
acier Moment min (kNm) -38,3 -82,5
Résistants Moment max (kNm) 24,4 186,2
PRFV Moment min (kNm) -52,6 168,2

En réalisant le méme exercice avec les charges de service, la conception de base est adéquate.

Le deuxieme cas de chargement est pour la base des chambres et c'est par rapport a l'essai de

tirage. La Figure 3-7 présente la distribution des moments dans les 3 directions.

(a) My, (horizontal)
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(c) My, (torsion)

Figure 3-7 : Distribution des contraintes de flexion sur la base (kNm/m)

La résistance des sections et le calcul des efforts de flexion dans chacune des directions
(verticale et horizontal) ont été fait également pour une section de 1,3 m. La torsion étant
négligeable, elle n'a pas été comptabilisée dans les calculs. Le Tableau 3-11 présente les

efforts ainsi que les résistances dans les deux directions. Il faut mentionner que la résistance
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pour le mur ouest est considérée seulement avec une largeur effective de 0,9 m (présence des

trous).
Tableau 3-11 : Moments fléchissants pondérés (SAP2000) pour la base
Mur est Mur ouest
My, My, M Mz,
Pondéré (kNm) 41,5 29,3 25,1 29.4
Résistant PRFV (kNm) 57,2 44.8 20,0 44,8
Résistant acier (KNm) 70,7 46,6 23,7 46,6

On remarque que le mur ouest pose probléme. Par contre, comme mentionné, la section
résistante n'est que de 0,9 m et non 1,3 m. Si on regarde la valeur pondérée divisée sur le
moment résistant des PRFV, on obtient une différence de 26% d'écart. Si on fait le méme
exercice en divisant 1,3 / 0,9, on obtient une différence de 44% d'écart. En utilisant une
section de 1,3 m, la capacité est adéquate. Il faut également se souvenir que la section calculée
appartient & un mur et non a une poutre et qu'une capacité supplémentaire (non considérée
dans la norme A23.3) peut étre admise. Maintenant, en réalisant le méme exercice avec les

charges de service, le Tableau 3-12 présente les résultats de 1'analyse.

Tableau 3-12 : Moments fléchissants de service (SAP2000) pour la base

Mur est Mur ouest
My, M;, My M3,
Service (kNm) 27,7 19,6 16,6 19,6
Résistant PRFV (kNm) 18.8 143 7.5 143

On remarque que les PRFV ne sont pas adéquats pour la charge de service. Cela s'explique par
les critéres trés limitatifs sous charges de service pour les polymeres renforcés de fibres.

Cependant, le calcul a été réalisé avec un modele pour les fleches trés conservateur.
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Voici le sommaire pour la flexion des observations de M. Alexandre d'Amours ainsi que

quelques commentaires énoncés par l'auteur de ce mémoire :

— la résistance en flexion adéquate, sauf pour le mur ouest (M;;) causée par un manque
de 'armature de renfort a cet endroit;

— il propose deux solutions pour contrer le manque du premier point : déplacer le rang
d'armature plus a l'intérieur (augmente la résistance a 43,7 kNm) ou d'ajouter tout
simplement des barres supplémentaires a I'endroit de l'ancrage;

— il mentionne que les moments en service sont inadéquats. Par contre, lors du tirage en
chantier, la charge est seulement soutenue lors de l'installation qui doit durer un
maximum d'une semaine. Ainsi, le critére en service doit étre trop conservateur. En
augmentant la limite de déformation en service (tirage), la majorit¢ des données
inadéquates pour le critére de service deviendraient apreés coup adéquates;

— Pour obtenir des valeurs de résistance plus réalistes, il faudrait inclure la compression
dans le calcul en flexion. Ainsi, le moment résistant serait plus grand, autant a 1'ultime
qu'en service et la majorit¢é des valeurs inadéquates deviendraient également

adéquates.

Pour ce qui est du cisaillement, la vérification des résistances pour la connexion a été fait avec
les contraintes en cisaillement, nommées Sy3 et S;3 (SAP2000). Les valeurs internes sont
largement en dessous des valeurs de résistance de la norme S806, tel que le démontre le

Tableau 3-13.

Tableau 3-13 : Cisaillement pondéré comparé au cisaillement résistance de la

connexion
Horizontal Mur vertical
Pondéré (kNm) 0,26 0,28
Résistant PRFV (kNm) 0,88 0,88
Résistant acier (kNm) 1,71 1,71
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Pour ce qui est de la base, c'est le méme constat que 1'on fait. Il ne sera donc pas présenté pour

alléger le mémoire.

Poinconnement

Pour la dalle supérieure, le stabilisateur du camion (1,5*115 kN) additionné du poids de la
cheminée de béton (1,25%25,4) sont les deux charges pour le poingonnement. Pour le mur,
c'est la traction du cable (1,25*134 kN) ainsi que I'addition de la pression du sol et

hydrostatique (5,6 kN). Le Tableau 3-14 compare les valeurs pondérées et résistantes.

Tableau 3-14 : Résistance au poingonnement des différentes parois

Pondéré (kN) Résistant (kN)
Paroi
- Vracier Vrprfv
Dalle 204 1565 808
Mur 171 185 166

La résistance au poingonnement pour les PRFV est 1égérement plus petite que la charge de
dimensionnement. Il faut mentionner que le module des barres courbes est de 50 000 MPa au
lieu de 62 600 MPa pour les barres droites. En réalité, les propriétés se rapprochent plus des
barres droites que celles des barres courbes, donc le dimensionnement est adéquat. De plus,
lors de l'installation, la pression du sol et hydrostatique ne feront pas trop d'effet. Par

conséquent, le dimensionnement est adéquat.

En somme, le cisaillement est adéquat pour les deux types de chambres.

3.3 Prédiction de la rupture

I1 pourrait avoir la rupture en flexion. Par contre, ce mode de rupture pour les deux types de
chambre va étre ductile, ce qui donne le temps pour prendre les mesures de sécurité

nécessaires.
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La rupture par poingonnement est soudaine et sans avertissement. Les Tableau 3-15 et Tableau

3-16 sont les prédictions pour les différentes normes et références calculées :

Tableau 3-15 : Prédiction de la rupture par poingonnement de la dalle

Type d'armature Equation Résistance (kN)
ACI318-05 2 643
A233 2692
Acier
S6 3172
Rizk (2011) 1925
ACI440,1R-06 818
S806 1338
PRFV Ospina (2003) 1360
El-Gamal (2005) 1712
Nguyen-Minh (2013) 2104

Tableau 3-16 : Prédiction de la rupture par poingonnement du mur

Type d'armature Equation Résistance (kIN)
ACI318-05 280
A23.3 319
Acier s6 336
Rizk (2011) 410
ACI440,1R-06 248
S806 276
PRFV Ospina (2003) 295
El-Gamal (2005) 330
Nguyen-Minh (2013) 206
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3.4 Résultats des essais des chambres 1 a 8

Dans cette sous section, il sera présent¢ les figures (

Force (kN)

-600 =500 =400 =300 -200 -100 0
Déformation du béton (gn)

Force (kN)

Défarmation des armatures (gp)

Figure 3-8 a
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Figure 3-10) sans les description sur les résultats du mémoire de M. Alexandre d'Amours.
Aucune analyse sera fait a partir de ses résultats. Par contre, dans 1'avant dernier chapitre
portant sur I'analyse des chambres par rapport aux critéres de performance d'Hydro-Québec,
certaines conclusions de ce volet seront reprises du mémoire de M. d'Amours pour conclure
sur la performance globale des chambres et sur «l'équivalence» des chambres en PRFV par

rapport a l'acier.

3.4.1 Essais de compression
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Figure 3-8 : Résultats expérimentaux sous charges de compression

Il faut mentionner que les chambres Acierl et Acier2 dans le mémoire de M. Alexandre
d'Amours sont en réalit¢ Acierl et Acier3 dans la matrice des essais du Tableau 4-.

Pareillement pour PRFV1 et PRFV2 qui sont en réalit¢ PRFV1 et PRFV3.

3.4.2 Essais de traction avec poulies
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Force par rapport & la déformation du béton

COT1

Force (kN)

Déformationdu béton (ep)
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Figure 3-9 : Résultats expérimentaux sous charges de traction avec poulies

Tout comme la partie compression, Acierl et Acier2 représentent Acier2 et Acier3 dans le

Tableau 4-, sauf PRFV1 qui reste le méme.

3.4.3 Essais de traction directe
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Figure 3-10 : Résultats expérimentaux sous charges de traction directe
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CHAPITRE 4

Programme expérimental

4.1 Criteres pour les essais expérimentaux

Un rapport d'expertise a été réalisé par le professeur Lachemi du département de génie civil de
I'Université de Ryerson Polytechnic [Lachemi, 2001]. Cette étude portait sur I'analyse en 3D
des chambres. Par contre, une étude par élément fini ne peut pas démontrer la résistance
structurale des chambres en béton armé sans essais en laboratoire. Pour valider les chambres,
Hydro-Québec a donné des critéres pour les chambres en acier. Puis, étant donné que la
technologie des PRF est relativement récente, le devis de performance d'Hydro-Québec n'en
fait aucunement mention. Ainsi, on a proposé des critéres pour les chambres incorporant des
PRFV (Tableau 4-1). Le Tableau 4-2 présente un critére de conception pour les charges

gravitaires étant proposé par 'Université de Sherbrooke.

Tableau 4-1 : Critéres de performances d'Hydro-Québec pour le poingonnement

Force Critéres - acier Critéres - PRFV
Fissure < 0,35 mm Fissure < 0,50 mm
112 kN (service) €< 0,002 € < 0,002

Fléche <4 mm

Fléche <4 mm

Fissure = 0,1 mm

Fissure = 0,1 mm

Aprés déchargement & ~0 & ~0
Fléche nulle Fléche nulle
168 kN (pondéré) £ <0,002 gpriv < 0,002
202,4 kN (limite élastique) € < 0,002 ---
Fissure non limitée Fissure non limitée
g > 0,002 Eprtv < 0,5€prfu

258 kN (zone plastique) Fleche <25 mm Fleche <25 mm
Début de rupture en Début de rupture en
cisaillement cisaillement
Rupture . Par poingonnement

Aucune rupt. d'armature
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Tableau 4-2 : Criteres de performances de I'Université de Sherbrooke pour les charges

gravitaires
Force Critére - acier Critére - PRFV
Fissure < 0,35 mm Fissure < 0,50 mm
459 l.(N € < 0,002 £<0,002
(service) A <10 mm A <10 mm
557 kN A <25 mm A <25 mm
(pondéré)

Le protocole d'essais d'Hydro-Québec demande également un controle des matériaux. Il est
mentionné que les propriétés des matériaux lors des essais ne doivent pas étre = 10% de la
valeur indiquée au devis. Par contre, lors de la réception des chambres, la résistance de celles-
ci était au-dela de 75 MPa et il avait ét¢ mentionné 60 MPa. La valeur limite de 60 MPa du
béton en compression provient des codes canadiens, car ils ne considérent pas les bétons

hautes performances.

4.2 Matrice des essais expérimentaux

Le programme expérimental est divisé en trois sections : les matériaux, les montages et
l'instrumentation utilisée. Le Tableau 4- présente la matrice des essais expérimentaux tout au
long de la recherche (incluant les travaux effectués par M. Alexandre d'Amours). On remarque
que les 8 premiéres lignes sont foncées. Ce sont les travaux effectués par M. d'Amours (Acierl
a Acier4 inclusivement). Les essais expérimentaux de ce présent mémoire s'attarde sur les 9

derniers spécimens (de AcierS a PRFV10 inclusivement).
I1 faut mentionner que la séquence des essais n'était pas prévue des le départ. Dans la majorité

des cas, un travail considérable en partenariat avec Hydro-Québec était fait pour déterminer

'expérience suivante en fonction des résultats et de I'analyse de ces résultats.
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Tableau 4-3 : Matrice des essais expérimentaux sur les chambres souterraines

D Comp. Tra?. '1-“rac. 1M 1P2P3 | Trac.
(Poullies) | (directe) | cycles P +PS
Acierl 1 o= — — — —
Acier2 - 1 — — — —
Acier3 1 2 - - — —
PRFV1 1 2 - — — —
PRFV2 --- - 1 - —— —
PRFV3 1 - 2 - —— —
PRFV4 --- - 1 - —— —
Acier4 --- == 1 — — —
Acier5 2 - _— 1 _— —
PRFV5S 2 -—- -—- 1 - —
PRFV6 2 -—- 3 - 1 —
Acier6 2 - 3 - 1 —
PRFV7 -—- - - - - 1
Acier7 - - _— — — 1
PRFVS -—- - - - - 1
PRFV9 - --- --- --- --- 1
PRFV10 - - — — — 1
Total 8 3 7 2 2 5

Note : Comp. = Compression, Trac. = Traction, 1M = 1 million et PS = Patte stabilisatrice

4.3 Matériaux

Des essais sur des cylindres de béton, fournis par Lécuyer et fils, démontrent que la résistance
en compression de ceux-ci a 28 jours varie entre 62,4 et 80,5 MPa, pour une moyenne de
68,7+ 11,8 MPa a 28 jours. Lors des essais en laboratoire, la résistance moyenne des essais
sur cylindres était de 82,3 +£19,3 MPa. Les écarts viennent du fait que le béton frais est
mélangé dans des conditions climatiques non favorables. Le béton utilisé pour la connexion
est un béton de hautes performances avec 6% d'air entrainé¢ avec 200 mm d'affaissement en
moyenne. Pour la base, un béton du méme type et du méme pourcentage d'air entrainé que la
connexion est utilisé avec un affaissement de 450 mm cette fois-ci (semi-autoplacant). Le type
de ciment utilis¢ est du HEb-SF de Holcim avec fumée de silice ayant pour adjuvants du
Glenium 7700 et MicroAir. Les proportions exactes demeurent toutefois un secret de
commerce. Les résistances en compression du béton a 28 jours sont données dans le Tableau

4-3. Elles sont une moyenne entre la base et la connexion.
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Tableau 4-3 : Résistances en compression a 28 jours des 17 chambres

No. Acier 1 2 3 4 5 6 7
fleMPa) 77,6 73,3 80,5 67,2 62,4 642 71,7
No. PRFV 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
fle(MPa) 79,9 71,1 79,6 72,4 71,7 77,9 71,8 68.7 72,6 73,7

4.3.1 Chambres en acier
Les barres d'acier utilisées sont de grade 400W. La taille des barres varie de 15M (Aire =
200 mm?) a 25M (Aire = 500 mm?). Les cages d'acier sont inspectées par une firme externe
avant la coulée du béton pour s'assurer que I'emplacement des barres respecte les tolérances
maximales (Figure 4-1).

UL

Figure 4-1 : Cage d'acier pour les chambres souterraines en acier

4.3.2 Chambres en PRFV

Les barres d'armature en matériaux composites utilisées sont les barres haut module V-ROD
de Pultrall. Ces barres sont composées d'environ 60% du volume de fibres de verre et d'une
matrice de résine thermodurcissable vinylester. Les caractéristiques des différents diameétres
des barres se trouvent dans le tableau de Pultrall en annexe. Tel que mentionné auparavant, le
dimensionnement de base a été fait avec l'acier et on a tout simplement remplacé les barres en

acier par leur équivalent en diamétre avec ces PRF (Figure 4-2).
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Figure 4-2 : Cage de PRFV pour les chambres souterraines en PRFV

4.4 Géométrie et programmes expérimentaux

4.4.1 Géométrie de base

La Figure 4-3 démontre les différentes dimensions des spécimens, soit des chambres de type 3
d'Hydro-Québec. L'épaisseur des murs est de 150 mm et celle de la dalle du couvercle est de
250 mm. L'épaisseur de la dalle au sol varie de 210 a 250 mm pour permettre 1'écoulement de

I'eau vers le drain de fond.

Figure 4-3 : Dimensions d'une chambre de type 3 d'Hydro-Québec
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L'espacement des armatures principales de la dalle (connexion) est de 200 mm et celui des
armatures principales des murs (base) est de 125 mm. De plus, des renforts a certains endroits

sont requis pour d'autres considérations.

4.4.2 Essais avec charges verticales

Pour simuler l'effet des charges verticales causé par les véhicules et les charges mortes, un

vérin hydraulique est placé sur le puisard, tel qu'illustré a la Figure 4-4.

Pour les essais dynamiques - 1 000 000 de cycles, on a appliqué une charge minimale de
48 kN et une charge maximale de 168 kN pour un différentiel de 120 kN. Pour ce qui est de la
charge 48 kN, un charge morte de 38,8 kN, due au poids des terres, a été calculée avec un
facteur de pondération de 1,25. Pour le différentiel de 120 kN, c'est le cas du trafic 2 qui était
le plus critique. En effectuant une distribution des contraintes avec Boussinesq, on obtenait
une valeur sur le couvercle de 80 kN. En pondérant de 1,5 cette charge, on obtenait 120 kN de

différentiel de charge cyclique. Finalement, on applique 1 million de cycles a 2 Hz.

- |

Figure 4-4 : Schéma du montage expérimental a gauche et photo présentant le montage réel a
droite pour les essais dynamiques (€¢galement utilisé pour les essais de compression)
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Pour les essais dynamiques - 1P2P3P, il y a 3 étapes :

— 100 000 cycles a 2 Hz avec une charge minimale de 48 kN et une charge maximale de
168 kN;

— 100 000 cycles a 2 Hz avec une charge minimale de 48 kN et une charge maximale de
288 kN;

— 100 000 cycles a 2 Hz avec une charge minimale de 48 kN et une charge maximale de

408 kN;

On remarque que le différentiel de charge augmente de 1 fois, 2 fois et 3 fois a chaque étape,

soit de 120 kN, 240 kN et 360 kN.

Finalement, pour ce qui est des essais de compression, la charge est graduellement appliquée
par cycles de chargement/déchargement de 100 kN a une vitesse maximale de 0,5 kN/s. Afin
de ne pas endommager le montage, l'atteinte d'une charge maximale a été proposée, soit de

950 kN par rapport a la charge.

4.4.3 Essais de traction directe

Le montage de traction directe permet de trouver la résistance au poingonnement d'un seul
mur. Le vérin hydraulique est appuyé sur le mur opposé¢ de l'endroit ou l'on veut le
poinconnement. Le cable est attaché¢ directement sur l'ancrage de la plaque d'acier, tel

qu'illustré a la Figure 4-5.

Figure 4-5 : Schéma du montage expérimental a gauche et photo présentant le montage réel a
droite pour les essais de traction directe
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L'application de la charge se fait a un taux maximal de 0,5 kN/s jusqu'a la rupture par

poingonnement. Le chargement va comme suit :

- 0a75kN;
— on réduit a 50 kN, donc on diminue de 25 kN;
— on augmente de 50 kN pour atteindre 100 kN;

— on diminue de 25 kN et ainsi de suite jusqu'a l'atteinte de la rupture.

Ce type de chargement est différent de ce qui a été fait auparavant par M. Alexandre
d'Amours. En effet, il augmentait la charge de 100 kN a chaque fois et il déchargeait jusqu'a
25 kN. Par contre, a la suite des conclusions du volet de M. d'Amours et avec la confirmation
de M. Chekired d'Hydro-Québec, le schéma de chargement pour le volet de ce mémoire a été

utilisé pour un soucis de rapidité et d'efficacité.

Les fissures sont observées a la fin de chaque cycle de chargement. Au sujet des charges
jugées trop élevées, la vérification de fissures a l'intérieur n'est pas effectuée par mesure de

sécurité.

4.4.4 Essais de traction directe avec patte stabilisatrice
Cet essai est une combinaison de la traction directe avec une charge de compression. Par
contre, la charge de compression est appliquée vers le petit trou d'accés (plus critique par

rapport a 'armature) et est désaxée, telle qu'illustrée la Figure 4-6.

Figure 4-6 : Schéma de 1'application de la patte stabilisatrice (compression)
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Ce cas, est un cas de chargement représentant l'installation des cables d'électricité juste avant
le remblayage. Dans un premier temps, on applique 180 kN a un taux de charge de 0,5 kN/s

ensuite, on effectue 1'essai de tirage directe tel que spécifié¢ dans la section 4.4.3.

4.5 Instrumentation

Trois types d'instruments sont utilisés : des jauges de déformation pour les armatures, des
jauges de déformation sur le béton et des jauges de déplacement de type LVDT. Le
positionnement des jauges peut 1égérement varier entre les chambres (certaines chambres sont

plus instrumentées que d'autres a la demande d'Hydro-Québec).

4.5.1 Essais dynamiques et de compression

Positionnement des jauges sur le béton

Les Figures Figure 4-7 et Figure 4-8 illustrent le positionnement des jauges de déformation sur

le béton.

Positionnement des jauges sur 1'armature

Les Figures Figure 4-9 et Figure 4-10 illustrent le positionnement des jauges de déformation

sur le béton.

CRNE

CRE

Figure 4-7 : Jauges de déformation pour le béton sur le dessus de la chambre
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Figure 4-10 : Jauges de déformation pour l'armature courbe sur le dessus de la chambre
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Positionnement des LVDT sur le béton

La Figure 4-11 illustre le positionnement des jauges a déplacement sur l'extérieur de la

chambre.

- LE
LCentre

Figure 4-11 : Jauges de déplacement sur le béton sur le dessus de la chambre

4.5.2 Essais de traction directe

Positionnement des jauges sur le béton (face extérieur)

La Figure 4-12 présente le positionnement des jauges de déformation du béton ainsi que le

positionnement des jauges de déplacement sur le béton sur 1'extérieur du mur.
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Figure 4-12 : Jauges de déformation sur le béton (commengant par C) ainsi que les jauges de
déplacement sur le béton (commengant par L)

Positionnement des jauges sur l'armature

La Figure 4-13 illustre I'emplacement des jauges de déformation sur l'armature
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Figure 4-13 : Jauges de déformation sur les armature autour de l'ancrage

Positionnement des LVDT sur le béton (face intérieur)

La Figure 4-14 démontre le positionnement des LVDT sur la face intérieur ou l'ancrage.
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Figure 4-14 : Jauges de déplacement autour de l'ancrage sur la face intérieur

4.5.3 Essais de traction directe avec patte stabilisatrice

Pour ce type de test, on utilise la méme instrumentation que pour les essais de traction directe

(Figure 4-12 a Figure 4-14)
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CHAPITRE 5

Résultats et analyse

5.1 Essais dynamiques - 1 000 000 de cycles

L'essai dynamique a 1 000 000 de cycles a été effectué sur deux chambres au total, soit une en
acier (#9) et une en PRFV (#10). Ainsi, pour continuer la série que M. Alexandre d'Amours
avait commencée dans son analyse, on va respectivement les nommer Acier 5 et PRFV 5.
Avyant fait les tests a 2 Hz, les tests ne pouvaient pas étre effectués en une seule journée.
Effectivement, les réglements de 1'Université de Sherbrooke ne permettaient pas d'effectuer les
tests en dehors des heures permises, sauf si un technicien était sur place. Suite a une discussion
avec Hydro-Québec et en analysant les valeurs au début de ces tests, on détermine que les
arréts fréquents n'influengaient en rien le comportement global et la validité des chambres. Au
contraire, dans la réalité, le passage des véhicules n'est pas constant dans le temps. Il peut donc
y avoir des pauses de plusieurs heures sans qu'aucun passage de véhicules ne soit enregistré.

Par conséquent, le test peut étre comparatif de la réalité.

Il faut mentionner qu’aucune jauge de déformation ont été installé dans la base, sauf a
I’endroit des essais de traction directe et prés de I'interface du couvercle et la base. Tel qu'il a
¢été vu dans les recherches du volet 1, la déformation dans la base est négligeable, de 1’ordre de
+ 100 pe sous charge statique (ultime). La base n’a donc aucun intérét d'étre validée, sauf pour

le poingonnement, évidemment.

5.1.1 Arrét/marche schéma pour les chambres Acier5 et PRFV5

Lors de I’expérimentation des deux chambres, il y a eu des arréts fréquents. Pour donner au
lecteur une idée du temps total de 1’expérimentation, a 2 hertz, avec 1 000 000 de cycles, il
faut 500 000 secondes représentant 138,9 heures. Avec un horaire établi de 8 heures le matin a
4 heures le soir, il a fallu environ 20 jours pour tout tester. C'est pour cette raison qu'on n’a pas
pu effectuer les essais en continu. Au début, on a essayé de prolonger la durée avec la chambre

Acier5. Cependant, apres vérification des données et apres discussion avec Hydro-Québec, on
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a conclu que ces arréts n’avaient pas d’effet significatif sur le comportement puisque les
chambres sont dans un premier temps hyperstatique (redistribution des contraintes) et dans un
deuxiéme temps, elles sont trés résistantes et rigides. Ainsi, pour la chambre PRFVS, on a

respecté la plage horaire discutée précédemment.

La Figure 5-1 présente les périodes ou l'on a arrété les essais a la fin de chaque séance. On
remarque alors que pour la chambre en acier (Acier5), les arréts sont en moyenne moins
fréquents que ceux de la chambre PRFVS. En effet, tel que déja expliqué, on a essayé de
réduire le temps des tests et d’effectuer, dans la mesure du possible, les tests de fagon continue

en diminuant le nombre d’arréts.

—Acierd
—PEFV3
0

200000 400000 600000 800000 1000000
Nombre de cycles (N)

Figure 5-1 : Schéma des arréts pour les deux chambres (Acier5 et PRFVS)

5.1.2 Déformation dans 1’armature

La Figure 5-2 présente I’armature la plus sollicitée de toutes les jauges installées sur la
chambre en acier (Acier 5) ainsi que la troisiéme plus chargée pour la chambre en PRFV
(PRFVS). C’est I’armature B1, située sur la quatriéme armature a partir de la cheminée, armée

dans le sens court de la dalle.
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Figure 5-2 : Déformation dans les chambres Acier5 et PRFVS dans I’armature B1

On remarque que le comportement moyen est relativement similaire entre les deux types de
chambres. En effet, le niveau de déformation dans les armatures est grandissant tout au long
de ’expérimentation. Pour Acier5, les déformations se situent sur une plage de + 15 pe, ce qui
est négligeable pour les conditions en service. Les sauts viennent de la relaxation des barres
d'armature entre les arréts/marches. Pour PRFVS5, la Figure 5-3 présente les déformations pour

toutes les armatures instrumentées.

Nombre de cycles (N)
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=
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——O0B2
230
——OBI
-40

Figure 5-3 : Déformation dans la chambre PRFVS5 dans les armatures
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On peut remarquer que 1’amplitude des déformations est peu élevée pour toutes les armatures
en PRFV. La plage maximale pour la déformation aprés 1 000 000 de cycles est comprise

entre 40 et -30 pe, ce qui est considéré comme étant négligeable.

5.1.3 Déformation dans le béton

La Figure 5-4 présente le comportement typique que 1’on retrouve sur le coté latéral pour les
chambres. On remarque une augmentation de la déformation en compression pour les deux
types de chambres. De plus, on remarque que la chambre PRFVS présente une déformation en
compression plus élevée que celle de 1’Acier5. Ce comportement est normalement attendu
puisque les PRFV présentent une rigidité quatre fois moins ¢élevée que celle de I’acier.

Pour la chambre Acier5, la plage de déformation pour le béton situé sur le coté latéral varie
entre -20 a 20 pe, ce qui est tous aussi négligeable. En fait, toutes les jauges présentent une
déformation légerement décroissante. Pour ce qui est de la chambre PRFVS, la décroissance
de la déformation est beaucoup plus marquée que pour celle de la chambre Acier5. En effet, la
Figure 5-5 démontre que la déformation du c6té latéral du couvercle et celle en haut de la
base, sont supérieures a celle de la chambre Acier 5 de la Figure 5-4. Effectivement, la jauge
située sur la partie supérieure de la base présente le plus de déformations, soit environ 150 pg

restant négligeable par rapport a la déformation maximale des barres de PRFV.

30
— Acier3
20 —PRFVS

10

Deformations (ue)
=]

Nombre de cycles (N)

Figure 5-4 : Déformation dans les chambres Acier5 et PRFVS dans le béton du coté latéral
CHI1 du couvercle

102



w
= — CHI1
E — CH2
£
: CH3
< — CHH3
="
= — CV3

Nombre de cycles (N)

Figure 5-5 : Déformation dans la chambre PRFVS5 dans le béton du coté latéral a différents
endroits

Pour ce qui est de la dalle, la Figure 5-6 présente les résultats des jauges CRO et CRNO pour
les deux chambres, soit Acier5 et PRFVS5 dans les deux cas. Ce sont les deux jauges qui

présentent les déformations maximales enregistrées.

Nombre de cycles (N)
0 200000 400000 600000 800000 1000000

100
E 0 Loy !, P
S -50 e Sy
£ -100
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R 200

-250 —— CTO \cierd — CRO  Aciers

CTO ’REVS5 CRO  PRFVS

Figure 5-6 : Déformation dans les chambres Acier5 et PRFVS dans le béton de la dalle pres de
la cheminée
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Au début, on remarque que les jauges a béton CRNO pour les deux types de chambres sont du
méme ordre de déformation. La déformation reste constante tout au long du 1 000 000 de
cycles. Ensuite, si on regarde les jauges a béton CRO, le comportement entre les deux
chambres est différent, méme si le niveau de déformation reste relativement bas entre les deux.
En effet, on remarque que I’Acier5 présente une déformation quasiment nulle
comparativement a PRFVS. Pour ce qui est de PRFVS5, la déformation atteint environ 200 e,
représentant environ 2% de la déformation maximale dans les barres de polyméres renforcés
de fibres de verre. On peut encore dire que les niveaux de déformation pour le béton sur la

dalle sont négligeables.

5.1.4 Déplacement
La Figure 5-7 présente les déplacements dans le temps (1 000 000 de cycles) pour le LO pour

les deux chambres. C’est ce LVDT qui a présenté le plus de déplacements enregistrés.
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Figure 5-7 : Déplacement maximal dans les chambres Acier5 et PRFVS de la jauges LO située
pres de la cheminée d’entrée

En regardant la pente moyenne des déplacements on observe que la perte de rigidité reste la
méme. Par contre, vers la fin, on remarque que le déplacement par I’acier est plus grand de
0,12 mm négativement. Concernant la chambre en PRFV, elle a eu plusieurs arrét/marche vers

la fin comparativement a la chambre en Acier5. On le voit par les «peaks» de déformation.
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L’acier a eu le temps de retourner a son déplacement réel tandis que la chambre en PRFV n’a
pas eu le temps. Méme si ’acier a eu un déplacement plus élevé (-0,55 mm) que le PRFV (-
0,45 mm), le comportement en déplacement reste sensiblement le méme entre les deux

chambres.

5.1.5 Fissuration

Pendant les essais cycliques, aucune fissure n’a été apparente lors de 1’expérimentation.

5.2 Essais dynamiques — 1P2P3P

L’essai dynamique de type 1P2P3P a été effectué sur deux chambres dont une en acier (#11) et
une en PRFV (#12). La chambre en acier est donnée Acier6 et PRFV6 pour la chambre en
PTFV. Pour faire un rappel, la signification des valeurs de 1, 2 et 3 devant la variable P

indique qu’on est a une fois, deux fois et trois fois la charge de service.

Encore une fois, les jauges a la base sont les mémes que dans les chambres Acier5 et PRFVS.
Tout comme pour les essais a 1 000 000 de cycles, les tests ne pouvaient se faire en continue
étant donné le nombre d'heures dans une journée. Il a donc fallu faire des arréts. De plus,
lorsqu’on devait faire le transfert de charge entre 1P a 2P par exemple, il fallait faire un arrét.

Comparativement aux essais précédents, 1’erreur sur les résultats des arréts est négligeable.
5.2.1 Arrét/marche schéma pour les chambres Acier6 et PRFV6

La Figure 5-8 présente le schéma des arréts pour les deux chambres analysées (Acier6 et

PRFV6).

Aciert

—PRFVa

0 50000 100000 150000 200000 250000 300000
Nombre de cycles (N)

Figure 5-8 : Schéma des arréts pour les deux chambres (Acier6 et PRFV6)
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On remarque entre les deux chambres qu’il y a une différence sur les temps ou les arréts ont
été effectués, mais les différences sont d’une autre nature. Le fait est que pendant les essais sur
la chambre PRFV6, le programme permettant de faire les tests a connu quelques problémes
techniques, obligeant ainsi a faire plus d’arréts afin de remédier aux problémes. De plus, selon
les réglements de I’Université de Sherbrooke, il fallait toujours étre un minimum de deux

personnes pour effectuer les essais, ce qui obligeait également I’arrét des tests.

5.2.2 Déformation dans I’armature
La Figure 5-9 présente la déformation dans la barre B11, qui est la déformation maximale dans

toutes les barres d’acier.
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Figure 5-9 : Déformation dans les chambres Acier6 et PRFV6 dans I’armature B11

En moyenne, les types de chambre présentent le méme comportement jusqu’a 200 000 cycles.
A partir de 200 000 cycles, la chambre en acier (Acier6) présente une déformation 1égérement
plus élevée que celle en PRFV (PRFV6) et une différence de + 30 pe. La déformation
supplémentaire par rapport au PRFV est non significative. On remarque que plus on augmente
la charge cyclique, plus la pente augmente sur la déformation. Tel que mentionné

précédemment, 1I’armature B11 dans les PRFV est la déformation maximale enregistrée par les
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jauges de déformations, ce qui n'est pas le cas pour l'acier (Acier6). La Figure 5-10 présente

les déformations enregistrées dans les barres courbes a proximité de la cheminée d’entrée.
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Figure 5-10 : Déformation dans les chambres Acier6 dans I’armature B11

On remarque que la barre T1 est I’armature la plus proche de la cheminée et si on s’éloigne de
la cheminée (direction vers le centre), la déformation est plus grande jusqu’a T4. Par contre,
I’armature TS5 ne concorde pas avec la notion précédente. De plus, on remarque que le
comportement global est trés similaires pour toutes les armatures courbes. Pour I’armature T4,
la déformation maximale est de + 150 pe, qui représente 1,3% de la déformation maximale
(&prfvu). Enfin, on peut faire le méme constat par rapport aux pentes grandissantes des
déformations. De 0 a 100 000 cycles, la déformation reste constante. De 100 000 a 200 000
cycles, la déformation augmente et finalement de 200 000 a 300 000 cycles, la pente est plus

grande par rapport aux précédentes intervalles.
Dans la plage de 200 000 cycles, on remarque une déformations négatives ne respectant pas le

comportement global. En fait, il y a eu redistribution des contraintes due a une perte de

rigidité.
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5.2.3 Déformation dans le béton
Tout comme pour les essais a 1 000 000 de cycles, on va regarder la déformation dans le béton

sur le c6té situé dans un des murs ainsi que la déformation sur le couvercle.

Pour le béton sur le mur (latéral), la Figure 5-11 démontre le niveau de déformations pour les
jauges CH2, CHH3 et CV3 qui présentent les déformations a différents endroits sur le c6té des

chambres.
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Figure 5-11 : Déformation dans les chambres Acier6 et PRFV6 dans le béton pour les jauges
CH3, CHH3 et CV3

On remarque dans les deux cas que les déformations ne dépassent pas 60 pe (Acier qui
présente cette déformation maximale en traction pour le béton) et -40 pe (Acier qui présente
cette déformation maximale en compression pour le béton). Donc, ces valeurs sont considérées

négligeables.
Maintenant, regardons les déformations enregistrées dans la dalle du couvercle. Les Figure

5-12 et Figure 5-13 présentent justement de facon respectives les déformations pour la

chambre Acier6 et PRFV6.
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Pour la chambre PRFV6, le comportement en déformation dans le couvercle reste relativement
stable tout au long des essais. La jauge SS, par exemple, présente une déformation plus élevée
en traction dans I’intervalle 200 000 et 300 000 cycles. En général, les déformations se situent

entre 50 pe et -40 pe, ce qui est négligeable.

Pour ce qui est de la chambre Acier6, le comportement est différent par rapport a PRFV6.
Effectivement, on remarque que le béton a tendance a étre plus négatif tout au long des essais.
La plage de valeurs se situant entre 50 pe et -150 pe, la déformation est également

négligeable.
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Figure 5-12 : Déformation dans les chambres PRFV6 dans le béton sur le couvercle a
différents endroits
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Figure 5-13 : Déformation dans les chambres Acier6 dans le béton sur le couvercle a différents
endroits

5.2.4 Déplacement
La Figure 5-14 présente les déplacements dans LO qui présente les déplacements les plus

¢levés pour les deux chambres.
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Figure 5-14 : Déplacement dans les chambres Acier6 et PRFV6 dans le LVDT3
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Tout d'abord, on peut remarquer que PRFV6 présente une anomalie a partir de 200 000 cycles,
car la jauge a eu un mauvais fonctionnement lors de ce chargement. Par contre, le
comportement étant le méme, on peut présumer que le comportement est le méme.. Avec les
résultats obtenus, on peut toutefois relever que les déplacements maximaux, soit 0,73 mm pour
la chambre PRFV6 et 0,81 mm pour Acier6. Etant donné que le chargement est pour les

charges en service, les déplacements sont considérés comme étant négligeables.

5.2.5 Fissuration
Toujours pour ces chambres (Acier6 et PRFV6), apres avoir réalisé 300 000 cycles (1P2P3P),
aucune fissure n’a été relevée. Le niveau de déformation enregistré par les différentes jauges

ne dépassait pas 100 pe.

5.3 Essais de compression (statiques)
L’essai de compression a été effectué sur les quatre chambres, soit Acier5, PRFVS5, Acier6 et
PRFV6, a la suite des essais dynamiques (1 000 000 de cycles et 1P2P3P). Ses essais ont été

effectués en une seule journée.
Le but de cette section est de voir si :

— Il y a une différence de comportement entre deux chambres pour un méme essai
dynamique (par exemple, Acier5 versus PRFVS);

— 1l y a une différence de comportement entre deux chambres ayant effectu¢ deux essais
dynamiques (par exemple, Acier5 versus Acier6);

— il a une différence de comportement entre les essais statiques simples (essais de M.

Alexandre d'Amours).

La résistance des chambres étant largement supérieure a la capacité maximale du montage, la

rupture n’a donc pas été atteinte.
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La section suivante présente les résultats obtenus suite aux essais dynamiques. On va observer
le comportement des chambres testées en essai statique suite aux essais a 1 000 000 de cycles

(Acier5 et PRFVS5) et celui des chambres testées a 1P2P3P (Acier6 et PRFV6).

5.3.1 Déformation dans I'armature

Pour les essais de compression (statique), tel qu'il a été mentionné précédemment, ils ont été
réalisés a la suite d'essais dynamiques - 1 000 000 de cycles et 1P2P3P. La Figure 5-15
présente les déformations maximales dans les armatures OB1 et OB2. Elles sont situées dans

le sens court du couvercle, tout pres de la cheminée.
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Figure 5-15 : Déformation dans les chambres Acier5 et PRFVS et Acier6 dans les jauges
d'armature OB1 et OB2

La déformation est d'environ 400 pe pour la chambre Acier5 et d'environ 675 pe suite aux
essais a 1 000 000 de cycles. On voit que l'effet de la rigidité fait son effet entre les deux types
d'armature. Il faut rappeler que la rigidité de l'acier dans le domaine élastique est de 200 000
MPa et que celle des PRFV est de 62 500 MPa. On remarque é¢galement que pour la chambre
PRFVS3, la perte de rigidité est beaucoup plus marquée pour PRFVS5 que celle de la chambre
Acier5. De plus, les chambres PRFV5 et Acier5 présentent une déformation plastique

équivalente de 200 pe.
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Si on regarde maintenant les chambres Acier5 et Acier6. Les essais dynamiques a 1 000 000
(Acier 5) de cycles présentent une plus grande déformation résiduelle que les essais
dynamiques & 1P2P3P (Acier6). Etant donné que les essais 1P2P3P équivalent a 300 000
cycles, la perte de rigidité est beaucoup plus marquée pour la chambre Acier5S que celle
Acier6. Malheureusement, les jauges OBl et OB2 pour la chambre PRFV6 ont fait défaut
environ au tiers de 1'expérience. Une fissure passait directement sur les jauges, ce qui laisse

croire que les jauges ont été endommagées.

La Figure 5-16 présente la déformation dans I’armature B1. La chambre PRFVS et certaines

autres chambres ont présenté des déformations maximales dans cette jauge.
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Figure 5-16 : Déformation dans les quatre chambres dans la jauge d'armature B1

Pour commencer, on remarque par rapport a la Figure 5-15, le méme constat que pour les
armatures OB1 et OB2. En effet, entre un méme type d’essai, les PRFV présentent une
déformation plus élevée que les chambres en acier. On constate une amplification de ce
phénomeéne pour I’essai dynamique a 1 000 000 de cycles. La chambre PRFVS illustre une
déformation maximale en traction de 950 pe tandis que la chambre Acier5S présente une

déformation maximale de 250 pe.
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5.3.2 Déformation dans le béton

La Figure 5-17 présente la déformation dans la jauge a béton CH3 qui est située sur le coté de

la chambre. Elle a présentée la déformation maximale dans les 4 chambres.
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Figure 5-17 : Déformation dans les quatre chambres dans la jauge a béton CH3 sur le c6té du
couvercle

Une des premicres observations est que la chambre Acier6 n'a pas la méme allure que les 3
autres chambres. En effet, deés le départ, sa rigidité est environ 3 fois moins ¢€levée que les 3
autres. Pendant l'expérimentation, un réseau de microfissures passait dans la jauge d'armature

et se brisant ainsi a environ 750 kN.

Pour ce qui est des chambres Acier5, PRFVS et PRFV6, elles sont équivalentes en terme de
rigidité et de déformation. La chambre PRFV6 présente une déformation maximale en traction

de 150 pe, ce qui est négligeable.

La Figure 5-18 illustre la déformation dans le béton de la jauge a béton CTO pres de la
cheminée d'entrée. a titre d'information, la jauge a béton de la chambre Acier5 présentait des
déformations quasi nulles, de 1'ordre du 25 pe. Ainsi, pour épurer la figure, il a été¢ décidé de

I'omettre.
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Figure 5-18 : Déformation dans les trois chambres dans la jauge a béton CTO sur le couvercle

Les chambres PRFV6 et Acier 6 sont équivalentes par rapport aux déformations. Pour ce qui
est de PRFVS, elle atteint une valeur de 400 pe, comparativement a 120 pe pour PRFV6.
Comme il a déja été dit, le chargement de 1 000 000 de cycles affecte beaucoup plus la rigidité
que 1P2P3P. On remarque également une déformation plastique de la chambre Acier6 de

100 pe, comparativement aux deux autres chambres qui sont négligeables.
5.3.3 Déplacement

La Figure 5-19 démontre le déplacement dans le LO, situé le plus prés de la cheminée d'entrée

au centre de la chambre, par rapport au sens le moins long de celle-ci.
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Figure 5-19 : Déplacement dans les trois chambres dans le LVDT3

5.3.4 Fissuration et mode de rupture
Pour les quatre essais effectués (Acier 5, PRFVS, PRFV6 et Acier6), la limite du montage a
¢été atteint avant la rupture. Dans le cas des chambres précédentes, aucune fissure, sauf une

mais non significative, n'a été relevée.

Tel que dans le cas des essais de M. Alexandre d'Amours, un coulis cimentaire a été mis en
place entre la connexion et la base pour refléter la membrane qui sera mise sur le chantier. La
raison expérimentale de mettre un coulis est que lorsqu'il a été testé sans coulis, la fissuration
arrivait beaucoup plus rapidement (environ 250 kN). Etant donné que la surface de contact
n'est pas réguliere et uniforme, il y avait des concentrations de contraintes et la fissuration était

plus rapide.

Dans notre cas, seulement la chambre Acier5 a eu une fissuration externe a 950 kN (voir la
Figure 5-20). Comparativement aux essais de M. d'Amours, cette fissure est normale par
rapport a la charge appliquée, car dans ses essais, elle arrivait seulement a 1100 kN. Puisque
cette chambre avait été¢ test¢ a 1 000 000 de cycles avant le test statique, il est normal

d'apercevoir l'apparition de la premicre fissure a une charge moins élevée.
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Figure 5-20 : Fissuration de la chambre Acier5

Mise a part la fissure montrée précédemment, aucune autre fissure perceptible n'a été
remarquée ailleurs. Sur le dessus du couvercle, aucune fissure n'a ét¢ remarquée puisqu'il
travaille essentiellement en compression, ce qui referme les fissures. Du coté intérieur du
couvercle, les fissures ressemblaient a des fissures de retrait et les longueurs maximales étaient
de moins de 2 cm de long, ce qui est négligeable. Par contre, ces fissures partaient de la
cheminée, (circonférence intérieur) ce qui représente bien le mode de fissuration pour le

poingonnement (Figure 5-21).
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Figure 5-21 : Fissuration de l'intérieur de la chambre PRFV6

5.3.5 Discussion

Dans un premier temps, les déformations maximales dans les chambres en acier et les
chambres en PRFV est de 400 pe et de 950 pe, ce qui représentent respectivement 20% et 7%.
Etant donné qu'on est environ 5 fois plus élevée que la charge pondérée a I'ultime, ces niveaux

de déformations restent négligeables.

Pour ce qui est de la déformation dans le béton, elle est également négligeable. En effet, sur le
coté du couvercle, on a enregistré une déformation maximale en traction de 150 pe pour la
chambre la plus sollicitée, ce qui est environ 2 fois plus élevée que la déformation maximale
du béton en traction (environ 80 pe). En réalité, aucune fissure apparente peut étre détectée a
ce niveau de déformation. Pour le béton sur le couvercle, la chambre PRFVS5 présente une
déformation en compression de -400 pe (11% de la déformation maximale en compression du
code CSA = 3 500 pe). Ceci est toujours négligeable compte tenu qu'on est a 5 fois la charge
pondérée. Pour les autres chambres, on a obtenu des valeurs beaucoup plus petites, de 1'ordre
de 100 pe.

Ensuite, les chambres Acier5 et Acier6 ont présenté environ le méme déplacement, soit
1,7 mm, indépendamment du type de test cyclique. Pour ce qui est de PRFVS5, un déplacement
de 3 mm a été enregistré, représentant L/760, qui respecte de plus de 2 fois le critére dans le
devis de performance d'Hydro-Québec, représentant L/360. Finalement, le niveau de
fissuration apres une charge de 950 kN n'est pas élevé. En effet, pour les quatre chambres, une
seule fissure a ét¢ remarquée dans la chambre Acier5 et ce a seulement 950 kN. Ainsi, méme
en mettant la charge ultime, soit 204 kN, aucune fissure, mise a part les fissures de retrait, sera

observée au début de la vie utile des chambres.

En effectuant un petit tour rapide des résultats des essais en compression du volet 1, on ne peut
pas voir si les chambres précédentes, suite aux essais dynamiques (1 000 000 de cycles et
1P2P3P), sont affectées par rapport aux essais de compression simple. En regardant les
déformations du béton a CTO, les déformations se retrouvent dans les mémes ordres de

grandeur entre les essais du volet 1 et ceux de ce mémoire. Pour ce qui est de l'armature, c'est
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le méme constat que l'on peut faire, sauf pour I'armature Bl de la chambre PRFVS et la
chambre PRFV3, qui ont des déformations de 950 et 500 pe. Cependant, étant donné que ¢a
représente 7% et 3,7%, on ne peut dire qu'il y a eu un effet néfaste sur le comportement suite

aux essais dynamiques.

En somme, les chambres respectent les limites du devis de performance d'Hydro-Québec.

5.4 Essais de traction directe

L'essai de traction a été effectué sur une chambre renforcée d'acier (nommée Acier6) et une
chambre renforcée de PRFV (nommée PRFV6). Il faut mentionner que ces chambres ont
préalablement été testées par des essais dynamiques - 1P2P3P. Ainsi, un endommagement di

aux efforts dynamiques peut affecter le comportement et la rigidité globale des murs.

Techniquement, selon le protocole d'essais d'Hydro-Québec, celui-ci demande de rabaisser la
charge a zéro aprés chaque chargement. Par contre, les résultats du volet 1 de M. Alexandre
d'Amours ont démontré que lorsque la charge s'abaissait a 25 kN (tension de base pour
empécher d'avoir un changement brusque de la charge pouvant affecter le comportement), les
déformations et les déplacements étaient négligeables. Ainsi, avec l'accord de M. Chekired de
I'TREQ, on a changé le schéma de chargement (voir section 4.4.2). Les ruptures sont apparues

a 472 kN pour PRFV6 et 475 kN pour Acier6.
5.4.1 Déformation dans l'armature

C'est dans l'armature V2 que les déformations se sont révélées étre les plus €levées soit, située

a droite de 1'ancrage. Les valeurs pour les deux essais sont présentées dans la Figure 5-22.

119



400
3300
2
£ 200
=
100
—PRFVE6 —— Acierb
0 _—
0 500 1000 1500 2000 2500 3000 3300
Déformation (us)

Figure 5-22 : Déformation dans l'armature V2 pour les chambres PRFV6 et Acier6
Le comportement de la chambre en acier (Acier6) est lin€aire jusqu'a la rupture (1 000 pe),
contrairement a la chambre en PRFV (PRFV6). On voit deux domaines linéaires : dans un
premier temps, une premiere pente lin€aire est observée et atteint 1 500 pe. Ensuite, il y a un

perte de rigidité jusqu'a une déformation de 3200 pe.

5.4.2 Déformation dans le béton

La Figure 5-23 démontre la jauge a béton COB1 représentant le plus la déformation dans la
chambre PRFV6. La chambre Acier6 présente une déformation maximale dans la jauge a

béton COT1 de -1 800 pe, 1égerement plus grande que COBI.
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Figure 5-23 : Déformation dans le béton extérieur COB1 pour les chambres PRFV6 et Acier6

On voit au premier coup d'eeil, qu'Acier6 présente un probléme a -1550 pe pour PRFV6. Ceci
est d0i & une fissure passant trés prés de cet endroit juste avant le moment de la rupture. On
peut également voir qu'en général, le comportement du béton, que ce soit avec acier ou PRFV,

est le méme pour les deux chambres.

5.4.3 Déplacement
Le déplacement de I'ancrage (LeOCr) est illustré a la Figure 5-24.

Au début, on remarque que PRFV6 présente une déformation d'environ 2 fois plus élevée que
Acier6. En effet, respectivement, la chambre PRFV6 et Acier6 présentent des déplacements de
8,6 mm et 4,5 mm. De plus, la pente de rigidit¢ de l'acier est plus grande que celle des PRFV.

Cela est attribuable a la rigidité différente des armatures respectives.
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Figure 5-24 : Déplacement de I'ancrage LeOCr pour les chambres PRFV6 et Acier6

5.4.4 Fissuration et mode de rupture

Pour les deux chambres, les premiéres fissures apparaissent a 150 kN. Elles débutent a
l'ancrage et se dirige radialement vers l'extérieur. Pour ce qui est des fissures extérieures des
deux chambres, celles-ci apparaissent a 250 kN. Ce sont des fissures circonférentielles ayant
un rayon approximatif de 0,75 m en dessous de l'ancrage. Le réseau de fissures de la face est
des deux essais est représenté a la Figure 5-25. Lorsque la charge est augmentée, ces fissures

s'allongent suivant un cercle (centrées a droite de l'ancrage jusqu'a ce qu'elles rejoignent

l'interface entre la base et la connexion).

(a) PRFV6 (b) Acier6

Figure 5-25 : Fissures extérieures du mur ouest pour les chambres PRFV6 et Acier6
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A 250 kN pour PRFV6 (Figure 5-26) et 225 kN pour Acier6 (aucune photo pour cet essai), les
premieres fissures apparaissent sur le mur sud (le mur le plus rapproché de l'ancrage est). Les

cones de ruptures sont visibles a la Figure 5-27.

Figure 5-26 : Fissures extérieures du mur sud pour la chambre PRFV6 (c'est a peu pres le
méme schéma de fissures pour Acier6)

(a) PRFV6 (b) Acier6

Figure 5-27 : Cones de ruptures et réseau de fissures de la face est intérieure - PRFV6 et
Acier6

5.4.5 Comparaison avec essais du volet 1
Dans cette sous section, il y a une comparaison des résultats entre ceux de ce mémoire et ceux

du volet 1 effectué par M. Alexandre d'Amours soit, les chambres Acier4, PRFV1, PRFV2 et
PRFV3.
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Le tableau suivant (Tableau 5-1) présente un résumé de tous les résultats comparables entre les
différentes chambres soit, les déformations, les déplacements ainsi que les résistances ultimes

(valeurs approximatives).

Tableau 5-1 : Comparaison des déformations, des déplacements et des ruptures pour
toutes les chambres (volet 1 et volet 2) pour 'essai de tirage directe

Spécimens € armature (ug) ¢ béton (ug)  Déplacement (mm) Rupture (kN)

Type : Acier

Acier4 1000 (50 %)  -1200 (34 %) 5,5 455

Acier6 1000 (50 %) -1800 (51 %) 4,5 475

Type : PRFV

PRFV1 2800 (14 %)  -2500 (71 %) 7,9 391
PRFV2 2500 (13 %)  -2500 (71 %) 6,0 414
PRFV3 2300 (12%)  -2700 (77 %) 8,1 385
PRFVG6 3200 (16 %)  -3000 (86 %) 8,6 472

Entre les valeurs d'Acier4 et d'Acier6, il n'y aucune différence significative, exceptée pour la

deformation dans le béton. Par contre, cette différence peut facilement étre expliquée par :

L'hétérogéneité du béton;

les fissures affectant la distribution des contraintes;

la présence de défauts due a la coulée;

— l'emplacement de I'armature pouvant affecter également la distribution des contraintes;

la séquence d'endommagement du béton (concentration de contraintes).

Pour ce qui est des chambres en PRFV (PRFV1, PRFV2, PRFV3 et PRFV6), on remarque que

la chambre PRFV6 présente des déformations et des déplacements légerement plus élevés que
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la moyenne des autres chambres, mais non significatifs. Par contre, n'ayant qu'un spécimen
préalablement testé avec un essai dynamique, on ne peut pas conclure sur l'influence de ce
dernier. Cependant, étant donné que la charge dynamique ameéne un effort de compression
dans le mur vertical, il n'y a aucun endommagement significatif qui peut étre fait, surtout avec

les charges appliquées.

Un élément intéressant a évaluer, c'est la résistance ultime de PRFV6 de 472 kN, versus celle
de PRFV1 a PRFV3, qui en moyenne est de 397 kN, soit une différence de 19%. Il n'y a pas
d'explication précise sur ce gain de résistance puisque la résistance au poingonnement dépend
énormément de plusieurs facteurs et que les résultats sont habituellement disparates (nuage de

points). On a donc slirement atteint une limite supérieure a la résistance au poingonnement.

5.5 Essais de traction directe avec patte stabilisatrice

L'essai de traction directe avec patte stabilisatrice est une combinaison de charges obtenue lors
de l'installation des cables en utilisant un camion fait sur mesure pour le tirage des cables et

pour la stabilisation de la chambre sur la surface de la connexion.

Ce type d'essai a été effectué sur une chambre renforcée d'acier (Acier7) et sur quatre
chambres renforcées de PRFV (PRFV7, PRFVSE, PRFV9 et PRFV10). Tel que mentionné dans

la section 4.4.3, la charge n'est pas remise a 0 apres chaque chargement.

5.5.1 Déformation dans l'armature

La jauge qui a subit les plus importantes déformations est celle située a gauche de 1'ancrage
(V3). Les valeurs de cette jauge pour les différentes chambres sont comparées dans la Figure

5-28.
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Figure 5-28 : Déformation dans I'armature V3 pour les chambres (Acier7, PRFVSE, PRFVO et
PRFV10)

Comme pour I'essai de traction directe, l'acier présente une rigidité grandement supérieure aux
PRFV et il reste linéaire pour atteindre 1 000 pe. Pour ce qui est des chambres en PRFV, le
changement de pente se fait a environ 100 kN (200 pg) pour I'ensemble des trois chambres. On
remarque que le comportement des chambres PRFV9 et PRFVIO est similaire,
comparativement a PRFVS. Lors de I'essai (PRFVS8), un bruit a été entendu juste au moment
ou l'on augmentait la charge a 125 kN. Ceci laisse ainsi croire qu'il y a eu endommagement
local dans la zone de poingonnement menant donc a la diminution de la rigidité. Par ailleurs,
c'est dans cette chambre qu'a été enregistrée la résistance la moins ¢€levée entre les quatre
chambres. Pour ce qui des déformations, les chambres PRFV9 et PRFV10 présentent des
déformations maximales comparables (4 000 et 3 800 pe) tandis que PRFV8 présente une

déformation maximale de 3 200 pe, qui est 20% plus petit.

5.5.2 Déformation dans le béton
La jauge qui a subit les plus importantes déformations dans le béton est celle située en-dessous

de I'ancrage (COT1). La Figure 5-29 compare les valeurs de cette jauge pour les 5 chambres.
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Figure 5-29 : Déformation dans le béton extérieur COT1 pour les 5 chambres

On peut remarquer que PRFVS8 présente une rigidité supérieure aux autres chambres en PRFV.
On peut présumer que l'armature a travaillé beaucoup plus que les autres chambres, ce qui a
allégé la contrainte dans le béton. Pour ce qui est des autres chambres en PRFV (PRFV7,
PRFV9 et PRFV10), le comportement est le méme, sauf pour PREV10 dont la déformation n'a
pas atteint le méme niveau que les deux autres. En effet, PRFV7 et PRFV9 ont atteint une
déformation moyenne de 2 700 pe tandis que PRFV10 a atteint une déformation de 1 200 pe.
Au cours de l'expérimentation, cette jauge a brisé. Par contre, on peut présumer que son
comportement serait environ le méme que les deux autres. Finalement, pour Acier7, c'est le
méme constat que dans la présente section. Elle a une plus grande rigidit¢ (1 600 pe)

comparée aux chambres en PRFV.

5.5.3 Déplacement
La Figure 5-30 présente les déplacements obtenus dans le LVDT LeOCr situé sur 1'ancrage

pour les cinq chambres.
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Figure 5-30 : Déplacement de 1'ancrage LeOCr pour les cinq chambres

Les quatre chambres en PRFV présentent le méme comportement. Pour trois d'entre elles
(PRFV7, PRFVS et PRFV9), elles ont atteint un déplacement allant jusqu'a 9,9 mm, tandis que
I'une (PRFV10) a atteint 9,0 mm. La chambre en acier (Acier7) a atteint 9.2 mm de

déplacement a un niveau de force plus élevé que les chambres en PRFV.

5.5.4 Fissuration et mode de rupture

Les premieres fissures apparaissent a 150 kN pour toutes les chambres. Elles débutent a
'ancrage et se dirige radialement vers l'extérieur. Pour ce qui est des fissures extérieures, elles
apparaissent a 225 kN pour toutes les chambres, exceptée pour PRFVE8 dans laquelle elles
apparaissent a 150 kN. Ce sont des fissures circonférentielles ayant un rayon approximatif de
0,75 m en dessous de l'ancrage. Le réseau de fissures de la face est, pour les deux essais, est
démontré a la Figure 5-31. Lorsque la charge est augmentée, ces fissures s'allongent suivant
un cercle (centré a droite de 1'ancrage jusqu'a ce qu'elles rejoignent l'interface entre la base et

la connexion). Les fissures extérieures sur la face sud ressemblent a la Figure 5-32.
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Figure 5-31 : Fissures extérieures du mur ouest pour les chambres PRFV7, Acier7, PRFV9 et
PRFV10 (méme type de fissures pour PRFVS)
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Figure 5-32 : Cones de ruptures et réseau de fissures de la face est intérieure — PRFV7, Acier7,

PRFVS, PRFV9 et PRFV10 respectivement

5.5.5 Comparaison avec et sans patte stabilisatrice
Pour bien faire la comparaison, le Tableau 5-2 présente les différents résultats (déformation,
déplacement et rupture) obtenus pendant les expériences de traction directe (chambres Acier6

et PRFV6) ainsi que les expériences de traction directe avec patte stabilisatrice (chambres

Acier7, PRFV7, PRFVS8, PRFV9 et PRFV10).

Pour les chambres en acier, seul le déplacement présente une différence notable entre les deux
chambres. Par contre, coté résistance, la chambre Acier7 est supérieure a Acier6 de 4 %, ce

qui est négligeable.

On peut observer une différence entre les deux chambres en PRFV. On remarque une tendance

moyenne plus élevée pour la déformation des armatures lorsque la patte stabilisatrice est
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présente comparativement a lorsqu'il y en a pas. En effet, la chambre PRFV6 est 16,6% moins
sollicitée que la moyenne des chambres en PRFV (PRFV8 a PRFV10). Concernant le
déplacement, on remarque que les chambres 7 a 10 atteignent un déplacement plus grand en

moyenne soit, de 1,0 mm de plus que la chambre PRFV6.

Tableau 5-2 : Comparaison des déformations, des déplacements et des ruptures pour toutes les
chambres (volet 2) pour l'essai de tirage directe et de 'essai de tirage avec patte stabilisatrice

Spécimens € armature (ug) ¢ béton (ug)  Déplacement (mm) Rupture (kN)
Type : Acier

Acier6 1000 (50 %)  -1800 (51 %) 4,5 475
Acier7 1000 (50 %)  -1700 (49 %) 9,2 493
Type : PRFV

PRFV6 3200 (16 %)  -3000 (86 %) 8,6 472
PRFV7 N/A -2700 (77 %) 10,0 416
PRFV8 3400 (17 %)  -1000 (29 %)* 9,9 401
PRFV9 4000 (20 %)  -2800 (80 %) 9,8 364
PRFV10 3800 (19 %)  -2700 (77 %) 9,0 392

*armature brisée

Finalement, pour la résistance ultime nominale, la chambre sans patte stabilisatrice (PRFV7)
présente une résistance beaucoup plus élevée que les quatre autres. Effectivement, avec une
moyenne de résistance de 393 kN (PRFV7 a PRFV10), comparée a 472 kN, ceci laisse croire
que la patte stabilisatrice diminue la résistance au poingonnement. L'une des raisons qui peut
expliquer ce grand écart est l'excentricité de la charge lorsque le mur subit un déplacement
latéral due a la charge de traction. La patte augmente les déplacements par un effet de second
ordre comme les effets P-Delta. Plus le déplacement statique est grand, plus il est accentué par

l'effet de I'excentricité. Ainsi, on observe le méme constat que dans le tableau précédent.
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5.6 V¢érification des équations pour le poingonnement

Le Tableau 5-3 présente les facteurs Veg/V,eq des équations des normes et littératures pour
chaque spécimen testé. Pour les valeurs prédites, le facteur de sécurité est égal a 1,0. On

conclu que les chambres respectent largement les équations de la littérature.

Tableau 5-3 : Résistance au poingonnement prédite et expérimentale

Spécimens Vexp/Vpred

Type : Acier CSA CSA S6- | ACI 318-

Equation A23.3 06 05 Rizk 2011

Acier6 1,49 1,41 1,70 1,16

Acier7 1,55 1,47 1,76 1,20

Type : PRFV CSA ACI Ospina El-Gamal Nguyen-M.
Equation S806-12 | 440,1R-06 2003 2005 2013
PRFV6 1,71 1,90 1,60 1,43 2,29/1,61%*
PRFV7 1,51 1,68 1,41 1,26 2,02/1,42%
PRFV8 1,45 1,62 1,36 1,22 1,95/1,37*
PRFV9 1,32 1,47 1,23 1,10 L,77/1,77*
PRFV10 1,42 1,58 1,33 1,19 1,90/1,34*

*Calculé sans la limitation de 22,5 degrés du cone de ruptures (o= 729 (L/d) ")
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CHAPITRE 6

Analyse de la performance et de 1'équivalence des

chambres souterraines

Cette section évalue la performance des chambres en fonction du devis de performances
prescrit par Hydro-Québec. Il sera également question de valider si les chambres en PRFV
sont «&quivalentes» aux chambres en acier. Il faut rappeler que 1'un des buts d'Hydro-Québec
et du groupe de recherche, est d'évaluer si les chambres en PRFV peuvent étre un meilleur
choix que le renforcement en acier pour ce qui de la durabilité permettant une utilisation a plus
long terme, ce qui pourrait apporter une €conomie accrue. Finalement, étant donné que la
résistance du béton est plus élevée, on vérifiera si les résultats expérimentaux sont adéquats en
ramenant les valeurs expérimentales a 66 MPa pour la résistance en compression (objectif de

60 MPa avec une marge de + 10%). L'analyse se fait pour les 17 chambres.

6.1 Comparaison avec le devis de performance

6.1.1 Essai de compression (statique)

Dans cette section, les chambres Acierl, Acier3, PRFV1, PRFV3, Acier5, PRFV5, PRFV6 et
Acier6 ont été testées sous charge de compression. Le Tableau 4-2 du chapitre 4 de ce présent
mémoire est un ajout par rapport aux criteres de performance d'Hydro-Québec puisque leurs
critéres étaient seulement pour le tirage des cables. Pour déterminer les valeurs de force en
service et a l'ultime, on a ramener les contraintes des terres et des autres charges au niveau du
regard. Ainsi, en utilisant les bons facteurs (on a considéré 1 m de remblai en surface), on peut

utiliser cette équation simple :

F=Ax Z l:repartie + Fgeton (6.1)
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On trouve les valeurs de 459 kN pour la charge en service et 557 kN pour la charge ultime. La
limite de déformation de 2000 pe en service a également été utilisée pour les essais en traction
sur les murs. Le Tableau 6-1 présente les résultats des déplacements pour les charges en
service et pour les charges ultimes ainsi que les niveaux de déformation a charge limite du
montage, soit de 950 kN. Il faut mentionner que les déplacements du tableau ont été tirés du
vérin tel quel. Par contre, ces valeurs ne représentent pas seulement le déplacement de la dalle,
mais aussi celle de la plaque d'acier (élément non expérimental) et de l'anneau en béton
(anneau utilisé depuis le tout début de I'expérimentation - présence de fissures et de
déplacement). Cependant, pour rejoindre I'analyse de 1'é¢tudiant M. d'Amours et puisque c'est
le cas critique le plus absolu pour les chambres, I'analyse de la performance sera fait a 1'endroit

du vérin.

Tableau 6-1 : Résumé des déplacements du vérin pour toutes les chambres ayant subit
des essais en compression (statique)

Chambres ~ As-ason Ar=557%N €armature - max
(mm) (mm) (ue)
Acierl 5,1% 5,6% 700
Acier3 7,7 8,8 900
PRFV1 4,9 5,4 100
PRFV3 3,5 4,1 1400
Acier5 5,4 6,9 300
PRFVS5 5,9 7,1 900
PRFV6 5,0 5,5 200
Acier6 4,5 53 100

* Essai de la deuxieme journée. Donc, les déplacements résiduels de la premiere journée ne
sont pas inclus. De plus, ces chambres n'avaient pas de coulis entre la base et la connexion -
déplacement supplémentaire non structural, mais plus géométrique.
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Pour tout niveau de charges, les déplacements pour toutes les chambres sont en dessous de
10,0 mm. Pour ce qui est des déformations dans I'armature, la déformation maximale dans les
armatures a ¢té¢ enregistrée dans la chambre PRFV3, soit 1 400 pe, ce qui est plus petit que

2 000 pe.

6.1.2 Essai de traction avec poulies

Dans ce type d'essai, les chambres Acier2, Acier3 et PRFV1 ont été testées et analysées.
Malgré la grande variabilité des résultats, les déformations dans l'armature restent plus basses
que la limite de service, soit de 2 000 pe pour toutes les chambres a la rupture (plus grand que
258 kN). Dans le béton, la déformation maximale enregistrée (Acier2) est de -1 200 pe,
représentant 34% de la déformation maximale du béton a I'écrasement (3 500 pe). Finalement,
les points suivants résument et indiquent que les critéres de performance des chambres sont

adéquates :

— Aucune fissure intérieure a 200 kN au mur pour les chambres Acier2 et Acier3
(respecte la force 112 kN (service);

— Aucune fissure extérieure a 300 kN au mur pour les chambres Acier2 et Acier3
(respecte la force 112 kN - service);

— Aucune fissure intérieure a 150 kN au mur pour la chambre PRFV1 (respecte la force
112 kN (service);

— Aucune fissure extérieure a 250 kN au mur pour la chambre PRFV1 (respecte la force
112 kN (service);

— Fléche de 1,5 et 1,2 mm < 25 mm pour les chambres Acier2 et Acier3 a la charge de
plastification (258 kN - zone plastique);

— Fleche de 1,3 <25 mm pour la chambre PRFV1 a la charge de plastification (258 kN -

zone plastique).
6.1.3 Essai de traction directe

Les chambres qui ont été testées en traction directe sont PRFV2, PRFV3, PRFV4, Acier4,

PRFV6 et Acier6. Les criteres du protocole proposé sont vérifiés pour toutes les chambres :
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Premiéres fissures intérieures a 100, 125, 125, 150, 150 et 150 kN pour les chambres
PRFV2, PRFV3, PRFV4, Acierd, PRFV6 et Acier6 respectivement (respecte la force
112 kN (service));

Premicéres fissures extérieures a 200, 250, 225, 200, 250 et 250 kN pour les chambres
PRFV2, PRFV3, PRFV4, Acier4, PRFV6 et Acier6 respectivement (respecte la force
112 kN (service));

Ala charge de service (112 kN), le déplacement du mur est de 0,33, 0,28, 0,34, 0,42,
0,93 et 1,07 mm < 4,0 mm;

Apres avoir rabaissé la charge de 125 kN a la charge minimum (25 kN ou 50 kN selon
le cas), le déplacement des chambres PRFV2, PRFV3, PRFV4 et Acierd est de 0,12,
0,17, 0,17 et 0,16 mm respectivement, étant négligeable - respecte le critére. Il faut
rappeler que pour les chambres PREFV6 et Acier6, ce critére a été enlevé (voir section
5.4);

Aprés avoir rabaissé la charge de 125 kN a la charge minimale, les déformations
maximales dans les armatures sont de 64, 51, 61 et 68 pe pour les chambres PRFV2,
PRFV3, PRFV4 et Acier4 - négligeable et respecte le critére;

A la charge pondérée (168 kN), les déformations maximales dans les chambres en
acier Acier4 et Acier6 sont de 616 et 720 pe respectivement, qui sont <2 000 pe (pour
ce qui est des chambres en PRFV, voir point suivant <2 000 pe);

Ala charge de plastification (258 kN), les déplacements du mur sont de 1,58, 1,56,
2,48, 2,86, 2,52 et 2,35 mm pour les chambres PRFV2, PRFV3, PRFV4, Acier4,
PRFV6 et Acier6 respectivement, qui sont < 25 mm. Pour les chambres en PRFV, les
déformations a cette charge sont de 1931, 1948, 1906 et 2016 pe, qui sont = 2 000 pe;
La rupture par poingonnement se produit a 455, 391, 414, 385, 472 et 475 kN pour les
chambres PRFV2, PRFV3, PRFV4, Acier4, PRFV6 et Acier6 respectivement. Si le
calcul de la force pondérée de poingonnement est fait avec un logiciel par éléments
finis, cette charge pourrait étre d'environ 171 kN (comprend le béton, la pression de la
terre, la nappe d'eau et les véhicules), étant largement inférieure aux résistances

nominales.
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6.1.4 Essai de traction directe avec patte stabilisatrice

Pour faire un rappel, ce type d'essai est un combinaison entre une charge verticale soutenue au
niveau du regard (patte stabilisatrice = 180 kN) et un essai de tirage directe. Cela représente
I'installation des cébles a l'intérieur des chambres souterraines. Pour ces essais, ce sont les
chambres PRFV7, Acier7, PRFVS8, PRFV9 et PRFV10 qui ont été testées. De plus, pour ce

type d'essai, comme en témoigne les prochains points, les critéres suivants sont rencontrés :

— Premicéres fissures intérieures a 150 kN pour toutes les chambres (respecte la force
112 kN (service);

— Premicéres fissures extérieures a 225 kN pour toutes les chambres, sauf la chambre
PRFVS ou les premiéres fissures apparaissent a 150 kN (respecte la force 112 kN
(service);

- Ala charge de service (112 kN), les déplacements du mur sont de 0,43, 0,54, 0,82,
0,63 et 0,62 <4,0 mm;

— A la charge pondérée (168 kN), les déformations maximales dans les chambres sont de
1 549, 548, 1 666, 1 014 et 812 pe pour les chambres PRFV7, Acier7, PRFVS8, PRFV9
et PRFV10 respectivement, qui sont <2 000 pe;

- Ala charge de plastification (258 kN), les déplacements du mur sont de 3,21, 1,92,
4,45, 4,46, et 3,23 pour les chambres PRFV7, Acier7, PRFVS, PRFV9 et PRFV10
respectivement, qui sont < 25 mm. Pour les chambres en PRFV (dans l'ordre
d'énumération), les déformations a cette charge sont de 1 954, 3 328, 2 275 et 1 487 pe,
qui sont plus petit que 0,5*18 900 pe = 9 450 pe;

— La rupture par poingonnement se produit a 416, 493, 401, 364 et 392 kN pour les
chambres PRFV7, Acier7, PRFVS, PRFV9 et PRFV10 respectivement. Comme pour
la validation des criteéres de performance pour l'essai de tirage, ces résistances sont plus

¢levées que la charge de dimensionnement de 171 kN.

6.1.5 Essai en fatigue
Pour les deux types d'essai en fatigue, soit 1 000 000 de cycles et 1P2P3P, le devis de

performance d'Hydro-Québec n'a pas de critére spécifique pour ce type de chargement. De

plus, la fatigue est une accumulation de dommages, ce qui implique que les contraintes, les
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déformations ainsi que les fleches augmentent en fonction du nombre de cycles appliqués.
Cependant, pour quantifier la fatigue, il faut qu'il y ait rupture, ce qui n'a pas été le cas avec les
quatre chambres testées. En somme, avec les explications suivantes, les niveaux de

sollicitation sont négligeables et les chambres sont considérées plus qu'adéquates.

1 000 000 de cycles

Pour la partie armature, les déformations enregistrées sont négligeables. Effectivement, pour
I’Acier5, les déformations varient entre -15 pe et 15 pe, représentant seulement 0,75% par
rapport a la déformation élastique maximale. Pour ce qui est de la chambre PRFVS, les
déformations varient entre -30 pe et 40 pe, représentant seulement 0,33% par rapport a la
déformation de 40 pe. Ainsi, on peut mentionner de nouveau que les déformations dans les
armatures sont négligeables en ce qui concerne les charges de service qui ont servi pour les

essais.

Pour les déformations dans le béton, le béton sur les murs du couvercle ne présente aucune
valeur pertinente pour I’analyse. En effet, en considérant une déformation maximale de
3 500 pe (Kumar, 2013), les valeurs maximales pour les deux chambres atteignent seulement
8% pour les PRFV et 2% pour la chambre en acier, ce qui est également négligeable comme

valeur.

Pour le réseau de fissuration, aucune fissure n’a été vue lors de I’expérimentation. En fait, sur
la partie supérieure du couvercle, la fibre supérieure est en compression, ce qui ferme les
fissures. Dans la partie intérieure du couvercle, la fibre est en traction. La déformation n’étant

as élevée a la contrainte de traction, la probabilité d'apercevoir une fissure était mince.
1 l trainte de traction, 1 babilité d' fi tait

Finalement, pour les déplacements maximaux, la valeur pour la chambre en acier (Acier5) est
de 0,45 mm et de 0,55 mm pour la chambre en PRFV (PRFVY). Pour faire le méme constat,
ces valeurs sont négligeables et d’aucun intérét.

1P2P3P

138



Pour la partie d'armature, les déformations enregistrées sont négligeables. En fait, pour
PRFV6, la déformation maximale est de 80 pe, ce qui représentent seulement 0,6% par rapport
a la déformation élastique maximale. Pour ce qui est de la chambre Acier6, la déformation
maximale enregistrée est de 150 pe, ce qui représentent seulement 7, %. Ainsi, on peut redire
que les déformations dans les armatures sont négligeables par rapport aux charges de service

qui ont servi pour les essais.

Pour les déformations dans le béton, le béton sur les murs du couvercle ne présente aucune
valeur pertinente pour I’analyse. Les valeurs maximales pour les deux chambres atteignent
seulement 6% pour les deux chambres, étant également négligeable comme valeur.

Pour le réseau de fissuration, c’est la méme conclusion que 1'on peut faire pour les essais a

1 000 000 de cycles.

Finalement, pour les déplacements maximaux, la valeur pour la chambre en PRFV (PRFV6)
est de 0,73 mm et de 0,81 mm pour la chambre en acier (Acier6).Puis, au sujet des essais a
1000 000 de cycles, les déplacements sont plus élevés. Etant donné qu’on charge, aprés
100 000 cycles, a 2 fois la charge en service, puis a 3 fois la charge en service, il est évident
que les déplacements en fin de course soient plus élevés que pour les essais a 1 000 000 de

cycles. Pour faire le méme constat, ces valeurs sont négligeables et d’aucun intérét.

6.2 Effet de la résistance en compression du béton sur les résultats

Bien que les chambres analysées rencontrent les critéres du protocole d'essais proposé, la
résistance en compression de la majorité¢ des chambres est bien au dela de la limite permise de
66 MPa (résistance a 28 jours). En effet, la moyenne lors des essais était de 82,3 £ 19,3, ce qui

est largement supérieure a la valeur de 66 MPa.

6.2.1 Déformation des armatures et du béton en flexion
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Etant donné que la structure est hyperstatique, il n'y a pas de corrélation visible entre la
résistance en compression sur les déformations lors des charges verticales. Théoriquement,
pour résister a un moment, la résistance en compression du béton n'a pas beaucoup d'influence
sur la déformation des armatures. En effet, pour un béton plus résistant, I'axe neutre est
légérement rehaussé, ce qui augmente 1égerement la déformation dans le béton. Toutefois, le
bras de levier interne étant augmenté, le moment résistant est un peu plus élevé. Par exemple,
pour une section équivalente et que seule la résistance en compression est changée (90 versus

66 MPa), il y a une perte de 7% de résistance.

6.2.2 Résistance au poingonnement

Encore une fois, on ne voit pas de corrélation directe entre la résistance en compression et la
résistance au poingonnement pour les murs testés. Tel qu'on 1'a vu dans la revue de la
littérature, la résistance au poinconnement est en fonction de la racine carrée ou de la racine
cubique. Ainsi, il est possible de changer la valeur des résistances expérimentales pour se
ramener a une base de 60 MPa (\/f—C = 7,75). Le tableau suivant (Tableau 6-2) présente les

résistances expérimentales corrigées pour un béton de 60 MPa.

Tableau 6-2 : Résistance au poingonnement corrigée

Chambres f'c Jre Vexp Veorr

(MPa) (kN) (kN)
PRFV2 92,2 9,6 391 315
PRFV3 84,9 9,2 414 348
PRFV4 94,4 9,7 385 307
Acier4 82,9 9,1 455 387
PRFV6 85,0 9,2 472 397
Acier6 79,3 8,9 475 413
PRFV7 79,5 8,9 416 361
Acier7 76,9 8,8 493 435
PRFVS 77,6 8,8 401 353
PRFV9 85,1 9,2 364 306
PRFV10 88,8 9,4 392 322
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Méme a la suite de la correction avec la résistance en compression du béton, la résistance reste

supérieure pour toutes les chambres par rapport au critére de 258 kN.

6.2.3 Fléches

Lorsqu'on calcule les fleches dans une structure en réalisant un calcul €lastique, la résistance
des matériaux indique que la fleche est inversement proportionnelle au module ¢€lastique du
matériau (on fait I'hypothése que le béton reste dans le domaine linéaire sous charge de
service). Selon la norme CAN/CSA S806-12, le calcul du module élastique se calcule a partir

de I'équation suivante (6.2) :
E. =3 300,/ + 6 900 (6.2)
Le module ¢élastique pour un béton de 60 MPa est de 32 462 MPa. Les tableaux suivants

(Tableau 6-3 et Tableau 6-4) présentent les corrections des déplacements en service pour

toutes les chambres, que ce soit les essais en compression comme les essais pour I'effort de

poingonnement.
Tableau 6-3 : Fleche corrigée pour les essais de compression
Chambres f'c Ec As As-corr
(MPa) (MPa) (mm) (mm)
Acierl 88,7 37980 5,1 6,0
Acier3 86,0 37503 7,7 8,9
PRFV1 92,2 38587 4,9 5,8
PRFV3 101,3 40114 3,5 43
Acier5 76,3 35725 5,4 5,9
PRFVS 82,4 36856 59 6,7
PRFV6 85,0 37324 5,0 5,7
Acier6 79,3 36287 4,5 5,0
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Par rapport aux déflections du Tableau 6-3, méme en étant corrigées, elles sont plus basses
que 10,0 mm. Le Tableau 6-4 présente les fleches en service avant et apres correction. On peut
conclure que méme si le béton avait une résistance en compression de 60 MPa, les chambres

seraient adéquates pour les critéres de performance d'Hydro-Québec.

Tableau 6-4 : Fléche corrigé pour les essais de traction

Chambres f'c Ec A Ascorr

(MPa) (MPa) (mm) (mm)
Acier2 87,5 37769 1,2 1,4
Acier3 86 37503 0,9 1,0
PRFV2 92,2 38587 0,3 0,4
PRFV3 84,9 37307 0,3 0,3
PRFV4 94.4 38963 0,3 0,4
Acier4 82,9 36946 0,4 0,5
PRFV6 85,0 37324 0,9 1,1
Acier6 79,3 36287 1,1 1,2
PRFV7 79,5 36324 0,4 0,5
Acier?7 76,9 35839 0,5 0,6
PRFVS8 77,6 35970 0,8 0,9
PRFV9 85,1 37342 0,6 0,7
PRFV10 88,8 37997 0,6 0,7

6.3 Equivalence des chambres en PRFV versus en acier

Cette section compléte l'analyse des chambres, étant I'un des objectifs de ce mémoire, pour
déterminer si les chambres en PRFV sont «€quivalentes» aux chambres en acier. Cette section
sera surtout qualitative puisque toutes les données ont ¢été relevées précédemment. Les
résultats obtenus en laboratoire ne peuvent pas étre utilisés étant donné que les chambres sont
surdimensionnées, surtout sur la dalles supérieures de la connexion. Cependant, par rapport

aux criteres de performance d'Hydro-Québec, il est facile de comparer les deux types de
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chambres puisque qu'on assume le comportement est pratiquement linéaire. Egalement les

fissures étaient relativement les mémes pour les deux types de chambre.

Pour les critéres des charges verticales (compression - statique), on peut faire par exemple, des
comparaisons entre Acier6 et PRFV6 ayant les mémes déplacements. On le constate aussi

avec AcierS et PRFVS.

Pour les chambres testées en traction directe avec poulies, les fissures apparaissent au méme
moment autant a l'intérieur qu'a l'extérieur. Par rapport aux fléches, tout dépendamment si le
spécimen avait été testé¢ au préalable, on note que les fleches sont équivalentes entre les deux
types de chambres. Pour ce qui est des déformations, les chambres en PRFV présentent une
déformation supérieure a celle de l'acier. Par contre, si on regarde le pourcentage d'utilisation
de la limite ¢élastique des deux matériaux, les chambres en PRFV sont moins sollicitées. Pour
ce qui est des tests en traction directe seulement et les tests en traction directe avec patte

stabilisatrice, c'est le méme constat que le paragraphe précédent.

Ensuite, pour les essais en fatigue, les deux chambres présentent le méme comportement,
excepté que les déformations (béton et armature) augmentaient un peu plus rapidement que les
chambres en acier. Cependant, avec le niveau de déformation atteint, les chambres en PRFV

supportent bien les charges en service prévues.

Finalement, a la suite de la précédente analyse et des sections précédentes, on peut conclure
que les chambres en PRFV sont «équivalentes» par rapport au comportement global, aux
déformations et aux déplacements des chambres en acier. L'Universit¢ de Sherbrooke
confirme que les chambres en PRFV sont une trés bonne alternative pour la durabilité¢ de
I'ouvrage, ce qui (€liminerait) enléverait les problemes liés a la corrosion et a la dégradation du

béton causée justement par la corrosion.
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CHAPITRE 7

CONCLUSION

En conclusion, en Amérique du Nord, la corrosion est la principale cause de détérioration des
structures utilisant l'acier. Aujourd'hui, on peut remplacer l'armature conventionnelle par des
polyméres renforcés de fibres afin d'éliminer ce probléme de corrosion dans les structures de
béton armé. Cependant, les ingénieurs ainsi que les dirigeants démontrent un manque
d'expérience envers ce matériau. De plus, les colits initiaux avec les matériaux composites sont
un peu plus élevés que ceux de l'acier, ce qui est souvent un facteur défavorable a son
utilisation. Par contre, dans le cas des structures souterraines, le gain monétaire va se faire sur
le long terme puisqu'il n'y aura pas de dégradation prématurée des armatures, contrairement

aux armatures d'acier.

Le présent mémoire démontre la performance des chambres souterraines renforcées
d'armatures en acier et en PRFV. Une revue du volet 1 est fait pour guider les essais pour le
volet 2. Finalement, voici les conclusions suite a une analyse du volet 2 et d'une analyse
globale (comptant 17 chambres au total) sur la performance des chambres par rapport au devis

de performance d'Hydro-Québec:

— Les essais du volet 2 (présent mémoire) démontrent que la conception des chambres
est adéquate par rapport aux charges de dimensionnement;

— Les essais en fatigue indique que les chambres (acier et PRFV) sont amplement
adéquates (long terme);

— Les deux chambres respectent tous les critéres de performance d'Hydro-Québec et sont
aptes a étre utilisées tel quel;

— Finalement, les chambres en PRFV sont «€équivalentes» par rapport aux chambres en
PRFV et présentent méme des comportements améliorés étant donné que le

comportement des chambres est dirigé en général par le béton.
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S'il y a conception de futures chambres, les points suivants sont recommandés :

— Création d'une norme ou d'un guide de conception pour les structures souterraines;

— Etant donné que les barres en PRFV sont «équivalentesy», l'utilisation de barres avec
tétes d'ancrage pourrait faire 1'objet d'une étude;

— Diminuer 1'épaisseur des parois pour optimiser le dimensionnement - la dalle
supérieure étant largement plus forte que les charges appliquées, il y aurait mati¢re a
diminuer 1'épaisseur par exemple - diminuant le poids et les colts (Guérin et
Benmokrane, 2015);

— Changer l'espacement des armatures pour tous les éléments qui composent les
chambres afin d'optimiser et de réduire les colits (Guérin et Benmokrane, 2015);

— L'utilisation de nouvelles barres qui peuvent étre en compétition au niveau du cout
avec la fibre de verre, soit la fibre de basalte;

— Finalement, I'utilisation d'un béton ayant une résistance en compression moins élevée
pourrait faire 1'objet d'une recherche approfondit, car tel qu'il a été dit en introduction,
plus de 30000 structures souterraines sont enfouies et les colts associés a ces

changements sont grandement influencés par le béton (construction).

Si Hydro-Québec privilégie l'utilisation des armatures en matériaux composites dans les
nouvelles structures souterraines, la visibilit¢ de ce produit a 1'égard des autres dirigeants et
des ingénieurs va augmenter et donc les encourager a utiliser ce matériau innovateur. De plus,
l'utilisation de ces barres va permettre une durabilité améliorée et va permettre de freiner la
dégradation de ces structures. Pour conclure, seul le futur pourra nous montrer les problemes
de dégradation a long terme - ouverture pour une recherche in situ avec instrumentation pour

évaluer leur comportement a long terme.
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CHAPITRE 8

ANNEXE : Note de calcul simplifice
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Introduction

Les structures souterraines sont des structures permettant d’abriter et de raccorder des lignes
de transmission électrique et/ou des systémes ¢€lectriques. Dans la province de Québec, il y a
plus de 30 000 structures souterraines qui ont été¢ implantées au cours des 30 derniéres années.
Ces structures sont habituellement faites avec de I’armature d’acier. Préfabriquées en usine,
mais peuvent ¢galement étre coulées sur place, ces chambres sont soumises a des attaques qui
accélerent la dégradation, ce qui nuit aux performances a long terme. L'humidité du sol, le gel-
dégel (cyclique) et 1'exposition aux sels de déglacage dégradent rapidement l'armature d'acier
par corrosion et I’éclatement et fissuration du béton. Principalement, la dégradation survient

surtout sur la surface (contact direct avec le sol).

Une solution a cette problématique est le remplacement de I’armature d’acier par 1’armature
en matériaux composites de polymeres renforcés de fibres (PRF. Ces matériaux permettent de
garantir une grande résistance et une durabilité accrue de la structure. Selon Hydro-Québec,
plus de deux pourcent (2%) de chambres souterraines installées se dégradent rapidement et des
dommages menant a des problémes de service sont permanents. Di a la corrosion, des fonds
importants et de main d'ceuvre de personnel pour la réparation ou le remplacement de ces
structures sont investis chaque année et le nombre ne cesse d'augmenter. C'est ainsi qu'Hydro-
Québec vise a corriger cette problématique de dégradation de ses structures en utilisant
I'armature en PRF. C’est ainsi qu’un projet de recherche réalisé en collaboration avec Hydro-
Québec et qui a compris la réalisation d’essais statique et cycliques (en charge verticale de
compression et de tirage en tension) sur 16 structures souterraines de Type 3 d’Hydro-Québec
armeées d’acier et d’armature de PRFV (armature en fibre de verre) vient d’étre complété avec
succes au département de génie civil de ‘Université de Sherbrooke. Toutes les structures
testées ont été fabriquées a 1’usine de béton préfabriqué de Lécuyer (St-Rémi, Québec);
I’armature de PRFV utilisées pour ces structures porte le nom commercial V-ROD et est

fabriquée par I’entreprise Pultrall (Thetford Mines).

Cette note de calcul a été préparée a la demande de M. Mohamed Chekired, chercheur a

I'TREQ et chargé du projet décrit ci-avant, au professeur Brahim Benmokrane (professeur et
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titulaire de la Chaire CRSNG, département de génie civil, Université de Sherbrooke). Le but
de cette note de calcul est de familiariser et guider les ingénieurs-concepteurs d’hydro-Québec
dans le calcul des chambres souterraines de type 3 en utilisant I’armature en polymeres
renforcés de fibres de verre (PRFV) conformément a la norme CSA S806-12.

De plus, un calcul d’optimisation des chambres est fait selon les trois paramétres suivants:1)
résistance en compression du béton (f'c); 2) le recouvrement de béton; et 3) et le type
d'armature de PRFV (a haut module d’¢élasticit¢ HM et a module d’¢lasticité standard ST). Le
but de cet exercice est d'avoir une conception la plus économique tout en assurant une
durabilité accrue de la structure. Le calcul et ’optimisation de structures souterraines de
Type 3 d'Hydro-Québec en béton armé de PRFV est effectu¢ conformément aux normes

canadiennes CSA.

Les calculs de design effectués sont les suivants par ordre chronologique :

1. Calcul 1: Méme géométrie, armature, recouvrement (¢ = 50 mm), béton (fc = 75
MPa) et configuration que les tests effectués en laboratoire

Calcul 2 : (Armature PRFV HM - f'c =75 MPa - e = 35 mm)

Calcul 3 : (Armature PRFV HM - f'c =35 MPa - ¢ = 35 mm)

Calcul 4 : (Armature PRFV ST - fc =75 MPa - e = 35 mm)

Calcul 5 : (Armature PRFV ST - fc =35 MPa - e = 35 mm)

“wok wN

Les calculs (états limites de service et €tats limites de rupture) sont effectués pour les éléments

structuraux suivants:
1. Dalle supérieure de la chambre (connexion)
2. Murs (base - est et ouest)

3. Murs (base - nord et sud).

Il est recommander d'effectuer des essais en laboratoire (essais en compression en charge

vertical et essais de tirage pour le poingonnement) pour valider l'une ou plusieurs des
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chambres optimisées et ainsi avoir une conception plus économique dans le cas ou Hydro-

Québec le désire.

Criteres de conception

La conception des structures souterraines a été réalisée en accordance avec la norme
CAN/CSA S806-12 - Regles de calcul et de construction des structures de batiment contenant

des polymeres renforcés de fibres.

Hypotheses pour la conception des chambres souterraines

Une étude antérieure a été réalisée a 1'Université de Ryerson (Totonto) en 2001 (Lachemi,
2011) sur une modélisation similaire a ce qui va étre présentée. Par contre, suite a la lecture du
rapport de Lachemi (2011), 1'Université de Sherbrooke a décidé de diviser le modéle en deux
¢léments, soit la base et la connexion (les résultats sont trés semblables). Finalement, on a pu
relever les hypothéses suivantes pour la modélisation :

— Tous les ¢éléments modélisés sont de type plaque (shell) et se trouvent sur I'axe médian
des sections. Il est important dans la modélisation des plaques d'indiquer une épaisseur,
car le contraire ne prendrait pas en compte le cisaillement;

— Tous les murs ont une épaisseur de 150 mm et les dalles supérieures et inférieures
(base - méme si la dalle inférieure a un dénivelé¢ passant de 25 a 210 mm pour
'écoulement, il n'y a chacune différence sur la distribution des contraintes) ont une
épaisseur de 250 mm;

— L'analyse demeure dans le domaine €lastique;

— Les efforts de compression sont négligés dans la détermination des moments résistants
(reste conservateur, car si on regarde la courbe d'interaction M-N, en augmentant un
peu l'effort de compression, on augmente le moment résistant admissible, qui est plus
grand que le moment résistant pur;

— La piece du dessus (connexion) est soumise au premier cas de chargement seulement
(compression). La base de la connexion est considérée comme des rotules sur tout le

périmeétre;
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— La dalle de la connexion travaille dans son sens court en flexion, soit entre les deux
ouvertures (elle ne peut presque pas travailler en flexion dans le sens long a cause des
ouvertures);

— Le premier cas de chargement est critique dans la connexion. L'influence du premier
cas de chargement sur la base est considérée comme nul;

— La piece du bas (base est soumise au deuxi¢me cas de chargement (tirage de cables
¢lectriques par traction des ancrages). Pour ce cas de chargement, l'influence de la

connexion est négligée, sauf pour le transfert d'efforts de compression dans les murs.

Géomeétrie de base

La Figure 8-1 présente la géométrie pour la conception des chambres souterraines de type 3 tel
que testée en laboratoire. Le tableau suivant présente l'espacement des armatures principales

dans les éléments ainsi que le renfort du mur est et ouest.

DIA 1,04m \

Figure 8-1 : Diménsions d'une chambre de type 3 d'Hydro-Québec

Tableau 5 : Epaisseur et disposition générale des armatures de la chambre telle que testée

i Epaisseur Espacement
Elément
(mm) (mm)
Dalle 250 200
Mur (général) 150 150
Renfort mur est et ouest Idem 125
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Modéle 3D de la chambre souterraine de type 3

La mod¢élisation a été effectuée en utilisant SAP2000, un logiciel bien connu des ingénieurs et
simple d'utilisation. Par ailleurs, SAP2000 permet la modélisation 3D de facon efficace et le
temps de calcul est réduit. Comme mentionné dans la section 2.1, la connexion et la base sont
représentées avec des €léments plaques avec une épaisseur de 250 mm pour €tre en mesure de
prendre en considération le cisaillement.
Voici les caractéristiques du raffinement pour les deux éléments :
Connexion

- Dalle supérieure : axe x = 32 éléments - axe y = 20 éléments;

- Murs : axe x = 10 éléments - axe y = 6 ¢léments - axe z =4 éléments

- Dalle inférieure : axe x = 32 ¢éléments - axe y = 20 éléments;

- Murs : axe x = 20 éléments - axe y = 12 éléments - axe z = 16 éléments

La Figure 8-2 présente les modeles utilisés pour la conception des chambres souterraines.

Figure 8-2 : Mod¢le avec axes locaux de la base (gauche) et de la connexion (droite) dans
SAP2000

Le maillage (raffinement) dépend du niveau de précision qu'on veut avoir et également du
temps de calcul qu'on veut y mettre. Dans le cas des chambres, le maillage précédent est
considéré comme conciliant entre les deux éléments discutés précédemment. Par contre, c'est

au choix du praticien du type de maillage qu'il veut.
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Charges appliquées

Les tableaux suivants (Tableau 6 et Tableau 7) présentent les deux cas de chargement global
présent dans les spécifications du devis de performance d'Hydro-Québec. Pour le présent

guide, une hauteur de remblai de 1,5 m a été utilisée.

Tableau 6 : Résumé des charges du devis (Cas No. 1)

Type Description Coefficient Valeur
Poids propre (béton) 1,25 23,5 kN/m’
Mortes ) ) 3
Remblai (sans retrait) 1,25 22,8 kN/m
Pression latérale du sol 1,5 (10,7+4,3Z) kPa
Trafic réparti latéral 1,5 2,7 kPa
Trafic réparti dessus 1,5 12 kPa
Vives
Trafic ponctuel 1 1,5 112 kN
Trafic ponctuel 2 1,5 2*78 kN @ 1,2 m
Autre Pression hydrostatique 1,1 9,87 kPa

Tableau 7 : Résumé des charges du devis (Cas No. 2)

Type Description Coefficient Valeur
Poids propre (béton) 1,25 23,5 kN/m’
Mortes i ) 3
Remblai (sans retrait) 1,25 22,8 kN/m
Pression latérale du sol 1,5 (10,7+4,37) kPa
Patte stabilisatrice 1,5 115 kN
Vives )
Traction des ancrages 1,25 134 kPa
Autre Pression hydrostatique 1,1 9,87 kPa

Propriétés mécaniques
Béton

Suite aux résultats en laboratoire, voici les propriétés mécaniques du béton utilisé pour le

dimensionnement :
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f'. =75 MPa (résistance ultime en compression);

Ecu = 3500 pe (CSA S806-12, article 8.4.1.2);

E. =35000 MPa;

Béton de densité normal : A = 1,0.

Barres en PRFV

Le tableau suivant présente les propriétés mécaniques des barres d'armature V-ROD de haut
module (HM) de Pultrall utilisées pour le présent guide. Les propriétés des barres V-ROD de
PRFV a haut module (grade III, norme CAN/CSA 807-10) de Pultrall sont présentées en

annexe. Le tableau 3 ci-dessous présente les propriétés des barres #5 (16 mm) et #8 (25 mm).

Tableau 8 : Propriétés mécaniques des armatures en PRFV haut module

Barre forfu Eprs Eprfu ky Ap d,
(MPa) (MPa) (mm?) (mm)
#5 1184 62600 0,0189 0,8 197,9 15,87
#8 1000 66400 0,0151 0,8 506,7 25,40

Résultats de 1'analyse 3D

Voici les résultats des efforts principaux (Tableau 9) pour le dimensionnement des chambres

souterraines.
Tableau 9 : Efforts principaux pour le dimensionnement

Clément Dalle Mur Mur
Effort (est et ouest) (nord et sud)
Flexion 33.4 kNm 41.5 kKNm 20.7 kNm
pondérée
Flexion 28.6 kNm 27.7 kNm 13.8 kKNm
de service
Cisaillement 70.0 kN 133.2 kN 60.0 kN
pondéré (Mf=33.4kNm) | Mf=25.1 kNm) | (Mf=10.2 kNm)
Poinconnement 204.0 kN 171,0 kN N/A
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(tous les calculs ne sont pas présentés pour réduire au maximum la taille de ce guide). Ces




l'optimisation des chambres sont présentées en annexe.

résistances sont pour les chambres telles que testées en laboratoire. Les résistances pour

Tableau 10 : Résultats de I'analyse 3D ainsi que les résistances

Sollicitation Elément Section Effort Résistance
4,2 (kNm) 24,4 (kNm)
Flexion Connexion Mur
-13,0 (kNm) -52,6 (kNm)
33,4 (kNm) 155,1 (kNm)
Flexion Connexion Dalle
-13,0 (kNm) -168,2 (kNm)
Ml11 41,5 (kNm) 57,2 (kNm)
Flexion Base
M22 29,3 (kNm) 44,8 (kNm)
Cisaillement Connexion Dalle 70,0 (kN) 117,4 (kN)
Cisaillement Base Mur 133,2 (kN) 139,8 (kN)
Poingonnement | Connexion Dalle 204,0 (kN) 808,0 (kN)
Poingonnement Base Mur 171,0 (kN) 248,2 (kN)

Les efforts de flexion en service sont :
— Dalle : 28,6 kNm;
— Mur: 8,5 kNm;

Les déformations a ces charges (en service) respectent les limites du code CSA S806-12. La
figure suivante présente les éléments principaux analysés (surtout pour l'optimisation des
chambres) pour le calcul des résistances des chambres souterraines. Les éléments en oranges
sont pour la flexion et le cisaillement unidirectionnel et les carrés rouges sont pour le

poingonnement.
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Figure 8-3 : 3D pour les calculs (représentation des poutres simplement appuyées pour
illustrer la direction des calculs)

Les calculs de la partie 4 présente un sommaire des calculs de la chambre testée en laboratoire.

I aide pour comprendre le comportement des PRFV dans les structures en béton armé.

Calculs - Méme configuration que les tests effectués
en laboratoire
Vérification géométrique

L'article 8.2.3 de la norme CSA S806-12 mentionne que l'enrobage minimal, e, doit étre le
plus grand de 2 fois le diamétre des barres ou 30 mm. Etant donné qu'on utilise des barres de

15,87 mm, e = 31,7 mm. Pour le cas des chambres, 50 mm a été utilisé et est suffisant.

Résistance a la flexion a 1'ultime

Dans cette section, on va vérifier seulement a résistance a la flexion de la dalle supérieure
(connexion) entre les ouvertures. Le calcul et les vérifications sur les autres éléments des

chambres se font de la méme fagon.
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Résistance avec un seul rang d'armature

La présente la section a I'étude pour le dimensionnement dans le sens court (ligne passant

dans le centre des ouvertures.

- 1 000 mm -
A i '
. d = 192mm
h = 250mm
o o ® ® e L4
v 4

L3N @ 200mm S8mm

Figure 8-4 : Résistance a la flexion avec un seul rang d'armature

Dans un premier temps, on va vérifier quel type de rupture en flexion on a (soit écrasement du
béton ou rupture des armatures). Pour ce faire, on va utiliser 'article 8.4.1.4 de la norme CSA
S806-12. Ainsi, 1'équation suivante permet de vérifier le taux d'armature p;, équilibré d'une

section.

pp = B (Dc flc ( Ecu >
p = —_—
1 Q)f fprfu Ecu + gprfu

Il y a deux facteurs, soit a; et 8, qui doivent étre définis dans I'équation suivante (ils prennent

en compte la distribution des contraintes dans le béton ainsi que la hauteur du bras de levier
équivalent respectivement).
a; = 0,85 —0,0015f', > 0,67 = 0,85 — 0,0015- 75
= 0,74
B1 =0,97 —0,0025f'. > 0,67 = 0,97 — 0,0025 - 75 CSA S806-12, article 8.4.1.5
=0,78

CSA S806-12, article 8.4.1.5

Ainsi, le taux d'armature équilibré est :

0,65 75 ( 0,0035 )
0,751184\0,0035 + 0,0189

= 0,00495

pp = 0,74+ 0,78

Le calcul du taux d'armature sur une section est la suivante :
B A B 5-197,9
Prrf =bd = 1000 - 192

Etant donné que Pprf > Pp, cela signifie qu'on a plus d'armature que I'équilibre des ruptures.

= 0,00515

Ainsi, on aura une rupture par compression du béton.
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La force de compression interne est donnée par :

C=—-a;8,9.f :bc =-0,74-0,78-0,65-75-1000-c = —28139-c N
= —28,14-c KN

La force de traction dans l'armature est donnée par :

(192 — c)0,0035>
c

T = @;AEyr &prs = 0,755 197,9 - 62600 - (

192 — ¢ 192 — ¢
= 162599,6( p ) N = 162,6( p ) kN

En faisant la somme des forces internes, elle doit étre égale a zéro. Pour ce type de rupture, on
va avoir a résoudre une équation d'ordre deux de la forme Ax?>+Bx+C. Dans notre cas :
A=-28,14;B=-162,6 ; C=31219,2 - donc ¢ = 30,5 mm

Les forces internes sont maintenant (la différence entre C et T est minime et la somme est 0) :
C =—28,14-30,5 = —858,3 kN

192 - 30,5
30,5

La résistance a la flexion est la somme des bras de levier des forces internes. Pour simplifier,

T = 162,6( ) = 861,0 kN

on va faire la somme par rapport a la résultante de compression :

Byc 0,78 - 30,5)

M, =T (d — T) = 861 (192 - = 155070kN - mm = 155,1kN - m

> 33.4kNm
Pour valider le choix d'une section, on doit vérifier l'article 8.4.2.1 de la norme CSA S806-12

disant que Mr > 1,5 Mcr. Pour ce faire, on va utiliser les équations suivantes

I CSA S806-12, article 8.3.2
My = fr—

y
=060/ .=06"1 -\/75 = 5,2MPa CSA S806-12, article 8.3.2.1

3 . 3
=20 = 220 = 1,302 10%mm* et y = h/2 = 125
mm
1,302 - 10° CSA S806-12, article 8.3.2

M., = 52———— = 54163200Nmm = 54,2kN.m

125

En somme, la résistance a l'ultime (155,1 kNm) est plus grande que 1,5 fois la charge de

fissuration (1,5 x 54,2 = 81,3 kNm).
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Dans le cas des dalles, l'article 8.4.2.3 prévoit une aire minimale d'armature dans les deux

directions ainsi qu'un espacement maximal.

400A 400 CSA  S806-12, article
———1000 - 250
Apin =max{ Epry ¢ =max! 62600 8.4223
0,00254, 0,0025 - 1000 - 250

= 625mm? < 5-197,9 = 989,5mm* — 0K

L'espacement maximal est la moindre de :

3h m {3 250

_ _ _ CSA  S806-12, article
300—ml 300 = 300mm > 200 mm — OK

8.4.2.3

Smax = min{

Résistance avec plusieurs rangs d'armature

Pour voir toutes les explications des équations, se référer a la sous-section 3.2.1. La Figure 8-5
présente la section pour le calcul de la résistance sur plusieurs rangs. Elle est a titre indicatif

seulement.

3 4

-.Tl mt 5] i A ¥ Ld £ - ‘?I [
‘5?.5Dn1ln'l 92 EG'FTIFFI
- !

-

Figure 8-5 : Résistance a la flexion avec deux rangs d'armature

La section fait 250 mm de haut (h) et la largeur totale est de 1300 mm (b).
Voici la séquence des calculs qui s'apparentent au calcul de la sous-section précédente.
Pp = “1,31& i ( o >
Df forfu \Ecu + Eprfu
a, = 0,85 —-0,0015f'. > 0,67 = 0,85 — 0,0015 - 75
= 0,74
B1 =097 —0,0025f'. = 0,67 = 0,97 — 0,0025 - 75 CSA S806-12, article 8.4.1.5
=0,78

CSA S806-12, article 8.4.1.5
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0,65 75 0,0035
pp =0.74-0,78 0,751184 (0,0035 + 0,0189)
= 0,00495
A 7-197,9 4-506,7

Porf =37 = 1300 1925 + 13001575 = 0,0154 Rupture par écrasement du béton

C=—a,py0.f .bc =—0,74-0,78-0,65- 751300 - c = —36580 - ¢ N
= —36,58-c KN

Ty = O;AEp,r&prs = 0,75+ 7+ 197,9 - 62600 - (

(192,5 — ¢)
= 227,64 ———— | kN

(192,5 — c)0,0035>
c

(157,5 — ¢)0,0035
Ty = O;AEp,r&prs = 0,75+ 4+ 506,7 - 66400 -

c

(157,5 —¢)
= 353,27 — | kN

c
A =-36,58 ; B=-580,91 ; C =99460 - donc ¢ = 44,8 mm
C =-36,58-44,8 = —1639kN

(192,5—-¢) (192,5 — 44,8)
T, = 227,64 e— 227,64 = 750,5kN

44,8
T, = 353,27 (2272 =\ _ 35357 (U575~ 448\ _ ooe
2T c e 44,8 e
Byc 0,78 - 44,8 0,78 - 44,8
M, = Z T <d - 7) = 750,5 (192,5 — T) +888,7 (157,5 — T)
= 255,8kN - m >

I CSA S806-12, article 8.3.2
Mcr = fr -

y
f- =061 /f’c =06-1-V75=52MPa CSA S806-12, article 8.3.2.1

3 . 3
[ =2 = 1300250 _ 4693 10%9mm* et y = h/2 = 125
12 12
mm
1,693 - 10° CSA S806-12, article 8.3.2

Mg = 5,2=——=— = 70412160Nmm = 70,4kNm

En somme, la résistance a l'ultime (255,8 kNm) est plus grande que 1,5 fois la charge de
fissuration (1,5 x 70,4 = 105,6 kNm).
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400A 400 CSA  S806-12, article

1300 - 250
Apin =max{ Eprs 7 =max{ 66400 8.4.23

0,00254, 0,0025-1300- 250

= 813mm?* < 7-197,9 + 4-506,7
= 3412mm?* — 0K

Smax = min{ 3h min {3 1250 _ 300mm > 200 mm — 0k CSA  S806-12,  article
300 300 8493

Vérification en service

Dans cette section, on va faire la vérification de la dalle supérieure puisque c'est a cet endroit
que les efforts en service sont les plus actifs.

Voici la séquence pour déterminer le niveau de contraintes dans les barres d'armature.

A =5-197,9 = 989,5 mm?

Nprp = Eg—:f = % =1,79

Ppry = 0,00515

2
k = \/ (pprf”prf) + (ZPDTf"pr ) — PprfNprf

=,/(0,00515 - 1,79)% + (2 - 0,00515 - 1,79)
—0,00515- 1,79 = 0,127

gk or
] - 3 - 3 — Y

_ M BBOT e mp
Torr =44~ 9895006102 o8 MPa

fprf 156,8

= - = 0,0025
P T E,.. 62600
frimite = 0,25fyrry = 0,25 - 1184 = 296 MPa CSA  S806-12, article

> 156.8 MPa — OK 7.1.2.2
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L'article 8.3.1.1 mentionne que lorsque la déformation dans I'armature tendue est supérieure a

0,0015, on doit vérifier la largeur des fissures avec 1'équation suivante (cas sans exposition de

'extérieur).
200000

Eprf

A = 2(recouvrement + 1/2d;, )b; = 2(58)200 = 23200 mm

fprf,/ A < 45000N /mm

Z=kb

1 .
d. = recouvrement + - =58 mm CSA~ 8806-12,  article
b 8.3.1.1
200000 N
z=0,8 156, 815823200 = 44245 —_—
62600
45000N
< -
mm

Résistance au cisaillement

Considérons la section de 1 m calculée & la sous-section 3.2.1. Etant donné que la dalle a une
¢épaisseur plus petite que 300 mm (CSA S806-12, article 8.4.4.7), I'équation pour 1 calcul de la

résistance du béton au cisaillement est :

V. = 0,0510 .k, k. f'.bd, CSA  S806-12, article
8.4.4.4
. - Ved [70,0-0,192 063 <10
™My 334 ’

k., =1+ 3,/Eprfpprf =1+ 3\/62600 -0,00515 = 7,86
Pour ce qui est de d,, c'est la valeur minimale entre 0,9d ou 0,72h = 173 ou 180 mm

—173 mm. La résistance est :

V.=0,05-1,0-0,65 0,63 - 7,863\/75 -1000 * 173 CSA  S806-12, article
= 117412 N = 117,4 kN > 70,0 kN — OK 8.4.4.4

On doit vérifier si I'équation précédente est dans le domaine d'application de la norme. Ainsi :
Vemin < Ve < Vemax CSA  S806-12, article
Vomin = 0,110 /f'.bd, = 0,11- 1,0 0,65V75 - 1000 - 173 ~ 8:4.4.4

= 107123 N = 107 kN > 70kN — OK
Vemax = 2Vemin = 214 kN - la section est adéquate.
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Résistance au poinconnement

Dans cette sous-section, on va regarder la résistance au poingonnement du mur lorsqu'il y a un
effort de traction fait par les poulies du mur ouest. La résistance au poingonnement est

calculée avec la moindre des équations suivantes de la norme CSA S806-12.

2 , \1/3 CSA S806-12, article 8.7.2
p, = (1 +—) (0,02820(Eyrrpprs ')
Be (a)
4d , \1/3 CSA S806-12, article 8.7.2
v = (5= +019)[0.147200 (Byrspprs f'e) ]
0 (b)
. \1/3 . :
v, = 0!056A®C(Eprfpprff C) CSA S806-12, article 8.7.2
(c)

Le crochet d'ancrage repose sur une surface de 20 cm X 20 cm (ainsi . = 1). L'épaisseur des

murs est de 150 mm. Le périmétre b, est de :
15,87
b, = 4(b+d) =4 200+(150_50_T)

= 1168 mm
Dans la zone d'ancrage, il y a des barres #5 dans les deux directions avec un espacement de
125 entre eux. Egalement, il y a un renfort supplémentaire en U au 100 mm horizontalement.

Le taux d'armature total est calculé comme suit :

197,9 n 197,9 n 197,9
_ Pntpy 575-125 " 925-100 " 75-125
pprf - 2 - 2
= 0,035

Ainsi, la contrainte résistante poingonnement est le minimum de:

) _ .
v, = (1 + I) [0,028 - 1-0,65(62600 - 0,035 - 75)/3] CSA S806-12, article 8.7.2

(a)
= 2,99 MPa
4-92 A -12, article 8.7.2
v, = ( +0,19)[0,147_1 CSA S806-12, article 8.7
1168 (b)
- 0,65(62600 - 0,035 - 75)/3] = 2,64 MPa
v, = 0,056-1-0,65(62600 - 0,035 -75)Y/3 = 2,31 MPa CSA S806-12, article 8.7.2
(©)

v, = 2,31 MPa. Ainsi, la résistance au poingonnement est :
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V. = v.b,d =2,31-1168-92 = 248223 N = 248,2 kN CSA S806-12, article 8.7.2
>171 kN - OK (a)
Pour le poingonnement de la dalle supérieure (connexion), I'exercice est le méme sauf que

I'épaisseur et le taux d'armature ne seront pas les mémes.

Longueur de développement (scellement ou ancrage)
Barres PRFV droites

La longueur d'ancrage (de scellement) pour les barres droites est donnée par :

kikykskaks forfu 4, > 300 mm CSA S806-12, articles 9.3.1 et

des  \[f', 932

L'article 9.3.3 permet de déterminer les facteurs de pondérations k; par rapport au

ld = 1,15

positionnement des barres, densité du béton, diameétre des barres, du type de fibre ainsi que
I'état de surface des barres. Le tableau 5 présente les valeurs retenues.

Tableau 11 : Facteurs de pondération pour la longueur de développement

k; | Valeur | Raison

ki |10 Il n'y a pas 300 mm de béton sous la barre - autres cas

k, | 1,0 Densité normale

ks | 0,8 Aire est inférieure a 300 mm?

ky | 1,0 PRFV

ks | 0,8 Fini avec un sable - fiche technique de Pultrall, sinon, on pourrait utiliser 1,0

La valeur de d est la valeur moindre entre (1) la distance entre la surface de béton la plus
proche et 1'axe de la barre a ancrer = 57,5 mm et (2) le 2/3 de l'espacement entre les barres les
plus espacées (s'il y a plus d'un rang) = 133 mm. Ainsi, d.g est 57,5 mm. L'aire de la barre est
de 197,9 mm?.

1,0-1,0-0,8-1,0-0,81184

= 1,1 1 =34 - i
Ly ,15 575 N 97,9 = 346 mm CSA S806-12, articles 9.3.1 et
93.2

> 300mm

L'équation précédente est pour développer la pleine capacité. Par contre, comme on le sait,

l'effort de flexion, par exemple, dans le sens court entre les ouvertures de la dalle supérieure
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est de 33,4 kNm, comparativement a une résistance de 155,1 (section 3.2.1), les barres ne sont
pas sollicitées a leur pleine capacité. Ainsi, il y a permis de réduire la longueur d'ancrage avec
'équation suivante :

Areq

ld,req = ldAeff

Agry est laire utilisée pour le dimensionnement. L'aire requise (Ayeq) est l'aire qui est requise
pour résister qu'a l'effort de flexion, soit de 33,4 kNm. Pour une méme section de béton, il faut
déterminer cette aire. Comme on sait qu'on était trés prés de l'aire balancée, on peut tout de
suite dire que la rupture sera par traction des barres. Donc :

T =0¢Afprfu =0,75-A*1184 = 888-AN = 0,888 A kN

Contrairement a l'armature d'acier, on n’atteindra pas la résistance maximale du béton. a,et 5;
ne sont plus valides dans ce cas-ci. Pour déterminer ces valeurs, on doit utiliser des abaques
(Figure 8-6 et Figure 8-7). Dans ce cas, on pose une valeur de déformation du béton
maximale, on prend les valeurs de a et § et on vérifie la somme des forces égales a zéro. Le
probléme est qu'on a 5 inconnus (axe neutre ¢, l'aire A, la déformation dans le béton, a et ) et
avec 2 équations de disponibles. Avec un tableur Excel, c'est relativement simple, mais il faut

beaucoup d'itérations.

o | I I ul L S T—
o L) 1 15 2 Fa) 3 a8 & a5 5

Déformation du béton €, 2

Figure 8-6 : Facteur a pour le bloc de contrainte de compression équivalent
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0.95-

e

o= 0.85

i - i i L] 1 i
L} (i3 1 15 Z 25 3 35 4 48 B
Déformation du béton £, %107

Figure 8-7 : Facteur 3 pour le bloc de contrainte de compression équivalent

A 1la suite d'une analyse, on est arrivé a une résistance de 33,6 kNm et un air d'armature de
200 mm?. Ainsi, on pourrait réduire la longueur d'ancrage de 80 % la longueur d'ancrage, ce

qui donnerait 70 mm. Par contre, on doit respecter la limite de 300 mm.
Barres PRFV courbes

On va regarder l'ancrage des barres courbes de la section de 1,3 m entre les deux ouvertures
(nord-sud) puisqu'elles reprennent des moments négatifs dans les coins. Le calcul des
longueurs de développement pour les barres courbes se fait avec l'article 9.5 de la norme CSA

S806-12.

d 1001 15,87 CSA S806-12, articles 9.5, E
I, = fprfu b , = 1.0 = 592 mm articles Q
31 /f', 3,1 /75 9-4

On peut faire le méme exercice que pour les barres droites pour diminuer la longueur
d'ancrage nécessaire. Ainsi, selon les résultats des résistances ainsi que des efforts obtenus
suite a l'analyse, la longueur d'ancrage requise pourrait étre de 66 mm. Par contre, la longueur

d'ancrage minimale est le maximum de 12 fois le diameétre (190 mm) ou 230 mm.

Optimisation des chambres

Cette section présente les calculs pour optimiser le dimensionnement des chambres. Ainsi, on

a fait I'exercice d'optimiser le dimensionnement avec les parameétres suivants :1) f'c =75 MPa
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avec armature HM (Haut module); 2) f'c = 35 MPa avec armature HM (Haut module); 3) f'c =
75 MPa avec armature ST (Standard); et 4) f'c = 35 MPa avec armature ST (Standard).

Tous les calculs sont présentés ci-dessous pour les 4 cas précédents. Le Tableau 12 présente
un résumé des dimensions du béton et des dispositions principales des armatures. A noter que
le recouvrement de béton pour les 4 chambres optimisées est de 35 mm au lieu de 50 mm pour

les chambres testées en laboratoire.

Il faut mentionner que l'armature de renfort supplémentaires dans les chambres telles que
testées sont également utilisées dans le calcul de l'optimisation. Egalement, l'armature de
renfort pour les murs est et ouest a le méme espacement d'armature que I'armature principale.

Les propriétés pour le béton de résistance en compression de 35 MPa sont :

— f'c =35 MPa (résistance ultime en compression);
— &y = 3500 pe (CSA S806-12, article 8.4.1.2);
— E.=25000 MPa;

— Béton de densité normal : A = 1,0.

Le tableau suivant présente les propriétés géométriques et mécaniques pour l'armature PRFV

V-ROD Standard de Pultrall.
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Tableau 12 : Optimisation des chambres en fonction d'une étude paramétrique sur la résistance

en compression du béton et sur le type de renforcement

f'c¢ =75 MPa/ HM f'c =35 MPa/ HM
Dalle Mur E-O | Mur N-S | Dalle Mur E-O | Mur N-S

(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm)
h=175 |h=150 h=125 h =200 h=175 h=150
s=175 s=175 s =200 s=150 s=175 s =200

f'c=75MPa /ST f'c=35MPa /ST
Dalle Mur E-O | Mur N-S | Dalle Mur E-O | Mur N-S

(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm)
h=200 |h=150 h=125 h =200 h=175 h=150
s=150 s=175 s=175 s=150 s=175 s=175

Tableau 13 : Propriétés mécaniques des armatures en PRFV Standard de Pultrall

Barre forfu Ey s Eprfu k, Ay dy

(MPa) (MPa) (mm?) (mm)
#5 1130 52500 0,0199 0,8 197,9 15,87
#8 800 52500 0,0172 0,8 506,7 25,40
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